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Prefacio de la
edicién en espafiol

Con esta versién espaiola de la tercera edicién de la obra Introductory
Soil Mechanics and Foundations del finado Ingeniero Consultor George
B. Sowers y del Profesor George F. Sowers, creo hacer un valioso aporte

a la bibliografia de estas materias que, por cierto, no es muy extensa en
nuestro idioma.

La obra es fundamentalmente didéctica por su contenido y por su
exposicién y, a la vez, de gran utilidad para los ingenieros civiles, ya que
tanto sus proyectos como sus obras estin relacionadas directa o indirecta-
mente, con esta moderna rama de la Mecénica, la Mecénica de Suelos y
ain més reciente, Mecénica de Rocas, pues en esta tercera edicién,. se
incluyen los fundamentos de esta novisima ciencia.

La extensa bibliografia que acompafia a cada capitulo permite al estu-
dioso de estas materias ahondar sus conocimientos en temas especificos que
son tratados por especialistas. Esta informacién que abarca tanto los tra-
bajos que pudiéramos llamar clasicos de la Mecénica de Suelos, como unos
més recientes, incluyendo los que se presentaron en el Séptimo Congreso
Internacional de Mecénica del Suelo y Técnica de las Cimentaciones cele-
brado en septiembre de 1969, en la ciudad de México.

En el aspecto didictico, es interesante sefialar cémo, en el predmbulo
de cada capitulo, los autores preparan al estudiante en la materia que se
va a desarrollar para que pueda valorar su importancia, y lo hacen relatando
casos notables que fracasaron por el desconocimiento o la errénea interpre-
tacién de lo expuesto en dicho capitulo.

-El gran niimero de problemas que contiene la obra, unos resueltos y
otros si i su parte didctica, pues es
bien conocido de todo profesor experimentado que el alumno no llega
a asimilar totalmente los conocimientos, en las ciencias aplicadas, hasta
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6 Prefacio

que los utilice para resolver los problemas que se presentan en la realidad.
A su vez al exponer una teoria o una técnica los autores proporcionan, su
correcta interpretacién o uso, las limitaciones de las mismas, con lo cual
no crean en el estudiante o proyectista un falso sentido de seguridad de-
rivado de sus calculos. Las figuras, tablas y graficas facilitan el estudio y
comprensién de cada tema.

También se exponen en términos generales, los m4s modernos sistemas
de célculo ico, haciendo ia a las valioso
auxiliar del ingeniero que le permite resolver ripidamente intrincados y
laboriosos problemas, dedicar mayor atencién al anlisis de los mismos y asi
lograr la solucién més adecuada.

En estos tiempos en que la documentacién disponible en cada materia
es abrumadora, resulta una labor de ciclopes seleccionar y sintetizar lo
que es fundamental y exponerlo en forma sencilla y asequible. Felizmente,
esto, lo han logrado los autores.

Aunque la obra es una Introduccién a la Mecénica de Suelos y Cimen-
taciones, en algunos temas la informacién es tan detallada y extensa que
précticamente no se necesita informacién adicional para analizar y resol-
ver los problemas més comunes.

Como en la mayoria de los paises de habla espafiola se emplea el
Sistema Métrico Decimal, lo he usado en toda la obra, dando las equiva-
lencias aproximadas, en los casos en que no se requiere una gran exac-
titud, o haciéndolas mas precisas, cuando el caso lo requiera. Cada vez
que es indispensable o conveniente emplear el Sistema Inglés he expresado
las dimensiones en ambos sistemas.

Espero sinceramente que el lector aprecie Ia importancia de la obra
que he traducido.
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Prélogo de la
tercera edicién inglesa

Han transcurrido veinte afios desde que aparecié, en 1951, la primera
edicién de esta obra. En este lapso se han producido muchos cambios, que,
en el orden educacional, requieren la redaccién de nuevos libros de texto.
Entre ellos estin nuestra segunda edicién de 1961, y, ahora, la tercera.

Una de las caracteristicas de esos cambios ha sido el répido desarrollo
de Ia tecnologia de la ingenieria: 1) teorias més realistas; 2) mejores téc-
nicas y eqmpos para la mvesugauén expenmemal' 3) datos mayores y
més sobre el verd de las masas de suelos
y roca a escala natural y 4) medios mas avanzados para efectuar ripida y
econémicamente lo que antes fueran célculos tediosos y complejos.

Otra caracteristica de los cambios consiste en las crecientes exigencias
de la sociedad a los ingenieros. A medida que se agota el espacio vital en
este planeta y el hombre comienza a explorar otros, encuentra que las
estructuras y méquinas se hacen més pesadas, que la tolerancia a movi-
mientos excesivos alcanza el punto critico y que los sitios de construccién
resultan cada vez més mediocres. Al mismo tiempo el requisito econémico
de construir més, a menor costo, la responsabilidad social de conservar y
mejorar todo lo que nos rodea; la presién politica de construir antes de
contar con la tecnologia adecuada y las responsabilidades legales de po-
sibles errores, afiaden una nueva dimensién a los problemas que siempre ha
afrontado el ingeniero civil.

Un tercer aspecto de los cambios se refiere al estudiante, con su mejor
dominio de las matematicas y ciencias, y su mayor sentido de responsabi-
lidad hacia toda la sociedad. Sin embargo, su creciente aislamiento de la
naturaleza, en ciudades de hormigén y acero o en méquinas de acero, que
recorren las cintas de hormigén o asfalto, entre dos paredes de cartelones
y cercas, ha disminuido su sentido de la realidad. Algunos estudiantes
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8 Prélogo de la tercera edicién inglesa

conciben Ia ingenieria como una serie de ejercicios de un libro de texto,
que deben ser resueltos a semejanza de una jugada de ajedrez, y no como
una fase en la lucha del hombre para hacerles frente a las necesidades
fisicas de su medio ambiente.

Esta tercera edicién es nuestra respuesta al reto de estos cambios. Se
tomaron en cuenta las teorias avanzadas, asi como el impacto que tiene
la tecnologia de la computadora en los anslisis de ingenierfa. Se recalca-
ron los requisitos de otras disciplinas afines, tales como la ingenieria es-
tructural. Mas lmpommte adn, se hace énfasis en la geulogu para ingenieros
y los verdad de i y a fin de que el
estudiante (y el ingeniero profesional) conserve una apreciacién realista
del impacto de sus esfuerzos, en el aspecto técnico, econémico y social.
La ingenieria, la construccién y la sociedad son partes de un sistema que
debe trabajar conjuntamente para el bien de todos.

Por fin, deseamos transmitir a nuestros lectores cierta visién del futuro.
La ingenicria es el més excitante empefio que confronta el hombre; el

reto de lo nuevo, lo d ido y el riesgo de las por
el bien de la humanidad. Nosotros, como auwxes Yy consclem: de nuestros
colegas, les nuestra profesional de ochenta y cinco
afios para ayudarles a a los fisicos de su medio. El

hombre ha tomado el material, més antiguo, la tierra, y lo ha transfor-
mado en los mas esotéricos artefactos. Esperamos que el lector, aporte
su talento y esfuerzo para alcanzar la meta comiin de todos los ingenieros,
la de aplicar los conocimientos de la ciencia y las ensefianzas de la expe-
riencia a los problemas que encontrar4 en el maiiana.

Agradecemos a las numerosas personas que han usado este libro, tanto
en la docencia como en el campo profesional del disefio y construccién,
por sus valiosas criticas y sugerencias. Particularmente al Profesor R. D.
Barksdale y al Profesor B. B. Mazanti del Instituto Tecnolégico de
Georgia asi como al Sr. C, M. Kennedy y al personal de la Law Engineer-
ing Testing Company las sugerencias concretas que hicieron, después de
revisar partes del libro. El Profesor Sowers desea dar las gracias al Dr.
Arthur Hansen, Presidente y al Dr. W. M. Sangster, Director, de la
Escuela de Ingenieria Civil del Instituto Tecnolégico de Georgia, por
haberlo eximido de ciertas obligaciones académicas, para poder preparar
esta nueva edicién. Y finalmente, cabe mencionar que esta obra nunca
se hubiera terminado, si no fuera por la constante ayuda de Frances L.
Sowers, que la revis totalmente, y la paciencia de los dem4s micmbros
de la familia Sowers quienes hicieron muchos sacrificios, mientras se pre-
paraba la obra.

. B. S.
G. F. 8.



Prélogo de Ia
edicién en espanol

Los autores Ing. José
ast como a la Editorial Limusa-Wiley su excelente labor y los esfuerzos que
realizaron, a fin de conservar la exactitud técnica del texto inglés, al hacer
la versién castellana.

También, agradecemos a nuestros numerosos amigos y colegas de los
paises de América Latina por su ayuda técnica que nos permitié ampliar
nuestros conocimientos de i mg:mena de suelos y rocas en zonas tropicales
y picales. Estos ? unidos a la iencia que adquiri-
mos en nuestros viajes y mediante la colaboracién profesional en los pro-
yectos realizados en esos paises, influyeron considerablemente en el enfoque
de este libro.

En América, la i ierfa de suelos y ci i se inicia mucho
antes de los viajes de exploracién europeos, con las monumentales cons-
trucciones de los Incas y sus predecesores, los Mayas y otras culturas de
México. Esa tradicién se perpetia en el espmtu innovador que caracteriza

las obras de i ia en los paises lati

Los autores quisieran promover esa continua evolucién de Ja ingenieria
y, con su pequefio tributo, agradecer lo que han aprendido, por lo cual
ofrecen este libro a los estudiantes y profesionales de dichos paises.
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Nomenclatura
y simbolos

Los simbolos siguientes son los que se usan en este libro y en general,

estdn de acuerdo con la ASTM D653-67, “Términos y simbolos relaciona-
dos con la Mecénica del Suelo”, asi como con Términos técnicos, simbolos
y definiciones, 3a. edicién, Sociedad Internacional de Mecénica del Sue-
lo y Técnica de Cimentaciones, Zurich (publicado por la Sociedad Nacional
Suiza, SM y FE, 1967). Si las dos sociedades no concuerdan o si en la
bibliografia, se usa corrientemente mas de un simbolo, optamos por usar
el primero que se indica.

aceleracién (cm/seg?)
4rea (m? o cm?)
coeficiente de compresibilidad (cm?/kg)
ancho (m o cm)
indice de compresién (sin dimensién)
iente de uniformidad (sin dimensién)
resistencia a esfuerzo cortante en el ensayo répido de las arcillas
saturadas o cohesién aparente (kg/cm?)
adherencia de la arcilla saturada a una superficie (kg/cm?)
coeficiente de consolidacién (cm?/seg)
difimetro del tubo capilar (cm)
didmetro de la particula de suelo (mm); didmetro del pilote o
anclaje (cm)
compacidad relativa (también Ip, Rp)
di4metro correspondiente al 10 por ciento en la curva granulo-
métrica (mm)
médulo de elasticidad o médulo de d i6n (kg/cm?)
relacién de vacios (sin dimensién)
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16 Nomenclatura y simbolos

EEER R

relacién de vacios al momento de iniciarse el esfuerzo de com-
presi6n o cortante
fuerza (kg)
peso especifico relativo de los sélidos (sin dimensién)
aceleracién de la gravedad (cm/seg?)
altura de un muro de sostenimiento de tierras, espesor de un
estrato de suelo (m)
carga hidrostatica (m o cm)
gradiente hidréulico (sin dimensién)
coeficiente de empuje de tierras en reposo (sin dimensién)
coeficiente de empuje activo de tierras (sin dimension)
coeficiente de empuje pasivo de tierras (sin dimensién)
coeficiente de permeabilidad (cm/seg)
coeficiente de reaccién de la subrasante (kg/cm®)
longitud o distancia (m o cm)
Timite liquido (sin dimensién) (también Le, W)

ciente de ilidad (sin dimensién)
porosidad (sin dimensién)
resultante de la presién de la tierra sobre un 4rea (kg)
resultante del empuje activo de la tierra (kg)
resultante del empuje pasivo de la tierra (kg)
limite pléstico (sin dimensién) (también W,, Pu)
indice de plasticidad (sin dimensién) (también I,)
presién (kg/cm?) y también esfuerzo normal en el plano de falla
presién efectiva en la falla, presién cfectiva (kg/cm?)
carga total (kg)
presién sobre el suelo (kg/cm?); gasto (cm®/seg)
presién admisible en el suelo (kg/cm?)
capacidad de carga limite del suelo (kg/cm?)
resistencia a compresion en ensayo triaxial (kg/cm?)
capacidad de sustentacién admisible (kg/cm?)
resistencia a compresin uniaxial (kg/cm?)
radio .
grado de saturacién, fuerza cortante (kg)
factor de seguridad (también F,)
esfuerzo cortante (kg/cm?)
factor de tiempo
tensién superficial (g/cm)
tiempo (segundos, minutos o dfas)

je de idacién; fuerza de subpresién (kg)

esfuerzo neutro (kg/cm?)
volumen (m® o cm®)
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peso (g o kg)

humedad o contenido de agua

profundidad (m o cm; positiva hacia abajo)

4ngulo de un plano con el plano principal mayor y también 4n-
gulo del plano de falla con el plano principal mayor.

4ngulo del paramento de una presa de tierra, terraplén o relleno
detrés de un muro de sostenimiento de tierras con respecto a un
plano horizontal.

peso especifico (kg/m® o g/cm®) ; también deformacién por cor-
tante (sin dimensién)

peso especifico del agua (kg/m® o g/cm®)

peso especifico del suelo sumergido en agua (kg/m* o g/cm®)
peso de los sélidos dél suelo en la unidad ctibica del suelo
(kg/m* o g/em®)

cambio o incremento (se usa como prefijo)

4ngulo de rozamiento en los muros

deformacién (sin dimensién)

médulo de Poisson

asentamiento (cm)

esfuerzo normal (kg/cm?)

esfuerzo normal efectivo

esfuerzos principales

carga de preconsolidacién

esfuerzo horizontal (también o, oy)

esfuerzo inicial

esfuerzo vertical

esfuerzo normal en un plano que forma el 4ngulo e con el plano
principal mayor

esfuerzo cortante

esfuerzo cortante en un plano que forma el 4ngulo a con el
plano principal mayor

4ngulo de friccién interna



Equivalencias dtiles

Actualmente, los ingenieros utilizan tres sistemas para expresar las
unidades fundamentales de medida: El Sistema Inglés, basado en el pie
y la libra fuerza; el Sistema Métrico, basado en el metro y el kilogramo
fuerza y el SI, basado en el metro y el kilogramo masa. En este libro se
emplean los sistemas Inglés y Métrico que usan el pie y el metro como uni-
dades fundamentales de longitud y Ia libra y el kilogramo como unidades
de fuerza. Debido a que los tres sistemas se usan en la bibliografia inter-
nacional, que cada vez es m4s voluminosa, el ingeniero necesita hacer las
conversiones de unidades.

Longitud

Volumen

Peso
especifico
Fuerza

1 pie = 305 cm
1 pulgada = 254 cm
1A=1X10"mm=1X 10°m
I m = 328 pies

1 yarda® = 0.765 m®

1 m® = 353 pies’

62.4 libras/pie’ = 1g/cm®

1 libra = 454 g

1 libra = 4.48 Newtons

1 Newton = 10° dinas

1 kip/pie? = 0.488 kg/cm?
1 kip/pie? = 0.0488 ton/m?

19

Aproximacién

3m = 10 pies

1m? = 4/3 yarda®

1 ton/pie* = 1kg/
ant

1 kip/pie* = 1/2
kg/em?



20 Equivalencias dtiles

Velocidad

Aceleracién

Gasto

1 libra/pulgada® = 0.0704 kg/cm?

1 kip/pie? = 4.7 X 10¢ Newtons/m?

1 libra/pulgada? = 0.689 Newtons/
jas

1 Bar = 10 Newtons/cm?
1 pie/minuto = 0509 cm/segundo

1 pie/afio = 0.966 X 10~ cm/seg
g = 32 2 pies/segundo? = 9.81
m/segundo®

1 pie?/segundo = 0.0283 m?/seg

1 pie’/minuto = 0.472 1/segundo

Aproximacién

1 cm/segundo = 2
pies/minuto

1 cm/segundo =
1 X 10° pie/afio



Naturaleza de los suelos
y de las rocas

Fl lugar para ubicar un sup do fue fijado i en
la interseccién de dos calles principales, aunque la mayor parte del
terreno era la ladera de una colina. A fin de disponer de suficiente espacio
horizontal para la construccién del edificio y para el estacionamiento de
los automéviles, se hizo un amplio corte al pie del talud, lo que aument6
la pendiente de la ladera; pero como el suelo era aparentemente muy
firme, el constructor supuso que estarfa segura. Unos meses después, el
propietario not6 que se levantaba la esquina posterior de su nuevo edi-
ficio, que estaba a seis metros del pie del corte; al mismo tiempo, la calza-
da entre el edificio y la colina se hacia més angosta. Segiin el constructor, la
causa de este fenémeno era el deslizamiento de la tierra al pie del talud,
por o cual construyé un muro de sostenimiento de tierras de concreto para
impedir el movimiento. En vez de detenerse el deslizamiento, el muro y la
colina se movieron hacia el edificio. Frenético el constructor hincé un
tablestacado de acero entre el edificio y la ladera para soportar el muro
de concreto y la colina. El movimiento continué del mismo modo. Final-
mente, y ya d d una viga hori: de concreto arma-
do contra el tablestacado soportada por pilotes inclinados de acero de
seccién H hincados hasta la roca. La ladera, el muro, el tablestacado y la
viga continuaron avanzando hacia el edificio.

Una investigacién de las condiciones del suelo revel6 que la arcilla
firme de la ladera de Ia colina absorbié agua, y se expansioné cuando el
peso sobre el suelo se redujo al hacerse el corte al pie del talud. La
expansién se produjo lentamente, por eso el talud recién excavado parecia
estable. El suelo expansionado era mucho més débil que en su estado
natural y no podia sostenerse a si mismo con la nueva pendiente del talud.
El muro de sostenimiento de tierras y el tablestacado se proyectaron,
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siguiendo las férmulas usuales, y fueron insuficientes para resistir la masa
de tierra sin soporte, que se movia en la ladera.

El proyecto no era grande y el costo de la excavacién y edificio
fue de un poco més de 100,000 délares, El costo del muro de sosteni-
miento, el tablestacado y la viga de hormigén fue de 80,000 délares, casi
tanto como el costo del proyecto original, pero fue indtil para corregir
-los defectos. En ese momento la totalidad del proyecto era un desastre
econémico, porque las obras de reparacién de la inestable ladera fueron
mis costosas que el propio edificio.

El propietario decidié que la Ginica alternativa que tenfa para evitar
la bancarrota era mantener en servicio el negocio. Arrend6 una pala me-
chnica y un camién, y cada semana quitaba del pie del talud, el suelo
que se deslizaba y lo transportaba a la cima del 4rea que se deslizaba,
descargéndolo sobre la masa de’suelo que se movia. Su objetivo era relle-
nar la depresién formada por el deslizamiento y proteger una calle de la
ciudad y algunas casas situadas mas arriba en la colina. El relleno sélo
agravé el movimiento y no pudo soportar el terreno que estaba arriba del
deslizamiento, Primero la calle, después una tuberia principal de gas y,
por {ltimo, una casa distante quedaron destruidas y, al final, todo lo
tuvo que pagar el duefio del establecimiento. Las ventas en este lugar eran
tan buenas, que aun siendo muy costoso el creciente deterioro, no se
decidia a interrumpirlas. Finalmente, después de tres afios, obtuvo servicios
profesionales e instalé un sistema de drenaje que redujo gradualmente el
agua en la ladera, cesando virtualmente el movimiento. El costo de la
solucién técnica del problema fue menor que la cantidad gastada.

Estos fracasos no son raros, e ilustran la necesidad de hacer estudios
cuidadosos y cientificos del suelo, aun en los casos de pequefios proyectos.
Aunque las condiciones encontradas en el ejemplo precedente no son
normales, pudieron haber sido previstas, si se hubiera hecho una investi-
gacién que hubiera costado menos de 1,000 délares; y se hubiera podido
hacer un proyecto seguro para la ladera de la colina y la’ estructura,
dentro de los limites econémicos del proyecto total.

dicionals Ios i i no le han dado a los
problemas del suelo la atencién que requieren. Con mucha frecuencia, los
proyectos se han basado en datos tomados de manuales escritos hace afios,
expenencms en otros lugares que no son representativos y, a veces, en
acerca de las propiedades del suelo. A los factores de seguri-
dad, generosos en extremo (en algunos casos tan altos como 20), se debe
el que no se hayan producido grandes fracasos. Muy a menudo, las obras
de que de suelos se han basado en
tanteos ciegos; pero los costosos fracasos y la muerte de trabajadores son
un precio demasiado alto que se paga por la experiencia.
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1:1 DEFINICION DEL SUELO Y DE LA ROCA

La falta de un planteamiento racional de los problemas de proyecto
y construccién de obras de suelo s debe a la poca comprensién de la
compleja naturaleza y comportamiento de los suelos. Hasta el siglo xx
los ingenieros consideraban el suelo como un amasijo de brujas, una
‘mezcla misteriosa, imposible de estudiar cientificamente. Los grandes avan-
ces de la técnica, en el estudio de los suelos, ha conducido 2 un mejor

i de su y a métodos en el proyecto y
en la construccién.

Definicién de suelo. Para un agricultor el suelo es la substancia que
da vida a las plantas, mientras que para un geblogo es un término ambiguo
que significa el material que da vida, asi como el material suelto o capa
de la cual proviene aquél. Para el ingeniero el término suelo tiene una
significacién més amplia.

Tierma o suelo se define en ingenieria como cualquier material no

de distintas particulas sélidas con gases o liquidos
incluidos. El tamafio méximo de las particulas que pueden calificarse
como suelo no es fijo, pero lo determina la funcién en que ellas estan
implicadas. En las excavaciones para cimientos y trincheras, que se ejecu-
tan a mano, y en la construccién de rellenos por capas, el tamafio méximo
es de 30 cm de didmetro (40 kg), que es el tamafio méximo que un
hombre puede levantar. Cuando la i6n se ejecuta mecé
el limite que a veces se fija, es 5 m® (1 tonelada aproximadamente).

El suelo contiene una amplia variedad de materiales tales como la
grava, la arena y las mezclas arcillosas depositadas por glaciares, las
arenas aluviales y los limos y arcillas de los depésitos aluviales de los rios,
las arcillas marinas blandas y las arenas de las playas de la costa, las
rocas muy meteorizadas de los trépicos, y hasta las escorias, los bastidores
de camas, las latas y las cenizas de los vertederos de las ciudades. Los sue-
los pueden ser mezclas bien definidas de unos cuantos minerales especificos
o mezclas heterogéneas de cualquier cosa.

ién de roca. En i la roca se define como material
endurecido que para excavarlo se necesitan usar taladros, cufias, explo-
sivos y otros procedimientos de fuerza bruta. El grado minimo de dureza
que caracteriza a una roca se ha fijado como la resistencia a compresién
de 14 kg/cm® La linea divisoria entre suelo y roca no estd definida en
todos los casos; hay una serie continua de materiales, desde el suelo més
suelto hasta la roca més dura, y cualquier divisién entre las dos categorfas
es arbitraria. En la preparacién de documentos para obras de ingenierfa,
tales como especificaciones, el ingeniero debe definir con precisién los
limites, de manera que todos los que intervengan en el trabajo estén de
acuerdo.
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La definicién de roca, desde el punto de vista ingenieril o técnico, es
complicada debido a su estructura y sus defectos. Una roca que es dura
pero que estd fracturada, puede ser més facil de excavar que una blan-
da pero de un material més coherente. Aunque la roca fracturada sea
més ficil de excavar puede que sea necesario entibarla, cuando la exca-
vacién es profunda, mientras que la roca blanda puede sostenerse sin
soporte alguno.

Por tanto, ]os problemas de ingenierfa en suelo o roca, rara vez pueden

en datos empiricos recogidos de pro-
yectos anteriores o en los més sed anlisis de d Cada
situacién es tinica y requiere una cuidadosa investigacién y un completo
" andlisis cientifico, asf como el criterio ingenieril basado en una vasta expe-
riencia. Y atin més, la ingenieria del suclo y de la roca requieren imagi-
nacién, intuicién, iniciativa y coraje. Imaginacién para ver
en tres di i las fuerzas y i de los il
intuicién para inferir lo que no puede deducirse del conocimiento cienti-
fico o de experiencias anteriores; iniciativa para inventar nuevas soluciones
para los vicjos y nuevos problemas; y coraje para dar término al trabajo
a pesar de los escépticos, afrontando los riesgos siempre presentes de lo
desconocido. Esto es un desafio constante y hace que la verdadera inge-
nieria sea una tarea grata y seductora.

1:2 DESARROLLO DE LA INGENIERIA DE SUELOS Y ROCAS

Los problemas de la ingenierfa de suelo en la construccién comenzaron
antes de los albores de la historia. Algunas de las primeras construcciones
de tierra consistieron en hacer hoyos para enterrar los cadaverex o soterrar
Tos y en erigir para de culto o fune-
rales. La tierra en forma de ladrillos secados al sol o los revoques de
fango con varillas o cafias, se usaron en la construccién de casas.

Los constructores de las antiguas civilizaciones como las de la India
y Babilonia, han dejado numerosos ejemplos que muestran la habilidad
que tuvieron para tratar los problemas relacionados con el suelo. Algunas
presas de tierra de la India han estado almacenando agua por més de
dos mil afios. Las ciudades de Babilonia fueron construidas sobre rellenos
para lograr una elevacién superior a la de las crecientes, y los edificios se
construyeron sobre capas de piedras para repartir el peso sobre el blando
suelo inferior. Sus constructores fueron diestros artesanos que aprendieron
por propia y dura experiencia o por los éxitos y fracasos de los demis.
Durante la Edad Media los artesanos mejoraron el arte de las construc-
ciones relacionadas con el suelo por el procedimiento de tanteos, ya que
los primeros cientificos les prestaron muy poca ayuda, pues pensaban que
esos problemas pugnaban con la dignidad de un caballero.
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Sin embargo, desde el siglo xvim la necesidad de mejores construc-
ciones obligé a los cientf e i a estudiar los bl de
suelos y tratar de analizarlos como cualquier otro problema estructural.
Algunos eminentes investigadores como Coulomb y Rankine, bien cono-
cidos en el campo de la fisica y la mecénica aplicada, prestaron atencién
2 la mecénica de las masas de tierra. Estos investigadores iniciaron sus
trabajos con estudios mateméticos de la resistencia del suelo o con toscos
experimentos hechos sobre montones de arena, y de ellos dedujeron expre-
siones para el empuje de tierras en los muros y la capacidad de carga
de las cimentaciones. El procedimiento fue 16gico, y cuando lo aplicaron
a otros problemas de mecénica arribaron a teorfas que todavia se aceptan
como buenas.

* No obstante, las teorfas que ellos desarrollaron para los suelos, 2 me-
nudo, se producian fallas funestas, Los muros de sostenumcnto de uen‘as
fallaban, los edificios se b y las i se b
cuando los proyectos se hacian siguiendo esas teorfas.

El tremendo incremento en el tamafio de las estructuras que se produjo
al iniciarse el siglo xx y la necesidad de hacer su construccién més econ6-
mica, obligé a muchos ingenieros destacados a revisar los trabajos de los
primeros investigadores y a desarroliar métodos nuevos y més realistas de
anélisis de las masas de suelo. Los trabajos de Fellenius en Suecia, Kogler
en Alemania, Hogentogler en los Estados Unidos de América y sobre todo
las contribuciones de Karl Terzaghi en Europa y en los Estados Unidos
de América, propiciaron el nacimiento de una nueva rama de la ingenieria
civil, la mecdnica del suelo y sus aplicaciones a los problemas précticos,
la ingenieria del suelo. Desde mediados de la década de los afios 30 la
mecénica del suelo es un i para el p
y una ayuda para el constructor que tenga que trabajar con nerm

La mecénica de la roca es una ciencia aplicada que se ha desarrollado
paralelamente. Pozos y tineles fueron excavados en roca en los primeros
tiempos de Grecia y de Roma. La técnica de explotacién de canteras
evolucions, debido a la demanda de cantos labrados con esmero, para la
construccién de grandes obras arquitecténicas y las esculturas de mérmol
de aquella época. Los conocimientos que se adquirieron fueron, hasta
finales del siglo xix, producto més de la experiencia que de la cien-
cia. Es interesante constatar que muchos de los primeros adelantos en
ingenierfa mecénica, incluyendo las bombas y las maquinas de vapor, se
debieron a las necesidades de las minas; sin embargo, la roca como tal
fue poco estudiada cientificamente. La moderna y cientifica mecénica de
la roca se ha desarrollado por las necesidades, tanto de las minas como
de la industria de la construccién. Aunque la mecénica del suelo y la
mecénica de la roca parecen dif las dif ias estdn
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mdéniasisyenlamminologia El arte de la mecénica de la roca estd
orientado hacia la mina. El anilisis cientifico ha insistido en el compor-

tamiento de masas rel rigidas das de grietas. La
mecénica del suelo esté orientada hacia la construccién y hace énfasis
en el de iales débiles y ibles. Una visién

de conjunto muestra pocas diferencias entre ambas, tanto cientifica como
précticamente. Tanto el ingeniero civil, como el constructor y el minero,
se interesan en la totalidad de los materiales, desde los suelos mas blandos
hasta las rocas més duras, y cualquier separacién entre la mecénica del
suelo y la de la roca depende del punto de vista de los ingenieros y
artesanos al respecto.

Problemas de Ia ingenieria del suelo y de Ia roca. Hay dos tipos
de con la ingenierfa del suelo. El primer tipo s
refiere a los suelos y a las rocas tal como se encuentran en la naturaleza.
Los edificios se cimientan corrientemente en el suelo sin alterarlo, las exca-
vaciones y los cortes para las carreteras se hacen en terreno natural y los
drenajes se hacen para eliminar el agua del terreno disponible. El segundo
tipo se teﬁere a problemas en los que los suelos o las rocas se emplean
como de En los p para
ferrocarriles, en las presas de tierra y diques y en las subrasantes de las
carreteras y aeropistas, se emplea la tierra como material de construccién.
En este (ltimo tipo, el suelo y la roca cambian sus caracteristicas para
transformarse en nuevos materiales, de la misma manera que la arena,
el cemento y la piedra se transforman en concreto.

Al afrontar cada uno de estos problemas el ingeniero siempre debe
tener en mente, sobre todo, que esti tratando con un material muy com-
plejo y con ingredientes variables, los cuales, algunas veces parece que
desafian todas las leyes de la naturaleza. Para un estudio cuidadoso basado
en un anilisis cientifico y un sano juicio, se pueden analizar aun los
problemas més dificiles. En general, la exactitud de los resultados numé-
ricos no excede de una o dos cifras significativas, pero en la mayoria de los
casos ésta es tan buena como la que se obtiene al calcular los esfuerzos
producidos en una estructura por las cargas accidentales que se han
supuesto,

1:3 FASES EN LA COMPOSICION DEL SUELO Y DE LA ROCA

Sistemas de tres fases. Como por definicién el suelo incluye a todos
los materials sin consolidar, podemos suporer que se compone de muchos

que pueden en los tres estados o fases
de la materia: sélido, hqmdo y gaseoso, Lo mismo es aplicable a muchas
rocas que, aunque i y idas, casi todas ti materia

liquida y gaseosa.
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La relacién entre los pesos y volimenes de las diferentes fases es impor-
tante, porque nos ayuda a definir las condiciones del suelo o su compor-
tamiento fisico. El ingeniero debe comprender antes que nada, y de una
manera clara, las definiciones y términos que se asignan a estas relaciones
para que pueda lograr una imi cabal de las propiedades de los
suelos y de las rocas.:*

Vi Aire )
Y ™ )
ua
o v
Sélidos
W
5 G s

Fig. 1.1 Diagroma en bloque de las relaciones entre los pesos y volomenes de los sélidos,
el aire y el agua, en una masa de svelo o roca.

Los voltimenes y pesos de las diferentes fases de la materia en un suelo
se pueden representar por un esquema o diagrama en bloque como el de
Ia figura 1:1.%2 El volumen total y el peso estin representados por la
totalidad del blogue; los sélidos por la seccién inferior, los liquidos por
Ia seccién intermedia y los gases por la seccién superior. Se puede conside-
rar pricticamente que el gas es aire (aunque algunas veces se encuentra
metano en los suelos que contienen materia orgénica en descomposicién),
y el liquido es agua (aunque el agua puede contener pequefias cantidades
de sales en disolucién). La composicién de los sélidos, si varfa considera-
blemente, ser4 estudiada en detalle en la seccién 1:4.

Relaciones volumétricas. El volumen de los sélidos en la masa de
suelo o roca se designa por V,, el volumen del agua por V., y el volumen
del aire por V. El volumen total de la masa de suelo, ¥/, incluye aire, agua
y sélidos. A los espacios entre las particulas sélidas, que estan ocupados
por el aire y el agua se les llama poros o vacios, y su volumen se designa
por V,. La razén del volumen de los poros al volumen de los sélidos se
llama indice de poros, o relacién de vacios, e, y se expresa asi:

.7 g
&= Ve (1:1)

La relacién de vacfos siempre se expresa como un nimero decimal.
Otra manera de expresar la relacién entre los poros y los sélidos es la
porosidad, n, que se define asi:

= V7 X 100 por ciento (1:2)

y siempre se expresa como porcentaje.
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Los poros o vacios en la roca se encuentran en dos formas: poros
aislados, como menudas burbujas rodeadas totalmente por solidos, y po-
ros interconectados o poros abiertos, similares a los de los suelos. Los
cambios que ocurren en los poros interconectados son los que tienen un
papel predominante en el comportamiento fisico de las rocas. La' relacién
de vacios aparente o la porosidad aparente de los poros abiertos interconec-
tados es menor que la verdadera porosidad total, la cual incluye todos los
poros. La porosidad total es dificil de medir y tiene menor importancia
ingenieril. Cuando en este texto se hace referencia a la relacién de vacios
0 a la porosidad de la roca y del suclo, debe entenderse que slo se con-
sideran los poros interconectados. (En muchos trabajos publicados sobre
mecénica de la roca, a veces, no estd claro a cudl porosidad se refieren; el
lector debe, a menudo, averiguarlo por deduccién).

El grado de saturacién, , expresa la razén del volumen de agua al
volumen de los poros y siempre se expresa en porcentaje,

5 =72 x por ciento (1:3)
Vy
Se dice que un suelo estd saturado si S es igual a 100 por ciento.
Relaciones de los pesos. El peso de los slidos en la masa de suelo
o de roca se designa por W, el peso del agua por Wy y el peso total de la
masa de suelo que incluye agua y solidos por W (no se tiene en cuenta
el peso del aire por ser insignificante). La razén del peso del agua al peso
de los s6lidos se llama humedad (contenido de agua), w, y se expresa
por la férmula

Ve i .
w = 52 X por cento (1:4)

El peso especifico (peso unitario de una masa de suelo es Ja razén
del peso de la masa de suelo al volumen de la masa de suclo; se designa
por la letra griega y (gamma) y s expresa en libras por pie cbico, gra-
mos por centimetro ciibico o kilogramos por metro ctbico:

-3 (1:5)
El peso especifico del agua, v, es 1g/cm?, 1 kg/cm® o 1,000 kg/m?.

El peso especifico relativo de una substancia es la razén de su peso
al peso de igual volumen de agua. El peso especifico relativo de una masa
de suelo o de roca (que incluye aire, agua y sélidos) se denomina peso de
la masa o especifico aparente; se designa por G y se puede expresar
por la f6rmula

Gu=L=2. (1:6)
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EL poso especifico relatino de los stlidos G, (con I exclusién del aire
y del agua), se expresa por

Gi=ge (1:7)
Este es el promedio ponderal de los minerales del suelo. El peso especifico
relativo de las rocas se puede expresar de dos maneras: incluyendo los
poros aislados y cualquier gas o liquido que los llene, o el peso especifico
relativo de la materia sélida solamente. Por conveniencia es usual incluir
el efecto de los poros aislados en el peso especifico relativo de las rocas.
El peso especifico relativo de una roca puede ser por tanto, algo menor
que el del promedio ponderal de los minerales que la constituyen.

El peso especifico relativo es una razén adimensional y tiene el mismo
valor en el S.M.D. (Sistema Métrico Decimal) que en el S.M.L. (Sistema
Métrico Inglés). El peso especifico relativo y el peso especifico son numé-
ricamente iguales en el S.M.D. pero no en el SM.L

Cilculos en los que se usan estas relaciones. Las relaciones entre
Tos volémenes y los pesos son muy importantes y s emplean en muchos
chlculos de problemas de suelos, como son: la determinacién de la esta-
bilidad de las masas de suelo, la estimacién del asentamiento de los edifi-
cios o para i el grado de ién necesario en la construc-
cién de terraplenes. Estos clculos son la aritmética de la mecénica del
suelo y se deben dominar antes de proseguir el estudio de esta materia.
Antes de efectuar cada cilculo se debe dibujar un esquema con la rela-
cién de las diferentes fases y los datos del problema, como se indica en
el ejemplo siguiente:

Ejemplo 1:1

Calcular el peso especifico, la relacién de vacios, la humedad, Ia poro-
sidad y el grado de saturacién en un trozo de suelo htimedo que pesa
20.4 kg y tiene un volumen de 12,200 cm® (figura 1:2). Cuando el trozo
de suelo se sec6 en la estufa pesé 182 kg. El peso especifico relativo de los
sélidos es 2.67.

5 ; 8
112200-6820-| 3180 cm3 L 9
5380 cm3 ”"o",zzon m3| Agua 20.4-18.2=2.2kg|
12200 ems G
18200 Slidos
~6820 ¢3! 18.2ke
Ze7X10 Gs=267
Voldmenes Basos

Fig. 12 Esquema demostrativo del célelo de los pesos y volgmenes del ejemplo 1:1.
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V =12200cm?, W = 20.4kg, G, = 2.67, W, = 182kg.
Wi =204 — 182 = 22 kg.

= 20,400 g/12,200 cm® — 1.67 g/cm?.

G = 1.67/1.0 = 167.

Vi = 2,200 /1.0 g/cm® = 2,200 cm?.

V, = 18,200 g/1.0 g/cm® X 267 = 6,820 cm®.
Ve = 12,200 — 6,320 = 5,380 cm®.

. Ve = 5380 — 2,200 = 3,180 cm’.

. e = 5,380/6,820 = 0.79,

10. n = (5,380/12,200) X 1009 = 449%.

11 § = (2,200/5,380) X 100% = 41%.

12. w = (2,200/18,200) X 1009% = 12%.

CENG AL~

Ejemplo 1:2

Calcular la relacién de vacios y el peso especifico relativo de los sélidos
en.un suelo saturado cuya densidad es 1.88 g/cm® y cuya humedad es
419 (figura 13).

255 _55 cms Agua
Yetont L W=188¢g
"8
1o%ea = |6 = sasxin| Ws =133 ¢
Y =2.96
Voldmenes o

Fig. 1.3 Esquema demostrativo del céleulo de los pesos y volomenes del ejemplo 1:2.

. y=188g/cm’, w = 41%, S = 100%.
. Suponiendo un volumen de suelo de 1 cm?, ¥ = 1cm?, W =1.88 g
. Wo/W,=041; Wy + W, = 188g; W, + 041 W, = 1.88g;

W, =133g; W, =055g.

Vo= Vi = 055/1.0 = 055 cm?.

Ve =100 — 0.55 = 0.45 cm?.

G, = 1.33/0.45 = 2.96.

¢ = .55/045 = 1.22.

[

Noo

1:4 SOLIDOS: MINERALES DE LAS ROCAS Y METEORIZACION

La fase sélida es la que determina, en su mayor parte, el comporta-
miento ingenieril del suelo, y es la parte dominante en la roca. De acuerdo
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con Ia definicién que se hace en ingenierfa, casi cualquier cosa de la
corteza terrestre est4 incluida en la definicién de suelo y de roca. Los
més importantes sélidos caen dentro de estas tres clases: 1) minerales,
2) productos de sintesis orgénica y descomposicién, y 3) materiales arti-
ficiales. Desde luego, los constituyentes més importantes del suelo y de
Ia roca son los minerales: compuestos quimicos definidos en estado natural
de estructura cristalina.

Minerales predominantes. Aunque hay cientos de minerales cata-
logados en los manuales de mi un ntimero pequefio
constituye la mayor parte de las rocas y suelos. Estos minerales y sus pro-
piedades principales, las que tienen relacién con la ingenieria civil, estén
agrupados en la Tabla 1:1

Meteorizacién de las rocas. La meteorizacién de las rocas es la
fragmentacién de la masa de roca en pedazos més pequefios por procesos
naturales, mecénicos, quimicos o de solucién. La meteorizacién mecdnica
o desintegracién es una combinacién de romper, astillar y moler, que reduce
Ia roca a pedazos cada vez més pequefios, pero que conservan su compo-
sicién mineral original. Las causas de este fenémeno son las siguientes:
Ia congelacién de las aguas acumuladas en las grietas y poros, el choque
del agua, el desgaste o abrasién producido por Jas gravas y cantos rodados
que acarrean los torrentes y rios, el golpear de las olas en las playas y
farallones, el golpear de las arenas que acarrean los vientos desérticos, la
expansién y contraccién de la roca por violentos cambios de temperatura
y la accién arrasadora de los glaciares. La meteorizacién quimica o des-
composicién es una alteracién quimica de los minerales de la roca para
formar nuevos minerales, que tienen fisicas y
quimicas completamente diferentes de los que les dieron origen. Esta
alteracién es causada por la reaccién de los minerales con el agua, en
anhidrido carbénico y el oxigeno del aire, los 4cidos orgénicos de plantas
en descomposicién y las sales disueltas que se encuentran en el agua. La
solucién es el proceso por el cual los minerales solubles de la roca se di-
suelven de]ando como residuo los minerales mso]ubles Estos tres procesos
ocurren pero con di: que d
del clima, la topografia y la composicién de la roca original. En general,
la descomposicién predomina en regiones calientes y htmedas y en 4reas
de topograﬁa plana, y la desintegracién en regmnes secas y en 4reas de

La solucién en regiones hmedas con
rocas subyacentes solubles.

Minerales y meteorizacién. La silice (diéxido de siliceo) es uno de
los més importantes constituyentes de muchas rocas y de la mayor parte
de los suelos. Se presenta en la naturaleza en dos formas: cristalina (cuarzo)
y amorfa (pedernal, silex y calcedonia). Es inerte a la meteorizacién
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quimica e insoluble al agua, aunque ligeramente soluble en un medio
basico. En la forma cristalina y en la mayoria de los casos de la amorfa,
es dura y tenaz, no presenta iacién y resiste la izacién mecanica
mejor que otros importantes minerales de las rocas. Se rompe algunas
wveces en fragmentos lrreg\x]ares angulosos y tenaces, que resisten la abrasién.
en orden de i ia, el segundo grupo

de minerales que forman las rocas; estén constituidos por polisilicatos de
aluminio y potasio, sodio y calcio, Son frgiles, con planos de exfoliaciones
pronuncmdos y se rompen fAcilmente para formar pequefias particulas
icas. Son muy ibles a la d icién quimica, y la desin-
tegracién mecénica acelera este proceso, a tal extremo, que es raro encon-
trar fragmentos de feldespato en los suelos de las regiones hiimedas. Los

prod de la icién de los son xmuy variables y
dependen del tipo de y de las condiciones de la

pero se pueden incluir en tres grupos: silicatos complejos de aluminio
hidratados o solubles o semi de sodio y metales similares

y silice (generalmente en suspensién coloidal). Los silicatos de aluminio
hidratados consutuyen una familia que se llama minerales amllosm, que
isi son muy d de los de donde p

Las micas constituyen una. segunds, familia de silicatos minerales que
corrientemente contienen hierro y magnesio adems de potasio. Las l4mi-
nas de mica son blandas y flexibles con una pronunciada exfoliacién; se
separan facilmente y se rompen para formar l4minas més pequefias y
finas. La descomposicién quimica es similar a la de los feldespatos, pro-
duciendo minerales arcillosos, carbonatos y silice; también se forman éxidos
de hierro cuando las micas tienen este metal. La descomposicién quimica
no es tan rapida como en los feldespatos, por ello sc encuentran con fre-
cuencia en los suelos de regiones hiimedas.

La familia de mi (incluyendo la horblend
el olivino y el piroxeno) son silicatos complejos de alumirio que contienen
adems hierro y son duros y o
tienen exfoli iada y se rompen en

irregulares de color oscuro. Al descomponerse quimicamente forman 6xidos
de hierro, minerales arcillosos y los otros productos de la descomposi-
cién de los silicatos.

Los 6xidos e hidréxidos de hierro se presentan, en la naturaleza, en
diversas formas cristalinas y amorfas y en ambas, existe el estado ferroso y
férrico. Pueden estar presentes en la roca ongmal pero puzden ser tam-
bién el producto de la izacién de los mi que hierro,
como la biotita o el grupo ferromagnesiano. Al hierro se debe, en gran
medida, la coloracién de los materiales, desde los matices verdosos de las
formaciones de hierro ferroso profundamente sumergidas, a los rojos bri-




34 Naturalesa de los suelos y de las rocas

llantes y plirpura de los materiales férricos intensamente oxidados, de los
trépicos.

Los carbonatos minerales, calclta vy dolom.\tz, se_rompen mecénica-
mente en i y del grado de
cristalizacién de la roca. Los de los
pequefios, se encuentran frecuentemente en regiones 4ridas y glacializadas.
En las regiones htimedas la meteorizacién quimica se produce por solu-
cién. Los 4cidos débiles que provienen de la pudricién orgénica y de las
raices de las plantas, pero principalmente el diéxido de carbono disuelto
en agua, produce la siguiente reaccién:

H:0 + CO, = H,CO,4
2H,CO, + CaCO, = Ca(HCO;), + H,0.

El bicarbonato soluble es lixiviado con el agua subterrinea, dejando todas
Ias porciones insolubles de la roca original, como son el pedernal, el cuarzo,
los mmerales arcillosos y los 6xidos de hierro.

Los solubles de la izacién, tales
como los carbonatos y bicarbonatos, asi como la silice, los éxidos de hierro
y los hidréxidos de hierro en estado coloidal, son transportados del punto
de origen por el agua que se infiltra. Mas adelante, los cambios fisicos y
quimicos que se producen en un nuevo y alejado ambiente, causan la

i6n de los it dos, tanto en forma coloidal como
cristalina. Esto ocurre frecuentemente en los poros de los suelos o en las
fisuras de las rocas, llendndolos y, algunas veces, cementando la masa que se
convierte en un nuevo material.
izacién es un proceso los mi de las rocas
se rompen, cambian quimicamente y se disuelven en agua. El producto
final, suelo, esté formado por un grupo relativamente pequefio de minera-
) cuarzo y minerales arcillosos, con va-
riables de mica, minerales ferromagnesianos, éxidos de hierro y carbonatos.
Las alteraciones continfian con los cambios del medio ambiente que natu-
ralmente ocurren y que son producidos por el drenaje, las excavaciones,
Ias inundaciones, los rellenos y por el peso de las estructuras.

o

1:5 MINERALES ARCILLOSOS

La icién de los feld micas y mi i
nos, todos los cuales son silicatos de aluminio complejos, se produce de
muchas maneras. Los factores principales son la humedad, la temperatura,
el ambiente oxidante o reductor, los iones presentes en solucién (incluyendo
los liberados por meteorizacién), la. presién y el tiempo. Las reacciones
son varias, y la siguiente forma de la i
de los feldespatos ilustra cémo puede producirse este fenémeno.
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2KAISi;05 + 2CO; + 3H;0 = 48i0, + 2KHCO; + AlLO; - 28i0, - 2H,0.

El primer producto, silice, esté en forma de gel coloidal o suspensién; el
segundo, bicarbonato potésico, esté en solucién, y el tercero es un silicato
de aluminio hidratado, que es un mineral arcilloso simplificado.

Hay muchas formas de minerales arcillosos, con algunas semejanzas y
grandes en y Todos
son de grano extremadamente fino, con grandes 4reas superficiales por uni-
dad de masa. Todos tienen, probablemente, una estructura cristalina defi-
nida, que incluye gran némero de dtomos agrupados en complejos modelos

Todos son activos.

Estructura laminar. La mayorfa de los cristales de arcilla consisten
en liminas atémicas de dos tipos principalmente: silice y alimina. La
Iimina de silice es un repetido eslabonamiento de 4tomos de silicio de
valencia 4 y 4tomos de oxigeno de valencia 2. Cada 4tomo de silicio estd
rodeado por cuatro de oxigeno cada uno de los cuales contribuye con una
valencia que se eslabona al silicio central. Algunas de las restantes valen-
cias del oxigeno se unen al silicio contiguo, como se indica en la figura 1.4a.
pero los oxigenos de uno de los lados de la limina no estin satisfechos.
La forma geométrica es de tetraedros con oxigenos en los vértices, un
silicio en cada centro y los tetraedros agrupados en un plano para formar
repetidos hexAgonos, figura 1.4b. La altura del tetraedro y por consiguien-
te el espesor de la l4mina es 5 unidades Angstrom, o sea 5 X 10-" mm.

La l4mina de aliimina, figura 1.4¢, es mis compleja. Consiste en uni-
dades de un 4tomo de aluminio rodeado de oxigenos e hidréxidos (OH)
que forman octaedros. Los 4tomos de.aluminio adyacentes comparten
oxigenos y grupos OH, alternadamente. El espesor de esta unidad es tam-
bién 5A. Las lsminas formadas al unirse los octaedros no equilibran las
valencias, como en el caso del silicio, de manera que ocasionalmente una
unidad octaédrica no contendrd aluminio. Esto hace que las liminas no
sean simétricas y uniformes.

O Odgeno O Siliio X © Oshidrilo ® Aluminio
NI °, T
5A P, Y
o” | }.
Vista lateral Vista superior Vista superior Vista lateral

a. Tetraedro de silice  b. Tetraedros de silice unidos para  c. Octaedro de alimina
formar una lamina de silice

Fig. 1.4 Distribucién otémica en las Iéminas de los minerales de los arcillas.
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La complejidad de la limina esté acrecentada por la substitucién iso-
morfa, que es la substitucién de uno o més aluminios por magnesios. La
substitucién del aluminio con valencia 3 por el magnesio con valencia 2
crea un desequilibrio. Esto agrava cualquier desequilibrio local causado
por la ausencia de aluminio en el octaedro. De manera similar, el hierro
y otros dtomos pueden substituir el aluminio, siempre que se ajusten fisica-
mente al espacio disponible; aun el aluminio puede ser substituido por
silicio.

JAVAVAVAVAVAN LIZTTT77 .
Lémina de silice Lémina de al6mina Atomo de potasio
L %5 IO’A
e
74A o P A
a. Caolinita b. Montmorilfonita <. llita

Fig. 1.5 Estructora laminar de las principales familias de los minerales arcillosos.

La mayorfa de los minerales arcillosos estin formados por ldminas de
silice y alimina cmpaquetadas entre si, figura 1.5, para formar placas.
Las liminas de silice \p los oxigenos no satisfechos, con las laminas
de aluminio, para poder formar un conjunto mas o menos equilibrado.
Cualquier desequilibrio que quede lo pueden satisfacer los cationes sumi-
nistrados por las sales del agua circundante. En algunos casos, los cationes
son compartidos por las placas adyacentes. De manera similar los 4tomos
de hidrégeno pueden desplazarse entre una y otra placa. La atraccién
compartida llamada enlace de hidrégeno es la que une entre sf las placas
y las mantiene empaquetadas.

Caolinita. Las caolinitas estin formadas por l4minas de altimina y
silice que forman un mineral arcilloso cuya placa unitaria tiene un espesor
nominal de 7.4A. La familia de la caolinita est4 formada por varios miem-
bros, de acuerdo con las variaciones de la ldmina de altmina. Estin, en
general relati bien equilibradas  eléctri y slo
substituciones isomorfas limitadas. Las ldminas estn fuertemente unidas,
formando placas; ademés se apilan como las hojas de un libro y forman
paquetes de 0.01 mm de espesor. Uno de esos paquetes se muestra en la
figura 1.6.

Haloisita. La haloisita es un miembro de la familia de la caolinita
que contienc una lémina de agua entre unidades adyacentes de arcilla, El
espesor de la unidad de arcilla es més cercana a 10A que 7.4A. La haloisita
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Fig. 1.6 Microfotografia electrénica de caolinita que muestra las distintas placas sobre-
puestas que forman un juete; aumento 7,400 diémetros. (Cortesia de Electron Micros-
copy Laboratory, Engineering Experiment Station, Georgia Institute of Technology)

se puede deshidratar por secado, y entonces se reduce su espesor, pero no
puede volver a la forma hidratada por rehumedecimiento, Su comporta-
miento ingenieril cambia por la ién. Serios pro-
blemas técnicos en la construccién de terraplenes se han atribuido a la
haloisita, que habiéndola ensayado en el laboratorio, después de secada,
sin embargo, fue usada hiimeda como material de relleno.

Las montmorillonitas, llamadas algunas veces esmectitas forman una
gran familia de minerales arcillosos compuestos de una limina de alimina
entre dos de silice. El grueso de la placa unidad es 10A, pero el ancho
puede alcanzar 1 X 10°A. Las unidades no se empaquetan ficilmente y
cuando lo hacen se desprenden con facilidad. Las montmorillonitas se

izan por una itucién isomorfa abundante y, en teorfa, cada
substitucién produce un mmeral dxsuma La variedad de cationes que se
en cada substituci i atn mas la variedad de
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montmorillonitas. Muchos minerales diferentes como la nontronita, la sau-
conita y la saponita estdn incluidos en este grupo, pero desde el punto de
vista ingenieril las dil ias no tienen i as

se forman generalmente en regiones ricas en rocas ferromagnesianas (la
fuente del magnesio), tales como las volcnicas, y particularmente en 4reas
de altas temperaturas e intensas lluvias,

Ditas. Estas, como las montmorillonitas, estin formadas por una lami-
na de alimina entre dos de silice, de espesor 10A. Sin embargo, las unida-
des adyacentes de ilitas estin unidas por sus 4tomos de potasio compartidos
de modo que forman paquetes bastante compactos. Hay limitadas substi-
tuciones isomorfas en la limina de altimina, pero puede haber algunas
substituciones de silicio por el aluminio, en la ldmina de silice. Las ilitas
se presentan frecuentemente en las lutitas y otros depésitos que fueron
sometidos a cambios ambientales, y parecen ser el producto de la altera-
cién de otros minerales arcillosos.

Otros grupos de minerales arcillosos incluyen la clorita y la vermiculita,
que tienen estructura micécea. La vermiculita es parecida a la montmori-
lonita y algunas veces se la considera como parte de esa familia. Sin
embargo, igual que la haloisita, contiene 1émmas de agua entre ]as uni-

dades lami; de iculita. Estos dos
isomorfas, pero en menor grado que la montmorillonita.
Los minerales de la lgita son di pues los dros de

silice forman una cadena de doble capa con 4tomos de magnesio y de
aluminio que proporcionan el enlace entre las capas. El cristal tiene la
forma de una larga cinta rizada que contiene moléculas de agua. La
sepiolita y la poligorcita son similares, Parece que estas arcillas se forman
de otras que fucron sometidas 2 la accién de un medio salino muy intenso.

La i i6n de los st arcillosos es muy
dificultosa debido al tamafio extremadamente pequefio -de las particulas.
La mayoria de los suelos contienen diversos minerales arcillosos tan finos
y tan parecidos en tamafio y peso, que la scparacién es précticamente im-
posible. Un método de identificacién de las mezclas de minerales arcillosos
es el andlisis termodiferencial. Para realizarlo se calienta la arcilla lenta-
mente. El agua se elimina a diferentes temperaturas de acuerdo con la
clase de mineral arcilloso. El calor requerido para eliminar el agua produce
un cambio caracterfstico en la velcudad de calentamiento. La arcilla se
identifica empiri y Ia velocidad
de calentamiento de la muestra ensayada, con la de las curvas tipicas de
los minerales puros. En el método de difraccién de rayos X se somete
la arcilla a un haz de rayos X a distintos 4ngulos. La sombra producida
por los 4tomos de la estructura crea una forma tipica caracteristica de la
cual puede deducirse la distribucién atémica. Este es probablemente el
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método mis seguro de identificacién y puede dar, tanto la clase de arcilla
como la cantidad presente en la muestra,

En el microscopio electrénico se produce una fotografia sombreada
del mineral. Las particulas bien empaquetadas de caolin se pueden iden-
tificar f4cilmente como en la figura 1.4, pero la montmorillonita, cuyas
placas se separan con facilidad, algunas veces produce un dibujo no
identificable.

La identificacién de los minerales arcillosos y el examen de su estruc-
tura es esencial, para poder comprender el comportamiento de los suelos
que los contienen. El caricter de la arcilla influye mucho en el drenaje
del suelo, su resi i su reaccién
a los cambios de humedad. Cualquier metodo racional para mejorar el
comportamiento de un suelo que contenga minerales arcillosos se debe
basar en el conocimiento del carécter fisico y quimico de estos complejos
s6lidos.

1:6 SOLIDOS ORGANICOS, PRECIPITADOS, VOLCANICOS
Y ARTIFICIALES

Otras formas de s6lidos, se encuentran en forma dispersa y, a menudo,
sélo representan un pequefio porcentaje del peso total, pero, a lo largo,
su influencia en el comportamiento de las masas de suelo y de roca,
puede ser mayor de lo que se podria suponer dadas sus proporciones
relativas.

Los materiales orgénicos se encuentran en muchos suelos superficiales,
particularmente, cuando el medio ambiente no es propicio a la répida
descomposicién, tal como ocurre con las capas fibrosas de raices y sobre
todo Ia vegetacién parcialmente podrida que se acumula en las regiones
pantanosas donde el agua estd estancada o donde los materiales estin
enterrados en suelos que impiden la circulacién del agua y del oxigeno.
La pudricién parcial produce 4cido sulfhidrico gaseoso que es un grave
peligro para los obreros en los trabajos de excavacién y que acelera la
corrosién de los i de i6n. Los énicos solu-
bles, al lixiviarse, producen las aguas carmelitosas de los pantanos.

A medida que la pudricién prosigue, los trozos de material orgénico
pierden su identidad y se convierten en turba fibrosa casi sin estructura.
Este material es mayormente celulosa, pero a menudo estd mezclado con
materia mineral que se deposita simultineamente. La turba contina des-
componiéndose, si tiene acceso al agua subterrénea circulante o al aire,
produciéndose gas metano; lo cual provoca explosiones peligrosas en exca-
vaciones y tineles. Los suelos que contienen grandes cantidades de raices
o de turba son tan compresibles que si es posible, no se deben usar. Sin
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embargo es importante conocerlos y saber cémo usarlos, porque pudiera
suceder que no hubiera otra alternativa.

La pudricién orgénica produce 4cidos héimicos que reducen el hierro
férrico a ferroso y ayudan a la descomposicién de los minerales de las
rocas y a la formacién de las arcillas caolinicas. La concentracién de catio-
nes orgénicos también interviene en la de los minerales arci-
llosos; las arcillas orgénicas se comportan de manera diferente que las
inorgénicas. Estos cidos hiimicos se filtran ficilmente en el suelo y la
roca, p locales 2 gran did:
dades peculiares en el comportamiento ingenieril de los materiales.

También, la vida orgénica produce suelos y rocas. Las conchas y frag-
mentos de conchas y las formaciones coralinas del mar son ejemplos bien
conocidos de depdsitos calcareos biolégicos. Las arenas de playa de algunas
islas y aun de continentes, como en la Florida, est4n formadas mayormente
por fragmentos de conchas y de coral. Las diatomeas, diminutos organismos
de mary agua dulce, tienen esqueletos de silice que parecen ligeros copos de

nieve; de estos se
en los suelos sedimentarios. También se ha pensado que los organismos que
fijan el hierro i en la ion de algunas jones de

mineral de hierro, como también en la cementacién con hierro de otros
sedimentos.

En el mar, la precipitacién de los carbonatos y de la silice forma
grandes acumulaciones de arenas calcireas y silice nodular. Parece que
algunas de las Islas Bahamas se han formado de esta manera. La substitu-
cién de la calcita por silice, que es menos soluble, cambia completamente el
carécter de los depésitos calcireos, formando nédulos de pedernal dentro
de la masa més blanda de calcita.

La accién volcénica origina suelos en forma directa, cuando la lava
estalla para formar cenizas volcdnicas que es un material poroso con
aspecto de ceniza. Segiin sea el medio ambiente puede descomponerse
rapidamente formando suelos, puede cementarse formando areniscas vol-
chnicas o toba, o permanecer en su forma original.

ifici Los i han llegado a ad-
quirir gran importancia en la mecénica del suelo y de la roca. La mayor
fuente de esos materiales son los desechos de todas clases; desde los deri-
vados de procesos industriales, que son uniformes, hasta las més hetero-
géneas i de basuras, bros de d ici y desechos
metalicos tanto domésticos como industriales. Cada uno presenta un pro-
blema especial. Algunos productos residuales industriales, como la escoria,
son excelente materia prima como suelo, para la construccién de terra-
plenes. Algunos llegan a endurecerse tanto que parecen rocas, y dificultan
futuros trabajos. Otros, como los restos o colas de minas antiguas son peli-
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grosos, como fue el caso del montén de desechos de una antigua mina de
carbén que, en los afios sesenta, sepulté a una escuela en Gales. Algunos
se pueden usar como cimentacién, pero otros terrenos baldios, como la
mayorfa de los que se han rellenado con fines sanitarios, durante afios,
deben permanecer cubiertos, aunque ventilados, para reducir los peligros
para la salud y evitar las explosiones. Es muy importante tener en cuenta
que la mayoria de los materiales artificiales son mucho mas activos quimi-
camente, que los minerales naturales y que reaccionan més rapida y espec-
tacularmente a los cambios ambientales.

1:7 TAMANO DE GRANOS

La variedad en el tamafio de las particulas de suelo, o granos, casi es
ilimitada; por definicién, los granos mayores son los que se pueden mover
con la mano, mientras que los més finos son tan pequefios que no se pueden
apreciar con un microscopio corriente. Las particulas producidas por
meteorizacién mecénica rara vez son de didmetro inferior a 0.001 mm y
generalmente son mucho mayores; los procesos naturales de trituracién
no son muy eficientes y los granos pequefios escapan a la trituracién des-
lizéndose hacia los huecos entre los granos mayores, Los productos de la
meteorizacién quimica, incluyendo los éxidos de hierro y los minerales
arcillosos, son menudos cristales que, en ocasiones, tienen didmetros mayo-
res que 0,005 mm, aunque generalmente son mucho més finos.

Prucbas Se emplean dos métodos
para determinar el tamafio de los granos de los suelos. Para separar los
granos més gruesos se emplean tamices calibrados cuyas aberturas varfan
desde 10.16 cm (4 plg) hasta 0.074 mm (Tamiz U. S. Standard
Niim. 200) ; los tamices de aberturas m4s pequefias no son apropiados para
los ensayos de suelos. Las particulas més finas que 0.1 mm se pueden
medir por sedimentacién. El método de sedimentacién ests basado en que
cuanto més pequefia es la particula més lentamente se asentaré cuando se
se deposita en agua. Este método no da resultados satisfactorios, cuando
las particulas son mas pequefias que 0.0005 mm porque se mantienen en
suspenslén indefinidamente debldo a la agitacién molecular. Cuando las

las tienen forma esférica Iquiera de los dos mé-
todos el de cribado o el de i i da iguales tra-
tindose de los tamafios en que pueden emplearse ambos procedimientos
de prueba. Sin embargo, cuando las particulas son de forma plana alar-
gada, el cribado da la dimensién intermedia o ancho, como 1.4 veces el
tamafio del tamiz; mientras que la sedimentacién indica el didmetro de la
esfera que se asentaria a la misma velocidad que la particula. El didmetro
equivalente es, aproximadamente, el grueso de la particula. Las particulas
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TABLA 1:2 TAMARO DE LAS ABERTURAS DE LOS TAMICES NORMALES

.U, Inglaterra Métrico

No. didmetro (mm) No. didmetro (mm) No. diémetro (mm)
4 4.76 5 3.36 5,000 5.00
6 3.36 8 2.06 3,000 3.00
10 2.00 12 1.41 2,000 2.00
20 0.84 18 0.85 1,500 150
40 0.42 25 0.60 1,000 1.00
60 0.25 36 0.42 500 0.50
100 0.149 60 0.25 300 0.30
200 0.074 100 0.15 150 0.15

200 0.076 75 0.075

més pequefias que 0.0005 mm se pueden medir con el microscopio elec-
trénico, pero estos valores tienen poca utilidad en la ingenieria del suelo.
Las particulas mayores que 10 cm se miden directamente con un calibrador
o con tamices especiales.

Escalas de tamafios. Debido a la gran variedad de tamarios de los
granos de suelos, los cientificos e ingenieros han tratado de dividir en
secciones toda la escala de tamafios. Se han propuesto muchas divisiones,
todas son arbitrarias, y ninguna es mejor que la otra. La escala adoptada
por ASTM (American Society for Testing and Materials) se muestra en
la figura 1.7. En esta escala las gravas corresponden a la seccién de las
particulas més gruesas, que incluye todos los granos mayores que el tamiz
No. 4 (4.76 mm). La arena incluye todas las particulas menores que el
tamiz No. 4 y mayores que el No. 200 (0.074 mm). Los granos menores
que el tamiz No. 200 son los finos. Esta tiltima seccién se subdivide algunas
veces en limos, que son las particulas mayores que 0.002 mm y arcillas,
que son las menores que 0.002 mm; sin embargo, no se puede clasificar
Ia arcilla por el tamafio de las particulas, porque hay suelos més finos
que 0.002 mm que no contienen arcillas y en otros casos algunos granos
de minerales arcillosos son mayores de 0.002 mm.

Grifica para la representacién de las curvas granulométricas.
Un método mejor para Ia étrica de un
suelo es el indicado en la figura 1.7. Los distintos tamaios de los granos
se dibujan en escala logaritmica en las abscisas y los porcentajes en
peso de los granos de suelo més finos que un tamafio determinado, en esca-
la natural en las ordenadas. Por ejemplo: el punto A en la figura 1.7
indica que el 83% en peso del suelo tiene granos més finos que 0.2 mm.
La linea que unc todos los puntos que representa la composicién granu-
lométrica de un suelo, se llama curva granulométrica de dicho suelo. La
forma de la curva nos indica la relacién entre los tamaiios de los diferentes
granos del suelo. Una curva empinada indica que los granos son casi
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Fig. 1.7 Gréfico para la i6n de las curvas ic y escala de ta-

mafios adoptada por ASTM-ASCE.1‘

todos del mismo tamafio, es un suelo uniforme. Una curva suave indica
grandes variaciones en el tamafio de los granos, es un suelo de buena
graduacién. Las inflexiones en la curva indican que el suelo estd compuesto
de dos o més suelos uniformes, es un suelo de graduacién incompleta.
Una curva empinada en la seccién que corresponde a la arena y que
se hace larga y aplanada en la seccién de los finos indica que el suelo se
formé originalmente por meteorizacién mecénica y que después se alter6
quimicamente.

Tamaiio efectivo y uniformidad. Se define el tamafio efectivo de
los granos como el tamafio correspondiente al 10% en la curva granulo-
métrica acumulativa y se designa por Dio.

Otros tamafios definidos estadisticamente que son ftiles incluyen la
mediana, Do, el cuartil mds fino, Das, y Dis. Se ha encontrado que el
tamafio o didmetro efectivo, asi como el Djs, son factores principales
en el didmetro efectivo de los poros y estin relacionados empiricamente
con el drenaje y filtracién de la humedad del suelo.

La uniformidad del suclo se puede definir estadisticamente de varias
maneras. Un indice antiguo, pero titil es el coeficiente de uniformidad,
C., que se define por la relacién

—Dw

Cu Do

Los suelos que tienen C, menor que 4 se dice que son uniformes; los suelos
con C, mayor que 6 estin bien graduados, siempre que la curva granulo-
métrica sea suave y bastante simétrica. Otra manera de medir la unifor-

(1:8)
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midad, que se emplea frecuentemente en trabajos geolégicos, es el coefi-
ciente de distribucién, S,, que se define por la relacién

D - ;
S \/D— (1:9)
1:8 FORMA DE LAS PARTICULAS

La forma de las particulas tiene tanta importancia como su tamafio,
en lo que respecta al comportamiento del suelo o de la roca cléstica. Sin
embargo, a menudo, no se considera, pues es dificil medirla y describirla
cuantitativamente. La forma de los granos puede ser de tres clases: granos

dondeados, granos lami ° y granos aciculares. Las dos
primeras son las mas importantes, pero las tres son significativas, debido
a las diferencias en su comportamiento fisico.

Cuando el largo, el ancho y el espesor de una particula son del mismo
orden de magnitud, se dice que tiene forma redondeada. Los granos
redondeados se forman por la desintegracién mecénica de las rocas y
minerales, por precipitacién y por accién volcinica. Rara vez son mas
finos que 0.001 mm de didmetro y pueden examinarse ficilmente con
una buena lente de aumento o con un microscopio, figura 1.8; aunque un
microscopio estereoscépico binocular es mejor porque se observan las tres
dimensiones.

Esfericidad. Las isti ificativas de los granos redondea-
dos son dos: la esfericidad y la angulosidad o redondez " La esfericidad
describe las diferencias entre el largo, L, ancho, B, y el espesor, H. El
didmetro equivalente de la particula D., es el didmetro de una esfera de
igual volumen que la particula:

34
D=y (1:10a)
La esfericidad, X, se define de la manera siguiente:
X = D,/L. (1:108)
Una esfera tiene esfericidad 1, mientras que una particula plana o alar-
gada tiene un valor menor. Un segundo indice es la planiformidad que se
define por la relacién:

F=B/H. (1:10c)
El alargamicnto, E, se expresa por la relacién:

E=L/B. (1:10d)
Con la esfericidad se relacionan la facilidad de manipular los suelos o
rocas fi das, la idad de estables cuando estén so-

metidos a choques y su resistencia a rotura debido a la accién de las
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Fig. 1.8 Mx:mfovogmﬁu de arena de playa de granos redondeados; aumento 54 diéme-
. Sowers.)

tros. (Fotografia de G.

cargas. Cuanto mayer es la idad y menor la planiformidad o el
alargamiento, menor es la tend de las <t a de en
particulas menores bajo la accién de las cargas. Tales materiales se mani-
pulan faci en las i Las parti planas o largadas
tienden a orientarse de manera que quedan paxalelas cuando esos suelos
se usan en la de f planos

de debilitamiento. Pero, por otro lado, una vez que las particulas se han
trabado por efecto de la compactacién, forman una masa relativamente
estable.

Angulosidad. La angulosidad o la redondez, R, son medidas de la
agudeza de los vértices de las it Se define i asi:

Radio promedio de los vértices y aristas

R = "Radio de Ta eafera miima mserita

(1:11)
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VDB

Angulosa Subangulosa  Subredonda Redonda Muy redonda
a b c d e

Fig. 1.9 Redondez de las particulas.

Como es dificil medir la losidad de las Heul: se
describe cualitativamente, como se indica en h figura 1.9, Son angulosas
las dondeadas que se por

o molido de las rocas. Después que las aristas més afiladas se han suavi-
zado se dice que son subangulosas. Cuando las 4reas entre las aristas estan
algo suavizadas y los vértices comienzan a desgstarse, la pamcu]a es
subredonda. Son redondas cuando las i larid: estin p

suavizadas, pero se puede apreciar atn la forma original. Se dice que la
particula es muy redonda cuando ha desaparecido todo rastro de la forma
original. Las particulas pequefias de arena cuando estén cerca de su lugar
de origen tienden a ser muy angulosas, mientras que las gravas y boleos del
mismo lugar son entre subredondas y redondas. Las arenas de playa bati-
das por el viento y las olas son entre subangulares y redondas, segin el
mineral y la distancia a que se encuentran de su lugar de origen. Las
arenas transportadas por el viento, que ruedas y se depositan en médanos
se vuelven muy redondas, mientras que las mismas arenas en el agua son
més angulosas. El examen microscépico de los suelos es una experiencia
fascinante en la que una arena comfin de rio aparece como brillantes
fragmentos de cuarzo, y una arena sucia de playa, como una acumulacién
de pequeiias conchas y como gemas de granate y zrconio sobre un fon-
do de cristales de cuarzo.

La angulosidad tiene una profunda influencia sobre el comportamiento
ingenieril de las particulas. Por efecto de las cargas los vértices angulosos
se rompen y trituran, pero las particulas tienden a resistir el desplaza-
miento. Las particulas redondas més lisas son menos resistentes al despla-
zamiento, pero es menos probable que se trituren.

Particulas laminares. Estas particulas tienen muy baja esfericidad
(tipicamente menor que 0.01), son finas, pero no necesariamente alarga-
das; parecen hojas de papel en cuanto a sus dimensiones relativas. Se
forman:por 1 i i6n de las micas, pero
las particulas laminares méis comunes son las de los minerales arcillosos.
Comparadas con los granos redondeados aquéllas son flexibles y elasticas,
como las hojas secas. i las particulas estén orientadas al azar pueden
resistir los despl si cstim P resisten

despl a sus planos, pero se pueden des-

los
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plazar ficilmente en direccién paralela a sus superficies. Pequefias canti-
dades de mica laminar pueden modificar el comportamiento de un suelo
con granos predominantemente redondeados. Las escamas actian como
muelles, separando los granos redondeados y haciendo el suelo elstico y
mullido.

P icul Las parti i (E mayor
que 100) se hallan en algunos depésitos de coral y en las arcillas ata-
pulgiticas; son eldsticas y se rompen con facilidad bajo los efectos de
Ias cargas.

Efecto de la forma de las Los suelos \p de
granos redondeados se comportan como ladrillos sueltos o piedra tritu-
rada; soportan cargas estiticas pesadas con pequefia deformacién, espe-
cialmente 51 los granos son angulosos. Sin cmbargo, por efecto de los
choques o vib se Los suelos de
granos lami ° se imen y il bajo
el efecto de cargas estéticas, como lo hacen las hojas secas o los papeles
sueltos en un cesto, en cambio son relativamente estables a los efectos
de los choques y vib Un pequefio je de particulas lami-
nares es suficiente para cambiar el cardcter de un suelo y hacer que se
comporte como material laminar.

1:9 INTERACCION DEL AGUA Y LA FASE SOLIDA

Si en una vasija se mezclan volumenes iguales de agua y arena seca,
una parte del agua llenaré los espacios entre los granos de arena y el
exceso quedard sobre la superficie de la arena. Si la cantidad de agua
se varfa, siempre que sea suficiente para llenar los espacios entre los granos
de arena, el efecto en la arena serd el mismo, variando solamente la canti-
dad de agua en exceso que cubre la arena. Al palpar la arena se sentirh
4spera, esté seca o mojada, sin que parezca haber sido afectada por el
agua. Si se mezclan volimenes iguales de agua y arcilla montmorillonitica
seca (como la bentonita comercial), el agua desaparecerd y se formard
una masa pegajosa y grasienta al tacto. Si se duplica el volumen de agua
el resultado ser4 similar; la Ginica difergncia’estriba en que esta segunda
masa es m4s blanda que la primera. En el caso de los minerales arcillosos
se produce una reaccién entre los sélidos y el agua que cambia las carac-
teristicas de ambos; este fenémeno se llama adsorcidn, que es la adheren-
cia del agua a Ia superficie de los sélidos, y tiene un efecto profundo en las
propiedades fisicas de cualquier suelo que contenga minerales que tengan
esa propiedad.
Carga superficial. Las causas de la adsorcién no son totalmente
pero estan rel. das con las cargas eléctricas
de la superficie del material. Varias son las causas que producen este
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fenémeno: 1) las ligaduras moleculares no satisfechas de las aristas de los
minerales arcillosos y de las aristas rotas de otras particulas, 2) el desequi-
librio causado por la substitucién isomorfa en las liminas de los minerales
arcillosos, de 4tomos de valencia inferior (Mg = 2*) por uno de valencia
superior (Al = 3+); 3) la distribucién no uniforme de los 4tomos y falta
de uniformidad en la carga de la superficie; 4) la disociacién de iones,
- tales como los de hidrégeno, hidroxilos y cationes de la superficie de la
arcilla en agua. Tanto el signo como la intensidad de la carga eléctrica
varfan con la posicién. Las cargas en las caras de los minerales arcillosos
son generalmente negativas, debido a la substitucién isomorfa, y positivas
las de las aristas, y hay 4reas locales de altas y bajas cargas eléctricas. La
carga total por unidad de masa varia con la carga por unidad de drea
y con la relacién de érea a masa. En la mayorfa de las particulas minerales

con altas esfericidades y pequeiias intensidades, la carga total es pequefia.
En los mi arcillosos lami con cargas iall i
intensas, la carga total es alta. El campo electrostitico resultante es més
intenso cerca de la superficie de la arcilla, y decrece répidamente con la
distancia, como se indica en la figura 1:10a.

Adsorcién de agua. La molécula de agua es peculiar debido a la
asimétrica distribucién de los 4tomos positivos de hidrégeno con respecto
al negativo de oxigeno. La molécula de agua, aunque neutra, es polar
con una carga positiva en un lado y una negativa en el otro. Esta
molécula polar o dipolo, es atraida a la superficie de los sélidos, y particu-
larmente en los materiales arcillosos con sus grandes cargas electrostaticas
superficiales. Esto se debe a las siguientes causas:

Arcilla, Doble capa de difusién | Agua dispersa

Concentracon do 8 oo o0
Dn.lgr:n:in:m;:f @ o e Q@

Concentraci6n de 5]
cationes aita,  ® (&) o0 oy
valencis alta. =
S =0 0
@ o (=}
= T e @
Distancia desde Ia superficie i
istacia dest s upe @ cation - Agua dipolar
2. Campo electrostético junto b. Agua adsorbida y cationes en
al mineral de arcila. la doble capa de difusion,

Fig. 1.10 Campo de fuerzas de un mineral de arcilla y del agua adsorbida resultante.
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1. El dipolo —atraccién clectrostitica.

2. El enlace de hidrégeno —participacién de los 4tomos de hidrégeno
con la arcilla,

3. La hidratacién de los cationes que son atraidos a la superficie de la
arcilla para compensar la substitucién isomorfa.

El agua se deposita muy cerca de la superficie de la arcilla casi como
las limaduras de hierro son atraidas por un imin, figura 1.10b. EIl agua
més préxima a la superficie estd fuertemente adherida y las moléculas
estén orientadas en el campo ico; esta agua es més densa que
el agua ordinaria. La fuerza de atraccién la mantiene adherida a la arcilla
de tal manera que el movimiento del agua se reduce a una lenta migracién
paralela a la superficie. Es por esto que el agua adherida aparenta tener
una mayor viscosidad que el agua ordinaria. Alejandose de la superficie
la atraccién es menor y el grado de orientacién y el aumento aparente de
viscosidad son menores. El espesor de la capa de agua més profunda es
probablemente 10A (1 X 10 mm), y el espesor total del agua que es
atraida por la arcilla puede acercarse a los 400A. Esta zona de agua
orientada se llama doble capa de difusion.

Cationes cambiables. Los cationes de la humedad del suelo son
atrafdos por la superficie de los minerales arcillosos para equilibrar la
carga eléctrica negativa producida por la substitucién isomorfa, y posible-
mente también, para equilibrar las valencias no satisfechas en las aristas
de las particulas. Estos cationes no estin completamente integrados en los
minerales arcillosos, por tanto, pueden ser reemplazados por otros catio-
nes, siempre que el equilibrio total de valencias sea mantenido, Los cationes
presentes son los contenidos en los productos solubles de la meteorizacién,
més cualesquiera otros aportados por las aguas de infiltracién. El sodio
y el potasio son los cationes predominantes, pero el calcio, el aluminio, el
hidrégeno y hasta los cationes orgénicos pueden estar presentes, segiin sea
el medio ambiente.

Los cationes d en parte el i de las arcillas.
Esta pantalla protectora de cationes reduce el efecto de la carga negativa
de la arcilla y el comportamiento de la doble capa de difusién. Cuanto
més alta es la valencia del catién, menor es la atraccién total de la arcilla
por el agua. Los iones de valencia més alta forman una capa més fina
con més alta densidad de carga positiva que los fones de valencia més
baja, y asi una pantalla protectora més efectiva, figura 1.10a. El orden
del efecto creciente de los cationes es como sigue:

Li (1*) < Na (I*) < H (1*) €Mg (2*) < Ca (2* < Al (3+).

Los cationes son algo méviles, cambiando de un lugar a otro dentro
la doble capa de difusién. Si se aumenta la concentracién de un

&
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catién, como el de calcio, afiadiendo cal a una arcilla hiimeda que con-
tenga sodio, los iones de calcio reemplazardn a los iones de sodio en
proporcién a las concentraciones relativas, Esto se llama cambio de base,
y los cationes que toman parte son los iones cambiables. La capacidad de
cambio se puede determinar lixiviando una solucién iénica de un catién
diferente a través de la arcilla y midiendo el cambio. La cantidad que es
cambiable depende del mineral arcilloso. La caolinita tiene baja capacidad
de cambio y la montmorillonita alta capacidad.

Interaccién de las particulas de arcilla. Cuando se humedecen
las particulas de arcilla se comportan de muy diferente manera de como lo
hacen otros minerales, debido a la interaccién de los campos electrostaticos
y las dobles capas de difusién. Cuando las particulas estén agrupadas cara a
cara, se mantienen separadas debido a sus iguales cargas eléctricas, ocu-
pando el espacio entre ellas las dobles capas de difusién. Al mismo tiempo
esas particulas son atraidas localmente debido a cargas diferentes (como
en las aristas) y la participacién de algunos hidrégenos (enlace de hidré-
genos) y posiblemente la de algunos cationes. Las fuerzas de Van der
Waals son un poderoso mecanismo de atraccién, que es esencialmente
el efecto dipolar, en el cual los 4tomos neutros se atraen unos a otros
debido a Ia asimetria de sus cargas. Estas fuerzas decrecen répidamente

f aumenta la i i puede haber cementacién
entre los granos por otros minerales, como los de calcio o los de 6xido
de hierro.

El sistema de fuerzas alrededor de una particula de arcilla, incluyendo
cualquier fuerza exterior, estd en equilibrio. Una gran fuerza externa
puede acercar las particulas expulsando parte del agua de la doble capa
de difusién. Una reduccién de la humedad o contenido de agua puede
reducir el espesor de la doble capa de difusién y acercar entre si las

culas. El i de las i aumenta la atraccién entre
ellas y reduce el movimiento potencial de las mismas. Esta es la causa
del fenémeno de plasticidad en los suelos que contienen arcilla. Un suelo de
arcilla se puede deformar plésticamente sin romperse, con distintas hume-
dades; cuanto mayor sea la humedad, mayor es la separacién de las
particulas, menor la atraccién entre ellas y mayor la movilidad de las mis-
mas. La misma arcilla menos htmeda tendr4 las particulas més préximas,
habrd més atraccién entre ellas y formar4 una masa mis rigida.

Suelos cohesivos y no cohesivos. Los suelos en los cuales el agua
adsorbida y la atraccién entre las particulas actian conjuntamente para
producir una masa que se mantiene unida y se deforma plésticamente
con variables cantidades de agua se llaman suelos cohesivos o arcillas
(porque la cohesién proviene mayormente de alguna proporcién de mine-
rales arcillosos). Los suelos que no tienen esta cohesién se llaman no
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cohesivos. Los suelos de granos redondeados son no
cualquiera que sea la finura de las particulas. Muchos suelos son mezcla
de granos redondeados y minerales arcillosos y tienen un cierto grado de
consistencia que varia con los cambios de humedad; a éstos se les llama
también suelos cohesivos si ese efecto es apreciable. Aunque no hay una
inea divisoria precisa entre los suelos coherentes y los no coherentes, es
conveniente, sin embargo, dividirlos en estos dos grupos para estudiarlos.

1:10 PLASTICIDAD Y LIMITES DE ATTERBERG

El cientifico de suelos, sueco, Atterberg, desarrollé un método para
describir cuantitativamente el efecto de la variacién de humedad en'la
consistencia de los suelos de granos finos. El estableci6 los estados de
consistencia de los suelos y fij6 limites definidos, aunque arbitrarios, para
cada estado.

TABLA 1:3 / LIMITES DE ATTERBERG

Estado Descripeién Limite
Liquido  Una pasta; sopa de guisantes a mantequilla
blanda® un liquido viscoso

. Limite liquido (LL)

Pléstico  Mantequilla blanda a masilla dura; se
eforma pero no se agrieta
. Limite pléstico (LP)

Limite de retraccién (LR)

Cada limite se define por la humedad que produce una consistencia
determinada; la diferencia entre los limites representa la variacién en el
contenido de agua o humedad dentro de la cual el suelo se mantiene en un
cierto estado.

El limite liquido (LL) se define por la humedad que tiene el suelo
amasado cuando con 25 golpes ligeros contra una placa de goma dura
de una vasija especial, se cierra el surco de seccién trapecial que se habia
abierto en la masa himeda de suelo colocada en dicha vasija. El limite
pléstico (LP) se define por la humedad del suelo amasado cuando empicza
a separarse y desmoronarse al enrollarse a mano para formar bastoncillos
de 3 mm de di4metro. El limite de retraccién (LR) se define por la hume-
dad que contiene el suelo amasado cuando alcanza su volumen minimo
teérico al secarse, viniendo del estado de saturacién. Este limite se describe
en la seccién 3:9.
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Los limites de Atterberg significan poco por si mismos, pero como
indices de las propiedades caracteristicas del suelo son muy dtiles. Se ha
encontrado que el limite liquido es proporcional a la compresibilidad
del suelo; la diferencia entre el limite liquido y el limite pléstico, que se
llama indice de plasticidad (IP) representa la variacién en humedad que
puede tener un suelo que se conserva en estado plastico, 1:8.

Donde se hace uso més destacadamente de los limites de Atterberg,
es en la clasificacién de los suelos de grano fino. Ademss, un ntimero de
relaciones que incluyen los limites de Atterberg son dtiles para correla-
cionar el comportamiento de los suelos con los datos de pruebas de labo-
ratorio sencillas. La actividad, 4, es la relacién entre el indice de plasti-
cidad y el porcentaje del tamafio de los granos de arcilla (més finos que
0.002 mm).

_ P

" (% — 0.002mm) "
La relacién agua-plasticidad o indice de fluidez, I, relaciona la humedad
del suelo con los limites liquido y pléstico.

w — LP
IR

(1:12a)

R,=1I,=

(1:125)

Los limites de Atterberg y sus son simples

del agua adsorbida y de la habilidad para absorber agua de los suelos que
contienen arcilla. Asf se expresa al mismo tiempo el comportamiento del
conjunto arcilla-agua, y cémo éste es debilitado por las particulas que no
son de arcilla. Los ensayos se hacen con una porcién del suelo mis fino
que 042 mm (que pase el tamiz No. 40: tamafio de la arena fina, y
menor). Sin embargo, si una pequefia parte de arena gruesa esté presente,
el ensayo se hace generalmente con la muestra completa, lo que da alguna
diferencia en los resultados. El limite liquido estd relacionado con la
humedad total potencial retenida en la doble capa de difusién méas
cualquier agua contenida por absorcién; el limite pldstico esté relacionado
con la humedad mis intima, mas la absorhnda EI indice de plasticidad,
que es la di ia entre los esté rel do con los cambios
potenciales de humedad de la doble capa de difusién. La actividad expresa
Ia plasticidad de la fraccién més fina, que en su mayor parte son minerales
arcillosos. Es una medida de la habilidad de los materiales para retener el
agua, y también sugiere si la arcilla es una caolinita (baja actividad, < 1),
una montmorillonita (alta actividad, > 4) o una ilita (actividad inter-

1:11 MICROESTRUCTURA O TEXTURA

Las particulas minerales, el agua y el aire se agrupan de muy diferentes
maneras para formar los materiales que llamamos suelos y rocas. En
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mecanica de suelos el término (mas

tura) se usa para describir la da de la i6n particul

En mecénica de rocas el término petrogrifico textura se emplea para
denotar el agrupamiento de los granos minerales, y el término estructura
se reserva para los méis grandes rasgos caracteristicos de la totalidad de la
formacién. En ingenieria de suelos y cimentaciones se emplea para esto
iltimo el término estructura de la masa. En ingenieria agronémica estruc-
tura significa la disposicién de las capas, el agrietamiento y la aglomera-
cién que presentan los suelos cerca de la superficie del terreno. En la
ingenierfa del suelo esto se llama macroestructura.

A la confusa terminologia se suma el problema de la descripcién de la
interminable variedad de texturas o microestructuras posibles, que de-
pende de la forma de los granos, las fuerzas entre las particulas y la
manera como el suelo o la roca se formaron. Para los fines de su estudio,
la mayoria de estas microestructuras o texturas se pueden colocar en cuatro
grupos: no cohesivas, cohesivas, compuestas y cristalinas. Las tres primeras
se aplican a los suelos y rocas sedimentarias, la Gltima se aplica a ciertos
sedimentos y a las rocas igneas y metamérficas. Se encuentran, sin em-
bargo, muchos materiales que no caen dentro de este simple modelo bésico.
Por tanto, cada suelo o roca debe ser valuado mdmduajmeme, y no debe

basarse en la ipcién de la mi una
relativa al comportamiento mgemenl del mismo.
Los suelos no coh se en

general, de granos redondeados que se pueden representar por esferas
o poliedros regulares. La més simple disposicién de estas particulas es
similar a la de las naranjas colocadas en un estante de un mercado; cada
grano estd en contacto con los que le rodean. Esta estructura que se
llama de contacto o monogranular es tipica de las arenas y gravas.

La relacién de vacios puede variar grandemente segiin sea la posicion
relativa de los granos. Si se colocan en una caja granos redondos distri-
buidos uniformemente, de manera que queden unos directamente arriba
de los otros como se muestra en la figura 1.11a, la estructura que se forma
tendrd una relacién de vacios de alrededor de 0.90. Si se colocan de
manera que las esferas de una camada ocupen los espacios entre las esferas

a. Suelta b. Compacta c. De panal

Fig. 1.11 Estructuras de suelos no cohesivos.
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de la otra, como en la figura 1.11b, la relacién de vacios de esta estructura
serd alrededor de 0.35. La disposicién que corresponde a la relacién de
vacfos mayor se describe como suclta y la correspondiente a la menor
como compacta. Se pueden disponer los mismos granos para producir
cualquier relacién de vacios entre estos dos limites.

Es posible tener variaciones similares en la relacién de vacios, en suelos
no cohesivos, con granos de forma irregular y de distintos tamafios, La
relacién de vacios més alta posible para un suelo determinado (y en el
que todavia estén en contacto las particulas) se denomina la mdxima,
€mix; la relacién de vacios més baja se llama minima, émgn. La relacién
de vacfos minima, aproximada, de un suelo, se logra compactindolo por
apisonado y vibracién hasta que no pueda hacerse més compacto. El
apisonado no debe ser tan fuerte que llegue a romper los granos del suelo.
La eémx aproximada, se logra vertiendo el suelo seco, por medio de un
embudo, en un frasco graduado.

Para esferas uniformes emex = 0.90 y emin = 0.35, la variacién de e
entre estos limites es 0.55. Los suelos con granos angulosos tienen tendencia
a tener relaciones de vacios méximo y minimo més altos que en el caso
de las esferas, pero la variacién es generalmente algo menor. Los suelos
con granos de distintos tamafios tienen generalmente valores menores para
€mix ¥ €mta ¥ la variacién de e es también més pequefia que en el caso
de esferas iguales.

Las fculas de baja esfericidad ial los de rocas
estratificadas en forma de placas, no forman estructuras simples sin cohe-
sién. Las placas pueden salvar los grandes poros y acufiarse firmemente
formando una masa estable. Cuando se manipulan estos suelos las placas
tienden a orientarse paralelamente a la direccién de su nwvumem.o Esta

orientada es anisétropa en sus i con
completamente diferentes en los sentidos perpendicular y paralelo a la
orientacién. Las relaciones de vacios méximas y minimas significan poco
en estos materiales.

De manera similar las particulas laminares, como las de mica, con
extremadamente baja esfericidad, pueden formar estructuras orientadas.
En los suelos formados icién, y no transportad
de su lugar de origen, la on:ntauén dc las particulas es un vestigio de la
textura original de la roca. La orientacién de los suelos miciceos se puede
producir durante la sedi i6n y por movimientos generales id
por fuerzas cortantes o alta presién. Las estructuras laminares orientadas
tienen generalmente bajas relaciones de vacios. Las particulas laminares
no orientadas pueden producir relaciones de vacios muy altas cuando las
laminas salvan grandes poros. Las relaciones de vacios méximas y mini-
mas pueden significar poco en los suelos micéceos. La agrupacién hete-
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rogénea de las escamas de mica, entre granos e
causa de una relacién de vacios grande, pero es un agrupamiento més bien
estable. La mica més compacta orientada es muy anisétropa, con resistencia
més bien baja al desplazamiento paralelo a los planos de las particulas.
La relacién de vacios méxima de los suelos que contienen pequefias can-
tidades de mica es mucho més alto que el del mismo suelo sin mica. La
relacién de vacios minima depende de la orientacién, y frecuentemente
es imposible determinario en forma consistente.

TABLA 1:4 / RELACIONES DE VACIOS Y PESOS ESPECIFICOS
TIPICOS DE ESTRUCTURAS DE CONTACTO

Relacién de vacios Peso especifico (kg/m®)
Descripeién del suelo méx. min. mix. min,
Arena subangular uniforme 0.85 050 1890 sat. 2100 sat.
1430 sec. 1760 sec.
Arena subangular de buena
graduacién 070 035 1970 sat. 2230 sat.
1550 sec. 1950 sec.
Grava arena limosa de muy
buena graduacién 0.65 025 2000 sat. 2320 sat.
1600 sec. 2110 sec.
Arena y limo michiceos 125 080 1760 sat. 1950 sat,
1200 see. 1510 sec.

La relacién entre la relacién de vacios que realmente tiene un suelo
y sus valores limites, eméx ¥ émim, s¢ llama compacidad relativa Dg:
Caix — € .
Dg = 2% X100 por ciento (1:13)
Se dice que un suelo natural es suelto si su compacidad relativa es menor
que 50 por ciento y compacto si es mayor.

Las propiedades de los suelos que tienen estructura de contacto suelta
se diferencian grandemente de los que la tienen compacta. Los suelos
sueltos en los que los granos estin colocados unos arriba de los otros son
inestables; los choques y vibraciones mueven las particulas y al reagruparse
forman suelos més compactos y estables. Las particulas redondas son las
més inestables en estado suelto y aun las angulosas si la relacién de vacios
es bastante alta. Las estructuras de contacto compactas son de por si
estables y se afectan muy ligeramente por los choques y vibraciones. Ambas
estructuras, son capaces de soportar cargas estiticas sin grandes defor-
maciones.

Estructura de panal. Es posible, en determinadas condiciones, que
los granos redondeados no coherentes formen arcos imperfectos, lo que
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trae como consecuencia que la relacién de vacios exceda el méximo
correspondiente a la estructura de contacto. Esta estructura tiene una com-
pacidad relativa negativa y se llama de panal, figura 1.11c. La estructura
de panal se produce cuando arcnas extremadamente finas o particulas de
Timo no se sedi en aguas ilas. Debido a su pequefio
tamafio, se asientan lentamente y se acufian unas a otras, sin rodar para
alcanzar una posicién més estable, como lo hacen las particulas mayores.
Esta estructura también se produce cuando se descarga arena fina hiimeda
en un relleno o una pila y no se compacta; a este estado se le llama
algunas veces abultado.

La estructura de panal es capaz de soportar, generalmente, cargas
esthticas con pequefias deformaciones, en forma similar a como lo hacen
los arcos de piedra que soportan su carga sin deformacién; sin embargo,
el choque y la vibracién pueden producir la falla de la estructura; en
algunos casos esto produce solamente un ripido asentamiento de la masa
de suelo, pero en otros s produce una reaccién en cadena que convierte
‘momenténeamente toda la masa de suelo en un liquido pesado capaz de
llenar una excavacién o tragarse un bulldozer. Estas estructuras son, afor-
tunadamente, poco comunes y generalmente ocurren en lentes o bolsones
de poca extensién, Debido a los riesgos que esto envuelve, el ingeniero debe
mirar con desconfianza todas las arenas muy finas y los limos depositados
en agua, hasta que pueda comprobar, por la determinacién de la relacién
de vacios, que son estables.

E de suelos cohesivos. Di ién y floculacién. En
los suelos cohesivos la la i incij los mine-
rales arcillosos y las fuerzas que actéian entre ellos. En las particulas de
arcilla en agua actian una serie de fuerzas complejas, algunas de las

cuales, incluyendo las fuerzas de atraccién universales y la atraccién mutua
de los cationes individuales, tienden a tirar de las particulas simultinea-
mente; otras, como las cargas eléctricas de cada grano y las cargas eléctricas
de los cationes adsorbidos hacen que las particulas se repelan. Ambas

—c—

= =
—_———a. o
ey ) =
= )=
e \ \ /:I
= S=
=\ yo/ — —
=gy

| m— )

——

a. Dispersa

Fig. 112 Estructuras de suelos cohesivos. (Tomada de T. W. Lambe.1:5:1:0)
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fuerzas, las de atraccién y las de repulsién, aumentan, aunque en diferente
proporcién, a medida que la distancia entre las particulas decrece. En
una suspensién diluida en que las particulas estin ampliamente separadas,
Ia repulsién generalmente excede a la atraccién; las particulas se man-
tienen separadas y se quedan en suspensién o se asientan muy lentamente
mientras son rebotadas por la agitacién de las moléculas de agua; esta
agitacién se llama movimiento browniano. Este sistema se llama disperso.
La dispersién se puede aumentar afiadiendo materiales que aumenten las
fuerzas de repulsién sin aumentar las de atraccién. En los ensayos de
sedimentacién se emplean agentes dispersantes como el silicato de sodio
y el tetrafosfato de sodio para determinar el tamafio de los gmnos del
suelo, con lo cual se asegura que las i no se unen individ

Io que darfa un falso valor de su didmetro equivalente.

Cuando el espacio entre las particulas es extremadamente pequefio,
como en los suelos que tienen poca humedad, la atraccién excede a la
repulsién y las particulas permanecen unidas en un sélido o semisélido
coherente separadas Por sus capas de adsorcién. Este efecto se puede
producir en una diluida reduciendo las fuerzas La
adicién de un electrélito suministra iones a las particulas de suelo, los
cuales neutralizan parcialmente las cargas de las particulas y, por tanto,
reducen la repulsién; entonces las particulas se atraen, aunque estén am-
pliamente separadas, y se mueven juntas y se pegan formando un agrupa-
miento flojo y heterogénco que se llama fliculo. Estos flsculos contiencn
con ia, cientos de individuales, y pueden verse a simple
vista algunas veces.

La disposicié que forma un suelo
disperso se muestra esqueméticamente en la figura 1.122. La repulsién entre
las particulas a medida que se acercan entre si, hace que cada una se
coloque a la distancia méxima de grano a grano, en un volumen dado
de suelo. La estructura que resulta se parece mucho a un muro de piedras
planas colocadas unas encima de las otras. Los granos redondeados se
distribuyen en toda la masa produciendo alteraciones locales que se apartan
de la estructura tipica; a esta estructura se le llama orientada o dispersa
y es tipica de los suelos que son mezclados o reamasados, como los que
han sufrido un proceso glacial (depésitos glaciales) o de suelos que estén
mojados al compactarse, cuando se hace un relleno, o de los que se forman
por sedimentacién en presencia de agentes dispersantes. Los suelos que
tienen una estructura dispersa suelen ser densos e impermeables. La rela-
cién de vacios es 2 menudo inferior a 0.5, pero puede ser tan alto como
16 2, dependiendo del tipo de arcila y de la humedad.

La i6n de las iculas en una
estructura floculada se muestra en las figuras 1.126 y ¢. Esta estruc-
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tura se forma de una suspensién de suelo en agua, que inicialmente es
dispersa, como la de los sélidos en suspensién llevados por un rio. La
introduccién sibita de un electrdlito, como el agua salada, provoca la
floculacién. Al disminuir bruscamente la repulsién, las particulas caen
unidas en un ordenamiento imprevisible. Puede haber un contacto consi-
derable entre las particulas, contacto entre las aristas de los minerales
arcillosos, cargados positivamente, y las caras cargadas negativamente, lo
que produce una fuerte adherencia que resiste el desplazamiento. Gran
cantidad de agua libre queda atrapada en los grandes poros entre las
particulas, ademés del agua adsorbida inmovilizada en la arcilla, Las es-
tructuras floculadas son tipicas, de las arcillas depositadas en agua; el gra-
do de floculacién depende del tipo y concentracién de las particulas de
arclla y del clectrdlito. Los depésitos formados en el mar, que es un
lito fuerte, son muy fl con indices de poros
tan altos como de 2 a 4. Los depésitos en agua dulce, en los que actfian
los débiles electrélitos traidos de diferentes regiones por los rios, suelen
ser estructuras parcialmente floculadas y hasta dispersas. A manera de
contraste, los dcidos orgénicos de las plantas en descomposicién de las
lagunas poco profundas y de los pantanos, pueden producir un alto grado
de floculacién.
Los suelos floculados son de peso ligero y muy compresibles, pero rela-
fuertes e insensibles a las vil porque las las estin
estrechamente unidas por la atraccxén entre arista y cara. Una caracte-
ristica peculiar es su ik d al do. Si el suelo i
se mezcla intimamente sin afiadirle agua se vuelve blando y pegajoso
como i se le hubiera afiadido agua, aunque de hecho se afiade, pues al
romperse la unién entre las particulas el agua libre que estaba atrapada
entre ellas queda liberada para sumarse a las capas adsorbidas de los
anteriores puntos de contacto. Este ablandamiento que se produce al
reamasarse se llama sensibilidad y se explicard més extensamente en el
capitulo 3. Los trabajos en arcillas floculadas son dificultosos porque
los suelos se vuelven més blandos cuando las méquinas trabajan sobre
ellos, y pucden llegar a convertirse en un mar de fango, aun en tiempo seco.
E: Las p 0
(figura 1.13) consisten en una armazén de granos redondeados, dispuestos
como en la estructura de granos redondeados no cohesivos, que se man-
tienen unidos por un agente cementante que los liga, Se puede producir
una gran variedad de estas estructuras, de acuerdo con las cantidades
relativas del agente y los granos el tipo de agente
cementante y el método de deposicién.
Hay varios agentes cementantes: las arcillas que hayan sido muy com-
primidas o secas, que son firmes o duras, y el carbonato de calcio, son los
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més abundantes. Son fuertes, pero se pueden debilitar por el agua. Algunos
éxidos de hierro y silice coloidal producto dela meteorizacién de las rocas,
también se encuentran como agentes cementantes y son relativamente in-
sensibles al ablandamiento por el agua.

")
i Ligante
compacto

a. Estructura matriz  b. Estructura de unién en puntos  c. Estructura de union total

Ligante
suelto

Fig. 1.13. Estructuras compuestas de suelos.

En la estructura matriz, el volumen de los granos redondeados es menor
que el doble del volumen del agente cementante, de manera que los granos
redondeados flotan en la masa del agente cementante, como se muestra
en la figura 1.13a. Si el material cementante es arcilla es meramente una
forma de cohesiva y las ied: fisicas son i
las de-los suelos cohesivos. Con otros materiales cementantes la estructura
matriz es una forma de roca cuyas propiedades fisicas dependen del
material cementante o de los granos redondeados, el que sea més débil.

Cuando el volumen de los granos redondeados es mayor de dos veces
el del material cementante se produce una estructura esquelética, que
puede tener dos formas: unién en puntos y unidn total, de acuerdo con
la reparticién del material cementante se concentra en los puntos de contac-
to de los granos redondeads iéndol dos, como las piedras
que se unen con mortero, Se pueden formar de muchas maneras. Cuando
los granos redondeados y la arcilla se sedimentan simultineamente fuera
del agua, parte de la arcilla es atrapada entre los granos redondeados y
comprimida por el peso creciente de los sedimentos, forméndose un sélido
relativamente rigido, Una mezcla blanda de arcilla y agua ocupa los espa-
cios entre los granos, pero su accién cementante es pequefia. Una nueva
meteorizacién de los suelos compuestos principalmente de cuarzo y algo
de feldespato, mica o arcilla parcialmente meteorizada, puede formar una
estructura de unién en puntos, en la cual el material que llena los espacios
vacios est4 alterado o lavado, dejando précticamente inalterado el mate-
rial atrapado entre los puntos de contacto. También se forma una estructu-
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ra de unién en puntos cuando una gran cantidad de granos redondeados
y pequeiias cantidades de arcilla se mezclan y posteriormente se consolidan
o compactan. Esto ocurre naturalmente por la accién glacial, donde las
masas de hielo escarifican y mezclan los materiales y el peso del hielo
compacta los depdsitos glaciales resultantes para formar sélidos como rocas,
y artificialmente cuando se emplean mezclas de arcilla y arena o arcilla y
grava para la i6n de las de ° i

La estructura de unién en puntos es relativamente rigida, incompresi-
ble y resistente al choque y la vibracién, siempre que el material cemen-
tante permanezca fuerte. Cuando los poros son grandes y abiertos de
manera que el agua pueda filtrarse, el material cementante de carbonato
de calcio o de arcilla se puede ablandar. Si la estructura de los granos
redondeados es floja o de panal, el suelo debilitado se rompers como si
fuera un suelo no cohesivo. Si la de los granos redondeados es
densa, el matenal ce_memame zblandado se escumté hacia los poros, lo
que algn

En la estructura de unién total 105 granos redondeados se tocan unos
con otros y el material cementante ocupa parte o todos los poros entre
ellos. Esta estructura se produce cuando los granos redondeados se depo-
sitan primero y el material cementante después y entre ellos. La filtracién
de agua en suclos de granos redondeados puede precipitar carbonato de
calcio, 6xido de hierro o silice para formar una arena o grava cementada
que es rigida, fuerte y densa, Esta estructura también se forma por la
meteorizacién de rocas como el granito que consiste en una armazén de
granos de cuarzo interconectados, con feldespato y mica. La descomposi-
cién de los silicatos minerales produce una armazén de cuarzo soportada
por minerales arcillosos. La arcilla y los granos finos redondeados, al ser
lavados y llevados a un depésito de arena gruesa o grava, pueden actuar
también como cementantes, pero no en igual grado que los cementantes
que son precipitados. La relacién de vacios de la estructura esquelética
de unién total puede ser tan bajo como 0. 2 pero los valores tipicos son de
0.3 a 0.5. El suelo es rigido e i y no suele por
el agua.

E

i La cristalina o textura se forma
por el crecimiento de cristales al enfriarse una roca plastica o fundida,
a través de un proceso de recristalizacién producido por calor o presién
o por precipitacién fuera del agua. La masa consiste en cristales enlazados
entre si formando un material més o menos continuo. La forma de los
cristales puede estar muy maltrecha, ya que no pueden crecer libremente
en todas direcciones. Las particulas se ligan entre si por trabazén, algunas
veces por crecimientos entre cristales y por ligazén molecular en los puntos
de contacto. Es sorprendente que las 4reas de verdadero contacto de los
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granos puedan ser pequefias, con pequefios poros que separan muchas
de las caras de las particulas. Estos poros pueden estar conectados pero la
mayoria estan aislados. :

Varios detalles de la textura cristalina tienen significacién ingenieril.
La textura orientada que se desarrolla por efecto del calor, la presién y la
fuerza cortante, da lugar a un comportamiento anisétropo del material.
La estructura con cristales rotos distorsionados se llama milonitica. Una
textura porfiritica consiste en grandes cristales o fenocristales en una matriz
de granos finos. Estos materiales tienen grandes variaciones en su compor-
tamiento debido a que los fenocristales son puntos de discontinuidad es-
tructural. Una textura vesicular contiene burbujas provenientes de gases
de la roca fundida. Es generalmente ligera con poros aislados y algunos
interconectados. Las drusas son pequefias cavidades producidas por solu-
cién o por grandes poros de gas.

Macroestructura. La estructura continua de los suelos y rocas natu-
rales que forman la textura, es frecuentemente alterada por condiciones
locales para producir una ° daria. La
causa principal de este fenémeno es el continuado avance de la meteori-
zacién de los materiales cerca de la superficie del terreno. Los efectos son
particularmente notables cuando los materiales del suelo se depositaron
en medios muy diferentes de aquellos en que se formaron, o cuando ha
habido cambios notables en el medio ambiente.

Los rasgos més prominentes son las grietas causadas por la retraccién
y expansién producidas por los cambios de humedad y quimicos. Esto
divide el suelo en bloques cuyas dimensiones varian de fracciones de cen-
timetro a medio metro. Esta macroestructura se llama prismdtica, en blo-
ques o columnar, de acuerdo con el tamaiio y la forma. Una segunda
forma es de agregacién, en la cual grupos de granos se acumulan debido
2 la refloculacién causada por 4cidos orgénicos. Esta estructura se llama
desmoronada. Una tercera forma es la cementacién localizada de porciones
de suelo y de roca porosa o fracturada, debido a la concentracién de los
4cidos hiimicos de las plantas, el carbonato de calcio o los 6xidos de hierro,
que forman estructuras nodulares o concrecionadas, o capas de suelo ce-
mentado. Una cuarta forma presenta superficies lisas de discontinuidad,
debidas a fuerzas cortantes locales. Una quinta forma incluye el relleno de
las grietas y fisuras con particulas de suelo llevadas por el agua desde la
superficie, o con materiales precipitados de una solucién. Los suelos con
marcada macroestructura se distinguen por tener zonas duras y zonas
débiles y por patrones de color y textura que reflejan las discontinuidades.
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PROBLEMAS

1:1 El peso total de un trozo de suelo htimedo es 150 kg y su volumen
0.085 m?; tiene el 279 de humedad y el peso especifico relativo
de los sélidos es 2.72. Hallar ¢, n, S y el peso por metro ciibico.

* Existe traduccién al espafiol por esta misma editorial (N. de Eds.).
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Una muestra de suelo hiimedo de 50 cm® pesa 95 g; después

de seca pesa 75 g. El peso especifico relativo de los sélidos es

267. Hallar ¢, n, w, S y el peso por metro cfibico-de suelo

hiimedo.

Un volumen de 558 cm® de suelo hiimedo pesa 1,010 g: el
seco es 918 g y el peso especifico relativo de los slidos

es 2.67. Hallar ¢, n, w, S y el peso por metro ciibico de suelo

hiimedo.

Una muestra de suelo htimedo de 75 cm?® pesa 120 g; después de

seca pesa 73 g. Se supone que la muestra estd saturada, pues se

tomé por debajo del nivel fredtico. Calcular su densidad w, ¢

ny G

Una muestra de suelo que pesa 120 g tiene el 50% de saturacién.

El peso especifico relativo de los sélidos es 2.71 y la humedad

el 18%. Calcular el peso especifico total, ¢ y n.

Un suelo saturado tiene el 38% de humedad y el peso especifico

relativo de los slidos es 2.73. Hallar ¢, n y el peso por metro

ctibico.

Un suelo saturado tiene el 409 de humedad y su peso especifico

es 1,825 kg por metro ctibico, Hallar ¢, 7 y Gi.

Un suelo saturado tiene el 47% de humedad y una relacién

de vacios de 1.31. Hallar el peso por metro ciibico y Gi.

Una arena tiene una porosidad de 37% y el peso especifico

relativo de los sélidos es 2.66.

a) Calcular e.

b) Calcular el peso especifico si la arena esté seca.

¢) Calcular el peso especifico si la arena tiene el 30% de sa-
turacién.

d) Calcular el peso especifico si la arena ests completamente sa-
turada.

1:10 Un suelo tiene un peso especifico de 1,745 kg por metro clibico

y €l 6% de humedad. ;Cuéntos litros de agua deben afiadirse a
cada metro ciibico de suelo para elevar la humedad al 13%?
Suponga que la relacién de vacios permanece constante.

1:11 Un suelo tiene un peso especifico de 2,050 kg por metro ciibico

y una humedad de 12%. ;Cuél ser la humedad del suelo si se
seca hasta pesar 1,970 kg por metro ciibico sin que cambie la
relacién de vacios?

1:12 Un suelo muy orghnico (turba) pesa, cuando estd saturado,

1,120 kg por metro clbico; el peso especifico relativo de los
sélidos es 2.35.
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a) Hallar e.

b) Hallar el peso especifico del suelo seco, sin que cambie la
relacién de vacios.

¢Qué sucederia si estando el suelo séco el nivel fredtico se

elevara hasta alcanzar la superficie del terreno?

s

1

1)

¢Qué diferencia hay entre el peso especifico y el peso especifico
relativo de los sélidos de dos suelos, uno compuesto sélo de cuarzo
puro y el otro compuesto de 70% de cuarzo, 20% de mica y
109% de 6xido de hierro? Suponga que ambos suelos estin satu-
rados y tienen una relacién de vacios de 0.63.
1:14 Dibujar en papel semilogaritmico con cinco ciclos, las curvas de
étri iente a los siguientes datos.
Calcular el tamafio efectivo y el coeficiente de uniformidad en
cada curva. Anotar los porcentajes de arena, limo, y arcilla
de acuerdo con la escala de tamafios de los granos de la ASTM.

PORCENTAJES MAS FINOS EN PESO

Arcilla de Limo Arenade Arenisca
loguna, slacial . Arenay  meteorizada,
Beaufort, Columbus, tona, wa de rio Jasper,
Tamiz No. s C. 0. Beach, Fla. Columbus, Ga. Ala.

4 pulg 9 %

No. 4 68 86 100

10 50 - 60 82

20 35 100 39 76

40 2 98 26 70

60 100 18 90 4 60

100 95 15 10 43

200 80 11 2 27

0.045 mm* 61 10 28

0.010 mm* 42 7 13

0.005 mm* 37 ] 8

0.001 mm* 27 2 3

* De prucbas de sedimentacién.

1:15 Un suelo tiene un limite liquido de 56 y un limite pléstico de 25.
Al momento de excavarlo para usarlo como relleno tiene una
humedad de 31%.

a) Calcular el IP del suelo.

b) Cuando se compacte el relleno con la humedad que. tiene, la
apariencia del suelo serd, ¢dura o blanda?

¢) ¢Qué efecto produciria en la consistencia de este suelo una
lluvia ligera?
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1:17

1:18
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Calcular el peso especifico tipico en kg por metro ctbico de:

a) Arena compacta, de buena graduacién, subangulosa, seca.
b) Arena compacta, de buena graduacién, subangulosa saturada.
¢) Arena suelta, uniforme, redondeada, seca.

d) Arena suelta, uniforme, redondeada, saturada.

e) Limo de estructura de panal saturado.

(Suponer valores tipicos para ¢ y para G,).

Una arena con relaciones de vacios méxima y minima de 045 y
097 i tiene una idad relativa de 40 por
ciento. El peso especifico relativo de los sélidos es 2.68.

a) Hallar el peso especifico de la arena seca y saturada tal como
se encuentra.

b) ¢Cuénto sers el asentamiento de un estrato de 3 m de espesor,
si la arena se compacta hasta tener una compacidad relativa
de 65 por ciento?

¢) ¢Cudl seré el nuevo peso especifico de la arena, seca y saturada?

Una muestra de limo micéceo de 10 cm de didmetro y 2.5 cm de
espesor se ha comprimido hasta tener 2 cm de espesor sin cambiar
su didmetro. Su relacién de vacios inicial es 1.35 y el peso especifico
relativo de los s6lidos 2.7. Hallar el peso especifico inicial saturado,
su relacién de vacios después de la compresion, su peso especi-
fico después de saturada y el cambio de humedad causado por
Ia compresién. Suponga que toda la compresién se ha producido
por la reduccién de la relacién de vacios y la correspondiente
pérdida de agua.

En un suelo el peso especifico relativo de los sélidos es 2.72, la
relacién de vacios 0.78 y la humedad 20 por ciento.

a) Calcular su peso especifico y el grado de saturacién.

b) ¢Cuél seré su nuevo peso especifico y relacién de vacios si se
compacta (por reduccién de la relacién de vacios) sin pérdida
de agua, hasta que quede saturado?

Una muestra de ceniza volcénica pesa 641 kg/m® cuando esté
seca y 913 kg/m® cuando esté saturada, Cuando se tritura y el
peso especifico relativo de los slidos es 2.75, hallar Ja relacién
de vacios y el porcentaje de poros que estin aislados de la
superficie.

Dos suelos de arena limoarcillosa tienen idéntica composicién
granulométrica segén una prucba de cribado; en ambas el 20
por ciento es ms fino que 0.074 mm. Uno de los suelos se seca
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1:2:

N

1:23

facilmente cuando se expone al aire y el otro no. ;Qué expli-

cacién puede darse a este fendmeno y cémo se investigaria?

Un suelo tiene una relacién de vacios de 0.95, un grado de satu-

racién de 37 por ciento y el peso especifico relativo de los slidos

es 2.72.

) Calcular la humedad, porosidad y peso especifico total.

b) ¢Cusnta agua en kilogramos se debe afiadir a un metro
ctibico de suelo para aumentar la saturacién al 100 por ciento?

Un metro clibico de un suelo saturado pesa 2,083 kg/m?. Cuando
se seca en la estufa pesa 1,747 kg/m®. Calcular la relacién de
vacios, la porosidad, la humedad y el peso especifico relativo de
los sélidos.
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Rocas, suelos y agua
subterranea

Un ancho valle que yace sobre una caliza de la edad paleozoica
entre colinas de arenisca y pizarra arcillosa, fue el lugar escogido para una
gran planta fabril. De los puntos mis altos del ondulante valle se extrajo
arcilla dura para rellenar las muchas charcas que salpicaban el paisaje.
La estructura se construyé sobre cimientos aislados. A pesar de la capa de
arcilla dura sobre la roca, el lugar estaba bien drenado por numerosos &
irregulares bolsones de pedernal que existian dentro de la arcilla y que
canalizaban el agua hacia abajo, evidentemente hacia las fisuras y grietas
de la caliza, El agua de lluvia del drenaje de los techos y hasta los
sobrantes de los procesos fabriles se desviaban hacia el terreno que facili-
taba un medio tan simple para su eliminacién.

Unos cuantos afios después de estar la planta en operacién, una gran
parte de un ala del edificio se hundié stbitamente, destruyendo virtual-
mente la y dafiando la inaria. El agua habfa erosionado
el suelo que llenaba las grandes fisuras de la roca, quedando el edificio
de la planta soportado solamente por una capa de arcilla que salvaba los
vanos de la roca. (Esta saturacién se expone en la figura 2.8.) Con el
tiempo los puentes que formaba la arcilla sobre los vanos de la roca, se

por la conti erosién, e porciones de la masa
que al la que b

La construccién de la cimentacién de un puente requirié la excavacién
de la arcilla existente sobre un estrato de arena y grava. Entre los datos
suministrados al contratista se indicaba que el nivel fredtico estaba cerca
de la superficie del terreno, en el estrato de arcilla. Al hacer la excavacién
T0 se encontré agua en la arcilla y se continué excavando en profundidad
tan ripidamente como lo permitian los equipos, satisfecho el contratista
de su buena suerte, ya que no tenfa que hacer obras de drenaje. Stbita-
mente se produjo una erupcién en el fondo de la excavacién y los trozos

67
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de arcilla, la arena y la grava saltaban, hundiéndose el equipo en la exca-
vacién y desorganizdndose seriamente toda la construccién. El contratista
pretendia haber sido acosado por unos cambios misteriosos en las condi-
ciones del suelo, lo que le daba derecho a percibir una compensacién
extra. En vez de esto, tuvo finalmente que hacer, a su costa, una cimenta-
cién de pilotaje m4s profunda, ya que por no haber controlado el agua
subterrénea se habfa dafiado una densa formacién de arena y grava.

Estos dos casos histéricos ilustran los problemas que se producen por
falta de conocimiento de la roca, el suelo y el agua tal como se encuentran
en la naturaleza. Las formaciones de suelo y de roca comprenden una
variedad tan grande de estructuras que desafian la jmaginacién. Una
solucién a los bl de i i6n en que
estén invol estos jales y su disposicién, requiere un cabal
conocimiento de las formaciones y un medio exacto y conciso de comunicar
esa informacién a otros.

2:1 EL CICLO DE LA FORMACION DEL SUELO Y DE LA ROCA

La Tierra es dinimica. Durante billones de afios, mis o menos, de
documentada historia geolégica se han visto cambios surgidos por evolu-
cién y por revolucién, que han dejado sus huellas en los suelos y rocas que
constituyen la corteza terrestre, figura 2.1.

Toda la corteza terrestre Iue probablemente, en una etapa, una costra
liquidovi que endureci se convirtié en rocas fgneas.
Esta corteza estd aumentando todavia por el magma pluténico que ocasio-
nalmente fluye o rebosa desde las profundidades.

El proceso de la meteorizacién, agravado por los plegamientos y agrie-
tamientos de la corteza, ataca las rocas, produ:]endo suelos m-xdunlu,
que son el producto de la i6n, solucién y
local, que queda en el lugar. Algunos de estos materiales son transportados
por gravedad deslizindose y arrastréndose para formar depésitos en lugares
cercanos; otros son transportados por el viento, el agua o la nieve, a lugares
mis lejanos. Estos materiales se mezclan, algunas veces se agrupan por
tamafios, y entonces se asientan en otros lugares para formar los suelos
depositados.

La meteorizacién continiia en los suclos depositados, y algunos son

y i do nuevas Otros
llegan a end por lidaci i do rocas sedi-
mentarias. Los carbonatos de calcio y magnesio y también el sulfato de
calcio se ipitan de las solucil El de calcio y los hidréxidos

de hierro formados biolégicamente por organismos marinos, se convierten
en sedimentos que se suman a los suelos producidos por la meteorizacién.
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Fig. 2.1 Ciclos de los cambios en los suelos, y en la formacién de rocas y en las
alferaciones.

Estos también pueden por i idacién y re-
istalizacié do rocas sedi jas. Las rocas sedi ias estére
a las mismas d iones y fracturas producidas por los movi-

mientos tect6nicos, que las rocas igneas. Los cambios ambientales pueders
igualmente someter a estas rocas a una meteorizacién en el propio lugar,
Io que produce nuevos suelos residuales seguidos, a su vez, por procesos de
erosién y transporte, que con el tiempo crean nuevos suelos depositados.
En vez de quedar expuestas a la meteorizacién y erosién, las rocas
sedimentarias pueden quedar enterradas debajo de sedimentos que se han
acumulado y ser sometidas a calor creciente, presién y fuerza cortante. Los
minerales se alteran quimi y se di i o realinean fisi
para producir rocas metamérficas. Las nuevas rocas pueden parecerse a las
" progenitoras, pero por lo general, son mas cristalinas, densas y duras.
Las rocas metamérficas también sufren los efectos de la meteorizacién
cuando quedan expuestas y forman suelos residuales, que algunas veces
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son transportados y mezclados para formar nuevos depésitos sedimentarios.
Las rocas igneas también pueden ser metamorfoseadas por el calor, la
presién y la fuerza cortante, pero por lo general, los cambios son menos
drésticos. Y finalmente, las rocas metamérficas pueden volver a transfor-
marse en rocas igneas por el calor, la presién y la adicién de nuevos
minerales provenientes de las masas fundidas inferiores, El ciclo es un
constante hacer ¥ deshacer, pero es continuo sin puntos definidos de

i jeria es sélo un proceso més que se
suma al ciclo, es insignificante en la totalidad del conjunto, pero local-
mente es a veces dréstico. Por lo tanto, todo trabajo relacionado con la
tierra debe ser valorado por el impacto total que pueda producir en este
proceso dinimico.

2:2 ROCAS IGNEAS

La fuente fundamental de la roca ignea es todavia un misterio césmi-
co; ¢l magma fundido de la parte més profunda del manto terrestre al

aporta los i les de las rocas fgneas, princi-
palmente cuarzo, feld ortoclasa y plagi ‘micas y
biotita, piroxeno y su variedad augita, anfibola y su variedad hornblenda,

y Estos mi en variadas forman las rocas
igneas. Casi todos son silicatos, desde el simple cuarzo hasta el complejo
piroxeno, pero varian particularmente en los otros elementos metélicos.
No todos estén presentes en una misma roca; algunas de las combinaciones
‘minerales ferromagnesianas no es probable que se encuentren donde el
cuarzo esté presente, e igualmente, grandes cantidades de cuarzo y musco-
vita no es probable que se encuentren en rocas ricas en feldespato
plagioclasa.

El tamafio de los granos o textura depende de la velocidad de enfria-
miento: cuando el enfriamiento es rapido los granos son pequefios, y cuan-
do es lento, grandes. La clasificacién de las rocas igneas, seccién 2:9, estd
basada en el tamafio de los granos y la cantidad de los minerales.

Hay dos formas primarias de estructura en las rocas igneas: masiva
o intrusiva y extrusiva. La forma intrusiva comprende masas regionales,
como el Escudo Canadiense de granito, y masas localizadas, como los domos
y batolitos (grandes protuberancias de lomas) de la Stone Mountain, Geor-
gia, y la Devils Tower, Montana. Estas son rocas de grano grueso debido
al lento enfriamiento de grandes volimenes de magma plastico o fundido.
La mayoria de las rocas intrusivas son, como el granito, ricas en cuarzo,
aunque también se encuentran grandes masas de rocas oscuras de grano
grueso como el gabro, Los diques son intrusiones como muros que rellenan
las fisuras de rocas més antiguas; las capas intrusivas son intrusiones
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similares a los diques pero entre planos de estratificacién, Estas dos intru-
siones ocurren a menudo conjuntamente dividiendo asf las rocas antiguas
con muros y capas de intrusién. Las intrusiones similares més pequefias,
que se enfrian ripidamente, son de grano més fino que las grandes.

Las rocas extrusivas se forman en la superficie de la tierra por corrien-
tes de magma o por erupcién volcinica. Estas corrientes pueden formar
estratos uniformes que cubren grandes 4reas u ondulaciones irregulares
de boleos porosos y vidriosos.

Las rocas extrusivas son generalmente de grano muy fino debido a su
répido enfriamiento, Las rocas ricas en minerales ferromagnesianos son
més comiinmente extrusivas, como los basaltos y las doleritas (llamadas
en inglés trap rocks), que las ricas en cuarzo, como las riolitas. Las cenizas
y bombas formadas por erupciones volcinicas y explosiones forman otra
clase de rocas extrusivas que llegan a ser dep6sxtos sedimentarios, chum-
temente los depésitos y corri de cenizas se lan y p
sufren intrusiones en forma de diques y capas intrusivas que forman sélidos
muros y pisos que encierran las cenizas mds porosas.

Las grandes masas extrusivas son més bien homogéneas. Las masas intru-
sivas més pequefias, y las exlruswas y los limites de las grandes masas

ivas presentan inuidades, Las grietas de las juntas
que se forman por enfriamiento y flexién dividen las grandes masas en
bloques o primas de distintos tamafios, debilitindolas. Bloques de rocas
mis antiguas se fi sumidos en la rficie de
masas intrusivas. Cuando estas rocas quedan expuestas en la superficie
del terreno sufren exfoliaciones o desbastes formando toscas cubiertas en
forma de clpula de varios centimetros de espesor con pequefios vanos
en la parte inferior. Es por esto que las cimentaciones en “lechos de roca™
algunas veces se asientan o mueven lateralmente. Las grietas de las juntas
y las de fuerza cortante debidas a actividad tecténica, y los bolsones de
gas en las masas extrusivas facilitan el paso a las filtraciones y aceleran
la meteorizacién desde el interior de la masa.

Suelos residuales procedentes de las rocas igneas. Los suelos

i se que la velocidad de meteorizacién
exceda a la de remocién de los productos de la meteorizacién, ya sea por
gravedad, erosién o accién glacial. En los terrenos de los trépicos de suaves
pendientes los suelos residuales pueden tener varios cientos de metros de
espesor, en cambio en las regiones frias donde la meteorizacién es lenta
el espesor de la capa residual es menor, como en Groenlandia, que tiene
sélo unos centimetros. Ademds, en muchas partes del hemisterio Norte
la accién glacial ha arrasado las acumulaciones residuales dejando desnu-
das las antiguas rocas igneas, excepto algunos bolsones locales cubiertos de
suelo; tal es el caso del Escudo Canadiense.




72 Rocas, suelos y agua subterrinea

Fig. 2.2 Bloques producidos por la meteorizacién a lo largo de las juntas.

Los suelos reflejan la mineralogia de la roca madre. Los granitos pro-
ducen limos arenosos y arenas limosas de color canela y amarillo, con
cantidades variables de mica y arcillas de la familia de la caolinita. Las
rocas ricas en minerales ferromagnesianos, como el basalto, producen arcillas

de alta plasti con i de éxido de hierro
que varfan desde el rojo intenso al castafio oscuro como el rico “black
cotton soil” (terreno volcnico fértil donde se cultiva el algodén) de la
India. El grado de izacién varia con lap En la superficie
los feldespatos, las micas, y los mi i se convierten
mayormente en minerales arcillosos, pero a medida que aumenta la pro-
fundidad sélo se alteran parcialmente y a veces hasta retienen la Jigazon
entre las particulas. No se puede establecer una linea divisoria bien
definida entre suelo y roca, hay sol una transicién. La
se extiende més profundamente y es mis avanzada en las juntas y en las
zonas de cortante. En las rocas con juntas, la meteorizacién hacia el interior
de las juntas crea bloques con planos laterales “no meteorizados” de aristas
redondeadas que se asemejan a los boleos, los cuales flotan en un plasma
de suelo més intensamente meteorizado, figura 2.2,

Los suelos residuales més profundos retienen la textura original de la
roca en lo que se refiere a la concentracién mineral y a la orientacién
de los granos. Los suelos residuales que presentan estas huellas de la
microestructura se llaman saprolitas (las saprolitas con fuertes huellas
de la estructura son derivados también de esquistos y gneis).
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La capacidad para cimentar en los suelos residuales del granito varia de
acuerdo con la meteorizacién que hayan sufrido. En general, son buenos
tiles de & o s
no son tan buenos debido a las arcillas montmorilloniticas que contienen
La transicién entre la saprolita y la roca no meteorizada consiste en
vetas irregulares alternadas de material parcial y totalmente meteorizado
o en la forma de los boleos previamente mencionados. Esta zona es muy
porosa, y es una de las causas de las filtraciones en las cimentaciones de
Ias presas.

2:3 SUELOS TRANSPORTADOS Y DEPOSITADOS

Suelos transportados por gravedad. Todos los suelos estén sujetos,
parcialmente al menos, a ser transportados sélo por gravedad. Los suelos
residuales en 4reas onduladas tienden a moverse lentamente cuesta abajo
(un proceso llamado reptacién; creep, en inglés), pero el cardcter general
del depésito de suelo no cambla generalmente. La reptacién es importante
en las con poco das, porque puede sacarlas
de su posicién, y en las con ci i y rigidas
porque éstas se pueden dafiar por la presién que ejerce la masa de suelo
al moverse.

Un derrubio (talus) es la acumulacién de rocas y escombros de roca
caidos en la base de los frentes y dc los \‘a.ludcs empinados de roca. El
derrubio estd de partic gruesas y
se en ici de i ili Es una buena
fuente de roca triturada y suelo de grano grueso para construccién.

Las corrientes de fango tienen lugar cuando los suelos residuales sueltos
y arenosos, en pendientes ligeras, se satutan. El suelo fluye como agua y
después se deponla teniendo entonces mayor densidad. Los depésitos se

por ysu irregular.

Depésitos de rios (aluvién). El agua que corre es uno de los
agentes mas activos para el transporte del suelo. El agua, como agenté
transportador, sirve para mezclar suelos de diferentes origenes y después
seleccionarlos y depositarlos de acuerdo con el tamafio de los granos. Las
particulas pequefias de suelo son levantadas por la turbulencia del agua
en movimiento y llevadas aguas abajo, con pequefios camibios fisicos, mien-
tras que las particulas més grandes de arena, la grava y aun los boleos,
ruedan por el lecho de la corriente, lo que hace que se trituren y redon-
deen por la abrasién,

La capacidad de la corriente de agua para transportar las particulas
slidas es una funcién de la velocidad y del gasto. El volumen total de
particulas que puede transportar un metro ciibico de agua es proporcio-
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nal al cuadrado de la velocidad; el volumen de la particula mas grande
que puede transportar es proporcional a la sexta potencia de la velocidad.
Por lo tanto, en perfodos de grandes avenidas los rios acarrean grandes
voltmenes de particulas gruesas y finas, mientras que en los periodos de
estiaje s6lo transportan pequefias cantidades de particulas finas. Si la velo-
cidad de la corriente aumenta, como cuando atraviesa las partes del cauce
de més pendiente, o cuando las lluvias aumentan la descarga, el rio pro-
duce erosién en el cauce hasta que su capacidad para transportar material
queda satisfecha. Si la velocidad de la corriente disminuye, porque sc re-
duce la pendiente del cauce, o se reduce la descarga, algunas de las par-
ticulas transportadas se depositan, cayendo primero las més grandes.

Las corrientes de agua de las regiones 4ridas se caracterizan por répidas
avenidas y prolongados periodos de poca o ninguna corriente, Durante las
crecidas se pueden transportar tremendas cantidades de pequefios boleos,
gravas y arenas, en cambio el material que transportan en época de seca
es insignificante. Los depésitos que se forman en las partes de mayor pen-
diente de esos rios llenan el cauce hasta una gran profundidad y también
forman estrechas terrazas de grava y arena paralelas al cauce de estiaje;
ambas se desvian y cambian durante la estacién de las crecidas. En el
punto en que el rio entra en terreno plano su velocidad se refrena brus-
camente y parte de su carga se deposita en forma de una masa plana

Fig. 2.3 Abanico aluvial en una regién desés
California. (Tomada a 10,700 m.)

ica. Valle de lo muerte (Death Valley)
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triangular llamada abanico aluvial. A medida que se va formando el abani-
co el rio se desvia de su curso para formar una sucesién de estas masas.

Los abanicos (figura 2.3) se unen para formar un pie de monte incli-
nado al pie de las montafias, una superficie gruesa inclinada y ondulante
debajo de la cual yace un grueso y erritico depésito de arena limosa y
grava.

El valle situado més abajo del pie de monte llega a rellenarse con
masas de lenticulas irregulares de limo, arena y grava traidas por los rios
durante las crecidas, Las corrientes presentan un trenzado, porque los
arrastres obstruyen el canal después de cada periodo de grandes descargas,
lo que hace que se formen nuevos cauces. Los rellenos de estos valles son
generalmente muy sueltos. Puede producirse alguna cementacién debido
2 la continua meteorizacién y a la precipitacién de las sales solubles en los
climas desérticos calientes. Estos suelos cementados, a menudo se derrum-
ban por efecto de las inundaciones, lo que hace que los canales s vuelvan
un lodazal y las cimentaciones se asienten.

Tanto los abanicos aluviales como los depésitos de las corrientes tren-
zadas en los rellenos de los valles, son buenas fuentes de arena y grava
para construcciones.

Las corrientes en regiones himedas se caracterizan por avenidas, y
corrientes mantenidas en época de sequia. Las particulas arrastradas por
estas corrientes son probablemente més finas que las arrastradas por las
corrientes de las regiones 4ridas, porque las velocidades tienden a ser
menores y porque el grado de meteorizacién de las regiones hiimedas
tiende a producir mayor proporcién de- particulas finas. Los depésitos en
Ias partes de mayor pendiente de la corriente, en las regiones htimedas, son
similares a los formados en regiones 4ridas por corrientes con pendiente,
pero son menores y suelen cambiar menos durante cada periodo de crecida.
Donde los rios entran en los valles llanos tienden a formar abanicos aluvia-
les que corrientemente son anchos y planos y compuestos principalmente
de arenas y gravas finas.

Los depésitos de rios en valles llanos en regiones himedas son muy
importantes, porque con frecuenma son los lugares escogidos para las

plantas industriales y grandes ciudades.
Durante los periodos de estiaje la corriente estd confinada a su cauce
yla icién de iales estd por la erosién; sin embargo,
durante los periodos de crecidas las corrientes rebasan el cauce e inundan
el valle formando inmensos lagos y extensiones anchas y planas de aguas
poco profundas que se mueven lentamente, Como la velocidad en las
4reas inundadas es mucho menor que en el cauce, la deposicién tiene
lugar a lo largo de las mérgenes del cauce formando diques naturales.
Las anchas 4reas inundadas actiian como estanques de sedimentacién en los
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cuales se depositan las particulas finas contenidas en el agua que se
mueve lentamente. A medida que la inundacién baja, se depositan par-
ticulas todavia més finas, hasta que la evaporacién reduce a polvo los char-
cos que quedan. Los depésitos aluviales de las crecidas (figura 2.4), estin
constituidos por estratos extensos, planos y delgados de arena muy fina
y arcilla, con algunas lentes alargadas de arena, que se formaron en los
cauces o charcas tempogales.

Pantano posterior Planicie aluvial Dique natural

“'Punta de barra"

Arcilla antigua, canal relleno

Suelo arcillo-limoso Suelo arencso

Fig. 24 Seccién transversal de un depésito de una planicie aluvial de un rio enfiguo,
en una regién

La parte més baja de las llanuras aluviales estd con frecuencia muy
distante del rio y es la tltima en secarse después de la inundacién. Se le
llama pantano regresivo por el suelo hiimedo y blando y la materia
orgénica pantanosa que acumula.

En los antiguos valles Ilanos los meandros de los rios van de una parte
a otra formando curvas en S, los cuales erosionan la parte exterior de las
curvas donde Ia velocidad es mayor y rellenan la parte interior forméndose
playas de arena en forma de media luna, conocidas como depésitos de
punta de barra. Estas curvas se desplazan aguas abajo cortando y
rellenando simultAneamente. Algunas veces el rio corta una de esas curvas
dejando atrés el viejo cauce formando lo que se llama un lago de brazo
muerto de rio, que eventualmente se rellena con limo de las crecidas alu-
viales y acumulaciones de materia orgénica. Finalmente queda enterrado
en las llanuras aluviales un extrafio y sinuoso depésito de suelos blandos y
materia orgénica atrapada en diferentes estratos horizontales. Estos suelos
son peligrosos en cimentaciones pesadas porque son débiles soluciones de

en di regulares,

La calidad de estos depdsitos para cimentaciones es a menudo limitada,
ya que depende del espesor relativo y la compresibilidad de los estratos
de arcilla, y el alto nivel del agua subterrdnea complica con frecuencia la
construccién. Los cauces de rios antiguos y el lado interior de las curvas
de los mismos, son buenas fuentes de arena y grava, y las llanuras son
fuentes de arena, limo y arcilla para construccién.
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Depésitos lacustres, Los lagos son, geolégicamente, estanques tempo-
rales de agua suministrada por rios, manantiales y el derrame de los gla-
ciares. Los lagos actian como gi depésitos de sedi 6
los que se deposita la mayor parte de la materia que llevan en suspensién
las corrientes que los alimentan.

En regiones 4ridas las corrientes llevan en suspensién grandes canti-
dades de arena gruesa durante los periodos de*grandes avenidas; estos
materiales se depositan en el punto en que la corriente entra en el lago,
y forma un delta. Los deltas se caracterizan por granos de tamafio unifor-
me y porque las capas forman dngulos de alrededor de 30 grados con ¢l
plano Las en ién, mas finas, son llevadas
finalmente a las aguas més profundas donde se asientan para formar
estratos horizontales de poco espesor que se alternan con los de particulas
gruesas. Los lagos de las regiones 4ridas se rellenan muy pronto con el sue-
lo, y se convierten en lagunas de poca profundidad que se secan con el
sol caliente de verano. Si no tienen salidas, son salados o alcalinos, de
acuerdo con la materia que lleva disuelta la corriente que los alimenta.
Los depésitos que se forman consisten en delgados estratos de arenas finas,
limos y algunas veces arcillas, que pueden estar parcialmente cementados
con bérax, yeso o carbonato de calcio. En los bordes de los depésitos hay
capas gruesas y uniformes de arena que representan los primeros deltas for-
‘mados, acaso, en anteriores formaciones geolégicas.

En los lagos de regiones htimedas también se acumulan deltas en
Ias bocas de entrada de las corrientes, pero los depésitos suelen ser de grano
més fino que los de las regiones 4ridas. Las particulas més finas son
llevadas a las aguas més profundas, donde las particulas de limo y las
arcillas més gruesas se depositan lentamente. Durante los periodos de
estiaje, cuando la turbulencia es pequefia y cuando ligeros cambios en el
agua pueden producir floculacién, se depositan las arcillas coloidales.
El resultado es la formacién de delgados estratos alternados de limo y
arcilla. A medida que el lago se rellena y se hace menos profundo aumenta
el crecimiento de plantas cerca de las orillas. La pudricién de la materia
vegetal produce coloides orgénicos que se depositan con los limos y arcillas
para formar suelos orgénicos. Los organismos microscopicos llamados
diatomeas aportan al depésito sus esqueletos de silice, y otros organismos
afiaden sus conchas de carbonato de calcio. Finalmente, el lago se obstruye
con una vegetacién tan tupida y enredada que solamente puede tener
lugar una descomposicién incompleta. El resultado es una cubierta de
materia orgénica fibrosa llamada turba, y en ese estado el lago se con-
vierte en un pantano o ciénaga. Los depésitos de lagos (figura 2.5) consis-
ten en estratos delgados alternados de limo y arcilla cubiertos por limos
y arcillas orgénicos y en la parte superior un estrado de turba. En las
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mérgenes de los depésitos se encuentran gruesas capas de arena que son
los primeros deltas.

Los depésitos de lagos son pobres como cimentacién, porque los suelos
suclen ser débiles y compresibles. Los deltas son, algunas veces, buenos
soportes de estructuras, y son fuentes de arena uniforme para construccién.

I Ailta Turba, hierba de pantano

Fig. 2.5 Seccién transversal de un depésito lacustre en una regién homeda.

. Depésitos marinos. Los suclos marinos comprenden dos grupos:
depésitos a corta distancia de la costa y depésitos en la costa. Los primeros
tienen condiciones semejantes a los de los lagos, porque la- deposicién se
produce en aguas relativamente tranquilas deba,o de la zona de accién
de las olas. El grado de floculacién puede ser grande, de-
bido al agua salada, y al carbonato de calcio cn forma de conchas o

icas que pueden Los depésitos a corta
distancia de la costa consisten en estratos horizontales de limo y arcilla
que f) tienen una floculada. Se pueden
formar, ocasionalmente, estratos de conchas o de arena calcdrea, limos
y arcillas, parcialmente cementados llamados margas.

. Agua
Terraza fuera de la costa  Barra de arena Playa. Marisma

Fondo firme,

rena,arcilla o roca

Fig. 2.6 Seccién transversal de un depésito de costa.

Los depésitos de costa son sumamente comple]os debido a la mezcla
que las dif de la costa y las olas.

Los materiales llevados al mar por los ros y sacados del mar por las
olas, son arrastrados a lo largo de la costa por las corrientes, para depo-
sitarlos en forma de bancos o barras en 4reas donde el agua profunda
© las bahias abiertas reducen la velocidad de la corriente. Estos materiales
son removidos por las olas para formar barras cerca de la costa en la
linea de los rompientes, y en la propia playa (figura 2.6). Los depésitos
se mueven continuamente a lo largo de la costa como un cordén litoral. Los
cordones de estos materiales que se acumulan detris de las estructuras




Suelos transportados y depositados 79

que se extienden fuera de la costa, dejan las costas més escasas de
arena y sujetas a una erosién acelerada. Los bancos, barras y la playa
se componen de particulas gruesas de suelo (arenas, gravas finas y frag-
mentos de conchas) que son uniformes en un punto cualquiera, pero que
pueden variar considerablemente en tamafio a través del depésito. Las
particulas més gruesas de arena y grava fina pueden ser de subredondas
a redondas, pero los granos més finos de arena son generalmente subangu-
losos. Capas irregulares de conchas fracturadas forman parte, a menudo,
de los depésitos de playa.

En muchas lineas de costa los bancos o barras forman barreras que
llegan a separar la playa del mar formando lagunas de costa. En algunos
casos las lagunas son lagos permanentes cuyas aguas suben y bajan con
las mareas, pero en otros casos pueden ser marismas. Los depésitos de las
lagunas son similares a los depésitos de los lagos poco profundos. Los
depésitos de arcilla suelen ser gruesos y tener una estructura floculada muy
desarrollada. A menudo contienen gruesas lentes de arena o conchas, arras-
tradas al interior de las lagunas durante grandes tormentas. Las arenas
y gravas marinas y los estratos cementados, son un excelente apoyo para
cimentaciones y buena fuente de materiales no cohesivos para construc-
cién. Las arcillas son corrientemente débiles y muy compresibles y pueden
soportar sélo cargas ligeras; son demasiado htmedas para ser usadas en
construcci

Depésitos edlicos. El viento es un agente de transporte de particulas
sumamente selectivo. El viento hace rodar las particulas mayores de
0.05 mm, como la arena, o las puede levantar a una pequefia distancia
del terreno durante violentos temporales, pero se vuelven a depositar a
corta distancia. Los sedimentos o depésitos de arena formados por la
accién del viento se llaman médanos. Se forman en regiones desérticas
donde la meteorizacién mecénica produce abundantes particulas gruesas
y a lo largo de las costas de lagos o mares donde las arenas se han con-
centrado en playas o barras por la accién de las olas. La caracteristica
mis importante de la arena de los médanos es su continua migracién
en la direccién de los vientos reinantes; una migracién que el hombre 2
veces es impotente para detener. Al trasladarse estas arenas cubren carre-
teras, ferrocarriles, terrenos agricolas y hasta ciudades, y los esfuerzos para
detenerlas con “defensas” de arena y los ensayos que se han hecho de cu-
brirlas con una vegetacién protectora, han tenido sélo éxitos esporadicos.
Los médanos tienen la forma de colinas o lomos irregulares con pendientes
suaves del lado de barlovento e iguales al 4ngulo de reposo del lado de
sotavento. Estin compuestas de particulas del tamafio de la arena, relati-
vamente uniformes y de forma redonda a subredonda y constituyen una
buena fuente de este material.
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El viento es capaz de levantar y transportar particulas més pequefias
que la arena fina, La erosién producida por el viento estd mayormente
Timitada a los limos secos de las regiones 4ridas, pues los suclos cohesivos
0 hiimedos resisten esa erosién.

El limo puede ser transportado por fuertes corrientes de aire a muchos
kilémetros de distancia antes de que se deposite. Gruesas capas de limo
transportado por el viento se acumulan corrientemente en las tierras semi-
ridas cubiertas de hierba, que bordean las regiones dridas. Los depsitos

se forman por el jento de la hierba sigue
el paso de la deposicién. EI resultado es una gran porosidad vertical y una
vertical con una suelta;

estos suelos se llaman loes. La mayor parte de los suelos de loes son
duros debido a la deposicién de carbonato de calcio y 6xido de hierro
que reviste los antiguos huecos de raices, pero se hacen blandos y pulposos
cuando se saturan. Los sedimentos de loes se caracterizan por el tamafio
uniforme de sus granos, su color amarillo castafio y su pronunciada exfo-
liacién vertical. En los mérgenes de las corrientes, los barrancos y los
cortes de loes, los taludes son casi verticales debido a la exfoliacién y a
que la gran permeabilidad vertical pe!mlte una répida saturacién con las
lluvias y, el jento del suelo en planos ver-
ticales. Los locs se pueden alterar por meteorizacién en regiones himedas,
particularmente si los granos de suelo consisten en feldespatos que fueron
por izacién mecénica sol A estos suelos se les

llama loes de tierra arcillosa ligera, y en ellos falta la uniformidad carac-
teristica, la alta relacién de vacios y la exfoliacién de los verdaderos loes.
Los loes constituyen un buen apoyo para cimentaciones si no se sa-
turan. Pueden ser una fuente de suelo de grano fino para construccién, si

se les puede romper su estructura antes de usarlos. El loes es material sedi-
mentario arcilloso, amarillento, de origen elico.

Las cenizas volcénicas se pueden incluir en los suelos transportados por
el viento. Consisten en pequefios fragmentos de rocas igneas lanzados por el
vapor sobrecalentado y los gases de los volcanes. La ceniza volcanica re-
ciente es una arena o grava arenosa ligera. Los depésitos pueden ser
estratificados o mezclas de buena graduacién. Las cenizas volcnicas absor-
ben el agua con facilidad y se descomponen ripidamente. Cuando se
descomponen parcialmente y se secan, se cementan para formar una roca
blanda llamada toba. El resultado de la completa descomposicién de estas
cenizas es la formacién de arcillas muy plésticas con un fndice de poros

d alto y gran ilidad. Aunque los depésitos de
gran espesor de estas arcillas son poco comunes, los grandes asentamientos
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de las estructuras que se cimientan en ellos, como en la ciudad de México,
los hacen dignos de atencién.

Las cenizas volcnicas cementadas son buenas para cimentar. Algunas
veces se usan como material de i6n, pero tienden a
quimica y fisicamente.

Depésitos glaciales. El hielo, que en la forma de glaciares removié
grandes porciones en Norteamérica y en Europa, ha sido un agente muy
activo en la izacién y en el La i6n de las capas
de hielo aplané las cimas de las colinas, trituré la roca y mezclé los mate-
riales a medida que los empujaba hacia el Sur. Algunos de los materiales
fueron depositados directamente por el hielo en movimiento, mientras
que el resto fue transportado por el agua del deshielo y depositado en los
lagos, a lo largo de los frentes de las capas de hielo, o transportado en
Jos rios que se alejaban del hielo.

Los depésitos directos de los glaciares se llaman usualmente morrenas.
Estén compuestos de depésitos glacidricos que es un término que se aplica
a una mezcla heterogénea de particulas, de tamafios que varian desde los
boleos a la arcilla, y que el hielo acumulé a su paso. Las morrenas terminales
son lomos o colinas bajas irregulares formadas por el empuje de las capas
de hielo; estas morrenas marcan el limite extremo del paso de los glaciares,
pues quedaron atrés al retirarse el hielo, Una morrena de fondo o llanura
glacidrica es la cubierta fina e irregular de un depésito glaciérico que queda
en las dreas que una vez estuvieron cubiertas por los glaciares, La super-
ficie superior de las morrenas de fondo es ondulada, pero casi a nivel en
grandes 4reas; sus espesores varian grandemente, dependiendo de la topo-
grafia preglaciar del 4rea. Las morrenas oblongas (Drumlins) son bajas
colinas alargadas de depésito glaciar que marcan la direccién del paso
del hielo; ocurren en 4reas de morrenas de. fondo y pomblemente repre-

sentan depésitos de suelo lados en hend del hielo.
Los depdsitos de agua de los glaciares se parecen a los que provienen
de corrientes de fias, con la d ia que el volumen de agua y de

sélidos de aquéllos fueron considerablemente mayores. Los eskers son los
restos de rios que corrian en téneles por debajo del hielo. Cuando el hiclo
se retir6, los materiales del lecho del rio formaron lomos sinuosos de arenas
gruesas y gravas que se parecen a un terraplén curvo de ferrocarril. Los
Fames son terrazas de arena gruesa y grava depositadas en valles a lo largo
de ls mérgenes de las capas de hielo. Los rios que corren fuera de los
bordes de las capas de hielo rompen a través de las morrenas terminales
para depositar grandes cantidades de arena y grava en capas planas e
“irregulares llamadas mesetas glacidricas. En muchas dreas las corrientes
glaciales desaguaron dentro de grandes lagos que se formaron en depre-
siones dejadas al retirarse el hielo. Los sedimentos en estos lagos son seme-
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jantes a los formados en otros lagos, aunque més extensos. Grandes deltas
de arena se han formado en las bocas de los rios, asi como gruesas capas de
limo y arcilla en las aguas profundas y tranquilas més all de las costas.
Los boleos y gravas que ocasionalmente se encuentran en las arcillas se
supone que cayeron de los pedazos de hielo flotante cuando éstos se derri-
tieron, Los limos y arcillas forman a menudo delgados estratos alterna-
dos, que las i con las i de la velocidad
con que el hielo se derriti6 y del caudal de la corriente resultante. Las par-
ticulas gruesas fueron depositadas en el verano, durante los periodos de
grandes avenidas, y la arcilla en el invierno. Se dice que estos depésitos son
de arcilla listada (varved clay), cuando los estratos individuales son de
més de 3 mm de espesor y las de arcilla laminada cuando los estratos
son més delgados.

Las arenas, gravas y limos glaciales son generalmente buenos para ci-
mentaciones; son también una buena fuente de materiales de construccién.
Las arcillas glaciales son sélo moderadamente fuertes y con frecuencia
compresibles; a menudo crean dificultades en el proyecto de cimenta-
ciones, y corrientemente son demasiado hiimedas para usarse como ma-
terial de construccién.

2:4 ROCAS SEDIMENTARIAS CLASTICAS

Las rocas sedimentarias clésticas se forman de los depésitos de suelo
por algin proceso de endurecimiento. Los sedimentos calcreos también
se rocas sedi ias, pero por el cardcter especial
de las mismas se trataran separadamente en la seccién 2:5.

Son varios los procesos involucrados en el endurecimiento: el aumento
del peso de la sobrecarga de los glaciares o las continuadas disposiciones,
asi como los esfuerzos laterales causados por los movimientos tecténicos,
pueden consolidar los granos para formar una estructura més densa. La
presién también puede aumentar la atraccién entre pamcu!as en limos y
arcillas. La i6n es el mas i del endureci-
miento. La silice, el carbonato de calcio y los 6xidos de hierro que se pre-
cipitan en los poros, unen los sélidos entre si; aun la arcilla en un clima
célido, puede ser un agente cementante. El grado depende de la cantidad
y tipo del cementante asi como del modo en que dicho agente haya sido
precipitado.

Estructura de las rocas sedimentarias. La roca conserva general-
mente la estructura del sedimento original. La forma de la masa puede
estar algo cambiada por la presién, y las particulas de baja esfericidad
pueden romperse y dando su mayor di perp
lar a la direccién del esfuerzo mayor.
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Los movimientos de la corteza terrestre pueden inclinar y plegar las
formaciones. La flexién de los depésitos estratificados produce dos grupos
de grietas o juntas, uno paralelo al eje del plegamiento y el otro en 4ngulo
recto con éste y ambos perpendiculares a la estratificacién. Las primeras
son juntas de direccién y las segundas juntas de buzamiento. Los planos
de estratificacién pueden deslizarse transversalmente unos sobre otros du-
rante el plegamiento de tal manera que todo el depésito se convierte en
una masa de bloques mis o menos rectangulares de roca dura fuerte-
mente apretados, que conserva la estructura sedimentaria, pero que ha
perdido completamente su conunuxdad

Algunas veces las rocas sedi son invadidas por i
igneas o cubiertas por corrientes de Java. La estructura resultante puede
ser un conjunto de rocas intercaladas cortadas por fallas y rejuntadas por
intrusiones.

Tipos de rocas sedimentarias. La clasificacién de las rocas sedi-
mentarias, seccién 2:9, corre paralela con la textura de los depsitos de
suelo. La arenisca de grano fino y las argilitas son respectivamente limos
y arcillas endurecidas. Si los minerales de mica y arcilla son reorientados
de tal manera que sus superficies sean paralelas, la argilita se transforma
en lutita. La arena endurecida es la arenisca, y si el material cementante
es més fuerte que los granos de arena es la ortocuarcita. La grava endu-
rcmda e el conglomerado. Todas estas Lransfurmaclonm pueden ocurrir

pero se das como

en el sedimento original.

La roca fracturada en fragmentos angulosos, producto de las fallas, no
es propiamente un sedimento; sin embargo, cualquier masa de fragmentos
angulosos ya sea producto de las fallas, accién volcsnica o acumulacién
que se haya endurecido, forma brechas. Las cenizas volcénicas endure-
cidas son las tobas, areniscas tobdceas o areniscas de grano fino tobdceas,
seglin sea su textura.

Suelos residuales de las rocas sedimentarias. Las rocas sedimen-
tarias se convierten en suelos al volverse a meteorizar, sin un cambio
ambiental invierte el proceso de endurecimiento. Los minerales son fre-
cuentemente alterados por el proceso de remeteorizacién. El nuevo suelo
es algo diferente del sedimento original, aunque puede conservar mucho

de su original, La i6n que sigue al
causa generalmente la fractura de las particulas més duras de modo que
los suclos resi de rocas sedi jas son més finos

que los suelos que les dieron origen.

La profundidad de la meteorizacién en las rocas sedimentarias es ge-
neralmente menor que en las rocas igneas, ambas en el mismo ambicnte,
porque los componentes minerales de dichas rocas han sido meteorizados
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antes de endurecerse. Por ejemplo, en Georgia, el suelo residual de are-
niscas porosas puede tener 10 m de espesor, mientras que los derivados
de pizarras arcillosas menos permeables, tienen 5 m solamente y los de
los granitos 18 m o mas; sin embargo, todas estas rocas se encuentran en
el mismo lugar y han estado expuestas por el mismo perfodo de tiempo,
aproximadamente.

Las rocas sedimentarias como material de ingenieria. Las rocas
sedimentarias constituyen un buen material de cimentacién, dependiendo
su calidad del grado de endurecimiento. Algunas argilitas y pizarras arci-
llosas es probable que se desintegren cuando se aligeran los esfuerzos a
que estaban sometidas o se exponen al aire; otras se expansionan debido
a la reaccién quimica entre las sales solubles de la arcilla y el oxigeno.
También se ha ok una i6n b imica en las
arcillosas que contienen coloides orgénicos. La pérdida de resistencia de
Ias rocas sedimentarias es un serio problema en las excavaciones y nmelesA
Su jento se puede i jendo a la i una
muestra del material y ob do su d i6n. Las que
se destruyen deben protegerse del aire y de la humcdad cubriéndolas
inmediatamente con plésticos o mortero de cemento para conservar su
integridad.

El uso de las rocas sedi ias como i de
depende de su cementacién; las areniscas y conglomerados hacen buenos
rellenos. Las lutitas, debxdc a la tendencia que tienen a entumecerse y
desintegrarse después de y deben
como sospechosas hasta que los ensayos demuestren otra cosa.

Los suelos residuales son tan variables en sus cualidades estructurales
y en sus usos en Ia construccién, como los depésitos de suelo de los cuales
provienen. Si se requiere mayor resistencia o rigidez, un ligero aumento
en la profundidad generalmente puede resolver el problema.

2:5 ROCAS SEDIMENTARIAS CALCAREAS

Las calizas y dolomitas se encuentran en una amplia variedad de for-
mas y grados de endurecimiento, de acuerdo con el modo en que fueron
depositadas y su historia. Los sedimentos g‘mnularcs se lorman por preci-
pitacién en aguas calientes poco
por diminutas conchas. Algunas veces estos sedimentos son blandos y cre-
tosos, pero a menudo se endurecen por una ligera precipitacién transfor-
méndose en una roca dura. Una segunda forma consiste en conchas,
coral y otras deyecciones calcireas que cementadas forman conchiferas o
coquinas porosas. La tercera forma parece ser el resultado de la repre-
cipitacién de las dos primeras para formar una roca més cristalina, que
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con frecuencia tiene fésiles embebidos en la masa de calcita o dolomita.
Una forma menos comin es la traerting, que es una caliza blanda preci-
pitada por accmn hldmtermal

Las calizas y d son itad con otros sedi-
mentos, arcilla. Estos sedi pueden como en
las calizas arcillosas, o intercalarse en los estratos como vetas alternadas
de argilita (o pizarra sedimentaria) y de caliza. También se forman are-
niscas calcreas y rocas con estratos alternados de arenisca y caliza, aun-
que son menos corrientes. Durante o posteriormente al endurecimiento de
los sedimentos a veces tienen lugar alteraciones quimicas en las que una
porcién de materia calcirea es reemplazada por silice para formar nédu-
los de pedernal o silex. En algunas viejas calizas el pedernal puede cons-
tituir gran parte de su volumen total.

incipales defectos de las rocas calizas
son de dos formas. Las rocas creticeas, conchiferas y coralinas poco endu-
recidas son porosas y los granos estin entrelazados con poros de variados
tamafios, interconectados en forma similar a los suelos. Estos poros gene-
ralmente se agrandan por solucién formando una malla de pequefias ca-
vidades. La segunda forma consiste en juntas y planos de estratificacién
que dividen la masa en bloques més o menos prismAticos. Estas grietas
también se agrandan por solucién.

Meteorizacién. Las calizas y dolomitas se meteorizan por solucién
dejando atrés suelos residuales que estan constituidos por las partes inso-
lubles de la roca original. La velocidad con que se produce la solucién
depende de la acidez del agua, la cantidad de diéxido de carbono disuelto,
la_temperatura, ‘la filtracién de agua, el grado de saturacién previa del

agua por los les y de la solubilidad de la roca. El 4rea
de la roca expuesta a la solucién es el factor més importante. Las calizas
s6lidas se i de la icie hacia el interior pro-

duciendo en la roca una superficie irregular agujerada. Si la roca tiene
juntas, la solucién avanza profundamente agrandando las grietas y fisuras
para formar canales i que se van do a medida que
aumenta la profundidad, figuras 2.7 y 2.8. Los canales se pueden obstruir
con el suelo residual que haya sido erosionado en la parte superior y
arrastrado, lo cual cambia la direccién de la filtracién, produciéndose la
solucién en juntas més pequefias o a través de planos de estratificacién.
La masa de roca se transforma gradualmente en un surtido irregular de
pinéculos y bloques con profundos canales entre ellos, y algunas veces con
cavernas les y agujeros vertic como Las calizas
porosas también se disuel un “hami de los
poros que se transforman en tortuosos canales de forma y tamafio varia-
bles. La solucién parece tener la méxima actividad justamente arriba del
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Fig. 2.7 Seccién transversal de un suelo residual con sima y cavidad producidas en una
caliza.

nivel fredtico; sin embargo, puede producirse siempre que haya agua sub-
terrdnea en movimiento. Ademds, las calizas, ya estén por arriba o por
debajo del nivel fredtico, muestran los resultados de las soluciones que
se originaron durante los primeros perfodos geolégicos, cuando las filtra-
ciones del agua subterrdnea eran diferentes.

Suelo residual. El suelo residual se compone de todas las impurezas
insolubles de la roca: arcilla desde la caolinita a la montmorillonita, silice
en la forma de pedernal del tamafio de boleos y més pequefios, arena
silicea y limo, y 6xidos de hierro. El espesor de las capas de suelo residual
varfa de acuerdo con la edad, la intensidad de la meteorizacién y el por-
centaje de impurezas. En algunas calizas muy siliceas o muy arcillosas
la capa residual que las cubre puede tener més de 30 m de espesor, mien-
tras que las calizas recientes y puras de regiones secas estin desnudas.
Generalmente existe una linea definida aunque irregular, entre el suclo y
la roca, en contraste con otras formas de meteorizacién. El suelo que estd
inmediatamente arriba de la roca, y especialmente el que estd en canales
y agujeros, s por Io general blando y pastoso. El situado més arriba estd
més seco, firme y algunas veces ido por i
o desecacién. Las masas de suelo residual generalmente no tienen estruc-
tura, excepto la zona blanda sobre la roca. Las calizas muy arenosas o
pizarrosas algunas veces reflejan la estructura de la roca original en bandas
distorsionadas de grava, arena o arcilla pléstica.

Cavernas, di i y hundi Las i i
de los canales producto de soluciones y las cavernas de las rocas, el perfil
adentellado de la roca y la capa superior de suelo residual, crean variados
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y serios probl de i ierfa: 1) el d be de las cavernas de la
roca; 2) la compresién de la capa de suelo residual, en los puntos en que
ests soportada por pindculos de roca; 3) el desmoronamiento del suelo
hacia el interior de las cavernas abiertas y canales, situados debajo, y 4)
de la roca debilitada. Estos pueden ocurrir inde-
o s y so de muchas catds-
trofes en las obras, como el hundimiento de la planta fabril descrito en la
introduccién de este capitulo. El problema mds comin y solapado es
el d La filtracién ds erosiona parte del suelo
hacia las cavidades de la roca dejando una cavidad abovedada en
la superficie inferior de la capa residual. Esto fuerza la filtracién en esa
direccién incrementando la erosién. Algunos pedazos de la clpula se
desprenden cuando la humedad debilita la superficie de la misma; este
proceso se llama desmoronamiento y produce el agrandamiento de la
clipula, figura 2.8. De acuerdo con la debilidad local y la plasticidad
del suelo, el agrandamiento puede ser vertical, formando un estrecho
agujero como una chimenea o lateral, ensanchando la clipula. Algunas
veces la clpula se agranda tanto que el suelo no es capaz de salvar ese
espacio y se produce el desprendimiento de un cono truncado. Este des-
mornnamxento esté agravado por cambios en el agua subterrénea, tiempo
seco, iacién de las aguas ficiales hacia el terre-
no y algunas veces por el debilitamiento de la capa de suelo residual por
efecto de las excavaciones.
Calidades de las calizas para obras de ingenieria. Las calizas y
dolomitas més duras y sanas estin entre las mejores rocas para cimenta-

Sumidero !nmml de

Fig. 2.8 Juntas ensanchadas en caliza formando ranuras rellenas de residuos de suelo.
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ciones, thneles y fales de i6n. Las rocas conchiferas y cora-
linas, las calizas pizarrosas y las formas més terrosas son variables; su
calidad depende del grado de La resistencia a

compresién o desintegracién de estas rocas debe ser evaluada por expe-
riencias anteriores o por ensayos que se hagan antes de usarlas. Los defectos
producidos por solucién son los mayores problemas en cimentaciones, em-
balses, presas y tineles. Lo més seguro es suponer que estos defectos existen
hasta tanto que las investigaciones adecuadas (capitulo 6) prueben lo
contrario,

Los suelos residuales de arcilla de grava y arenosa son por lo general,
buenas fuentes de arcilla para la construccién de terraplenes, siempre que
la montmorillonita sea escasa. Estos suelos son generalmente buenos para
cimentar, siempre que no sean socavados por desmoronamientos. Deben

posibles hundi hasta que las investigaciones prueben lo

contrario.

2:6 ROCAS METAMORFICAS

Las rocas metamérficas son el producto de la alteracién de los mine-
rales de los materiales originales, por el calor, la presién y las fuerzas
cortantes, cuando éstos son suficientes para reorientar dichos minerales y
cambiar la forma de la masa de roca, como si ésta fuera un plastico
blando. Los minerales arcillosos generalmente se recombinan para producir
nuevos minerales, como la clorita. Otros minerales son recristalizados y los
cristales distorsionados por fuerza cortante y presién. Las piedras de cieno
y las pizarras arcillosas (shales) se transforman en pizarras (slates) y
filitas con un metamorfismo moderado. Cuando el calor y la presién son
més elevados se producen cambios mas profundos. Una orientacién extrema
y la segregacién de los minerales escamosos de mica, es caracteristica de
los esquistos, que tienen una estructura laminar, mientras que los gneis
presentan una segregacién de los minerales y un grado de orientacién
en sus capas. Las areniscas sc transforman en cuarcitas que conservan
vestigios de la estratificacién; estas rocas estan clasificadas entre las mis
Tesistentes.

Las calizas y dolomitas se recristalizan para formar , sin
cambios significativos en los minerales; sin embargo, las impurezas los
pueden alterar considerablemente.

Estructura y meteorizacién. La mayor parte de las rocas metamér-
ficas presentan juntas y otras estructuras, similares a las rocas igneas. Ade-
mis, la_esquistosidad y las bandas de escurrimiento de estas xocas son

débiles, idas y deformadas por la presién
que las formé, figura 2.9.
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Los méarmoles se meteorizan por solucién en forma similar a las calizas
no porosas. Como el sistema de juntas no es tan grave como en las otras
calizas, la velocidad de solucién es mas lenta. Las otras rocas metamorficas
se meteorizan de manera similar a como lo hacen las rocas igneas, decre-
ciendo la descomposicién con la profundidad y sin presentar un limite bien
definido entre el suelo residual y la roca.

Suelos residuales. Los suelos varian desde los limos a las arenas
limosas con cantidades variables de mica, si provienen de gneis o esquistos.
Estos depésitos de suelo son variables en
extension. Los minerales estén agrupados en las mismas liminas o bandas,
como lo estaban en la roca original. Estos suelos que conservan vestigios
de la estructura y textura de la roca también se llaman saprolitas. Den-
tro de la masa de una e meteonzada s encuentran a veces, vetas
de material parci que p de bandas menos
resistentes, o que se forman en antiguas juntas o zonas de falla. También
se encuentran frecuentemente dentro de los suelos pinéculos y proyecciones
adentelladas de roca dura ligeramente meteorizada. En un lugar del sudes-
te de los Estados Unidos de América la profundidad hasta la roca sana
vari6 de 1.5 m a 23 m en una dnstanc:a de 65 m alli se encontraban vetas
blandas de felds ds do con bandas mds
duras de cuarzo y finas vetas de mica poco resistente. Esta formacién se
presenta a menudo en forma de bandas brillantes, como se puede ver en
la figura 2.9.

Fig. 2.9 Bandos en un suelo residual producto de la descomposicién del gneis.
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Los suclos residuales de pizarras y filitas son similares, pero mis arci-
Tlosos, con placas a manera de i de roca menos al-
ternando con estratos arcillosos y limosos.

Debido a su falta de uniformidad y alto contenido de mica y arcilla,
los esquistos, gneis y rocas similares, asi como los suelos residuales de las
mismas, requieren un estudio cuidad Los suelos resi ivad,
de cuarcitas tienen mucha semejanza con los derivados del granito, y los
derivados de los marmoles se parecen a los denvadus de calizas en lo que
respecta a su i en obras de ingeni

2.7 LO DEL PERFIL. P 2,22,28, 24

La continua exposicién de los suelos del nivel superior desarrolla un
perfil caracteristico desde la superficie del terreno hacia abajo. Un nimero
de estin ltos en este proceso: la acumulacién
y Ia pudsicién de la materia orgdnica, la lixiviacién, la precipitacién, 1a

o reduccién y la i6n adicional. El perfil tltimo depende
de los materiales primarios que contenia el depésito original. Afin més
importantes son los factores ambientales: temperatura, cantidad y distri-
bucién de las aguas lluvias segiin las estaciones, pendiente del terreno, nivel
del agua subterrinea y vegetacién. Estos factores son interdependientes
hasta cierto punto y no siempre es f4cil determinar la exacta contribucién
de cada uno. El grado de desarrollo del perfil depende de los factores
ambientales y del lapso en que han actuado. En los materiales depositados
recientemente el perfil es somero y poco definido; en los antiguos depé-
sitos puede tener de 3 a 6 m de espesor y esth claramente definido.

La ciencia del analisis del perfil se llama Pedologia o Ciencia del
Suelo. Es una de las ciencias bésicas de la Agronomia, donde el cultivo
y la fertilidad del suelo estin directamente relacionadas con el perfil del
suelo. Es también de vital importancia para el ingeniero de suelos que
utiliza las capas superiores de los depésitos de suelo como cimentacién
o como fuente de materiales de construccién.

En los trépicos donde la meteorizacién secundaria se produce répida-
mente y en las regiones que han sido geolégicamente estables por largos
periodos, el desarrollo del perfil es tan profundo que comprende la mayor
parte de la masa de suelo, opacando la naturaleza del depésito original.
Estos suelos se llaman suelos pedogenéticos o geosoles.

Clasificacién pedologica.** El perfil del suelo, en general y en deta-
lle, es la base de la clasificacién pedolégica de los suelos. Aquellos que
tienen perfiles similares son miembros del mismo gran grupo de suelos.
Los perfiles cuya formacién depende predomi del clima y Ia
vegetacién son miembros de los grupos zonales. Dentro de cualesquiera




Desarrollo del perfil. Pedogénesis 91

de estos grupos el caricter de la meteorizacién es més importante que la
composicién del material primario, y asi, perfiles similares pueden provenir
de una gran variedad de diferentes depésitos de suelo. Aquellos perfiles
en los cuales la topografia y el drenaje locales son factores predominantes
estén incluidos en los grupos intrazonales, que cruzan los limites climaticos.
Los depésitos de turba de 4reas bajas y hémedas son un ejemplo: la capa
de rafces de un pantano de la America Central tiene un sorprendente
parecido con ¢l muskeg (terreno orgénico) del Canad4. Algunos suelos
presentan un perfil poco desarrollado, ya sea porque los materiales del per-
fil han sido erosionados o porque no han tenido suficiente tiempo para su
desarrollo. Estos son suelos azonales.

Los grandes grupos de suelos s dividen en serics, en cada una de las
cuales los materiales primarios son semejantes. Generalmente toman el
nombre de la localidad donde primero fueron identificados, de manera
semejante a como se nombran las formaciones geolégicas. Las series se
dividen en tipos, basindose en la textura de los materiales de encima.

Mapas pedolégicos s han ejecutado en muchas partes del mundo con
el fin primordial de evaluar el potencial agricola. En algunos casos son
de caricter general, indicando solamente los grandes grupos de suelos;
en otros, las series y hasta los tipos han sido indicados detalladamente.

Se han establecido correlaciones empiricas entre las unidades (tipos)
del mapa pedolégico y el comportamiento ingenieril de los suelos superfi-
ciales, que incluye drenaje, plasticidad, textura y uso potencial como ma-
terial de construccién. Los boletines de suelo de los condados, del De-
partamento de Agricultura de los Estados Unidos de América, han incluido,
desde 1960, datos tanto de ingenierfa como de agricultura.

Perfil de las regiones frias y templadas hiimedas. En las regiones
frias y templadas con clima htmedo hay abundante vegetacién y una
acumulacién de hojas secas, plantas y otros residuos organicos. La lenta
descomposicién de estos materiales y la secrecién de las raices de las
plantas producen 4cidos débiles que aceleran la meteorizacién. El movi-
miento predominante de la humedad del suelo es hacia abajo, hacia el
nivel fredtico, y esto produce un perfil con tres capas distintas u horizontes:
A, By C, figura 2.10.

El horizonte A se caracteriza por la alteracién quimica de los materiales
del suelo en un medio 4cido reductor. Suelen producirse las arcillas de la
familia de la caolinita, los carbonatos solubles y los minerales de hierro
reducidos y semisolubles. Estos minerales son lixiviados y llevados hacia
abajo por la humedad del suelo, dejando el horizonte A deficiente de esos
‘minerales, pero rico en silice. Como resultado de esto, la parte inferior,
designada como horizonte As, es generalmente muy arenosa y de color
claro. La parte superior, designada como horizonte A,, es de color oscuro
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Horizonte Descripeitn
O | Residuos organicos
A, | Cotoides organicas
1| - mineral
A | A, | Lixiviado color 2
Lixiviado, pero g :
A3/ transitorio ~
B, | Acumulacién, =
1| transitorio g
8 |8, | Acumulaci6n, formacion|
2 | de arcilla, color intenso | S
s
Transicién, més color | =
By | que C, acumulacion S
de carbonato

Acumulacin de silice,
C | carbonato, sulfato:
ligera meteorizacién

DoR Inalterado

Fig. 2.10 Perfil del suelo en una regién de femperatura y precipitacién moderadas.

debido al contenido de materia orgénica y tiene una textura esponjosa. El
horizonte A, es generalmente una fuente de suelos arenosos en regiones
con arcilla subyacente.

El material lixiviado se acumula en el horizonte B situado debajo;
este horizonte es mds grueso que el A y tiene mayor concentracién de
minerales de arcilla, hierro y carbonatos, de los que tema el suelo original.

La parte superior B, esti con da y
sumamente coloreada. El B, es rico en arcilla y carbonatos solubles. E1 B
es afectado por la lixiviacién descendente y estd

coloreado. El horizonte B es la mejor fuente de arcillas en regiones donde
escasean.

Debajo est el horizonte C, que es el material primario, ligeramente
alterado. Cuando un estrato de suelo diferente no relacionado con los
otros materiales se encuentra debajo de éstos, se le llama algunas veces
horizonte R. El horizonte D es el primario no alterado.

Perfiles de las regiones calientes hiimedas. En las regiones ca-
lientes himedas las partes superiores de los depésitos estin también some-
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tidas a cambios de humedad y sequedad y a lixiviacién descendente. Sin
embargo, €l clima favorece la ripida pudricién de la materia orgénica
y su extincién por insectos como las termitas, Se produce poco o ningin
4cido orgénico, y debido a la formacién de carbonatos solubles, la meteo-
rizacién de los silicatos prosigue en un ambiente bésico. La silice coloidal
soluble es lixiviada hacia abajo. El aluminio y el hierro se oxidan inten-
samente y son insolubles en un medio més bésico y quedan para cementar
el cuarzo formando un sélido resistente como roca. Una meteorizacién
avanzada hace que el hierro y el aluminio se acumulen en nédulos o
concreciones, dando al suelo la textura de una grava suelta pero cemen-
tada. El color varfa desde el canela al rojo brillante debido a la intensa
oxidacién del hierro, con un jaspeado que refleja las acumulaciones
locales del hierro, Este proceso se llama laterizacién y cuando el material
esté bien endurecido es la laterita o la ferricrita. Las lateritas bien desarro-
lladas son fuertes y relativamente incompresibles, aunque a menudo lige-
ras y porosas. Algunas formas estan suficientemente cementadas para servir
como base de grava para la construccién de caminos; mientras que las
lateritas menos desarrolladas frecuentemente se ablandan cuando se hume-
decen. Se identifican generalmente por su baja relacién de silice a alimina
y éxido de hierro.

Perfiles de las regiones secas. En las regiones sccas hay poca o
ninguna materia orgénica. Cualquier movimiento de humedad es predo-
minantemente ascendente debido a la evaporacién superficial. Esto pro-
duce una acumulacién de materiales solubles, como los carbonatos, cerca
de la superficie y la cementacién parcial del suelo.

Algunas veces los carbonatos estan bien distribuidos dentro de la masa,
mientras que en otros casos se concentran en lentes o concreciones al nivel
donde se produce la evaporacién de la humedad capilar de los depésitos.

Estos suelos son fuertes e i ipresi cuando estén
secos. Cuando se saturan se debilitan, y algunas veces se derrumban con
una pérdida stbita de resi: ia y un répido dimi Pueden ser

buenos materiales de construccién segéin sea ¢l material primario.

En regiones extremadamente 4ridas las sales solubles brotan del suelo
por capilaridad después de un breve periodo de lluvias y se precipitan
cerca y sobre la superficie, formando una capa vegetal salina o alcalina
y algunas veces una costra blanca. Un riego excesivo en regiones muy secas
puede producir la misma acumulacién de sales y hasta hacer perder la
fertilidad al terreno.

Humedad. Drenaje insuficiente. Los suelos hémedos insuficiente-
mente drenados forman grupos intrazonales de acuerdo con la humedad.
En los ambientes muy hémedos el crecimiento orgénico es ripido; sin
embargo, en las 4reas inundadas y de agua estancada, la pudricién es
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lenta. La pudricién orgénica absorbe el oxigeno, y los productos de la
pudricién impiden més pudriciones, En estas condiciones la materia orgé-
nica se acumula répidamente. Un régimen de alta pudricién asociado
2 un nivel freitico fluctuante produce un terreno orgdnico (muck) casi
sin fibras, mientras que una pudricién lenta asociada a inundaciones con
agua estancada, produce una turba fibrosa. Debido a que la pudricién
tiende a ser muy baja en las regiones frias, los depésitos de turba més
gruesos se encuentran frecuentemente en las regiones subdrticas. También
se forman gruesos depésitos de turba en los trépicos, en deltas que se
sumergen lentamente o en los brazos muertos de los rios.

2:8 AGUA SUBTERRANEA

El agua es uno de los factores mis importantes en la resistencia, com-
presibilidad y cambios de volumen del suelo. Aunque el agua esté presente
en todos los suelos, el término agua subterrdnea esté reservado para una
masa continua de agua bajo tierra que llena los poros o vacios del suelo
¥y que puede moverse libremente por efecto de la gravedad. El mivel
fredtico es la superficie superior de una masa de agua subterrinea. Se
define como el nivel del agua en un agujero abierto en el terreno, y es el
nivel al cual la presién de agua es cero. El agua subterranea no es una
masa de agua estatica con la superficie a nivel, como parece desprenderse
del nombre nivel fredtico subterrdneo; por el contrario, es una corriente
que se mueve con una superficie en pendiente que toma muchas for-
mas, que dependen de la estructura de los suelos y rocas por los cuales
fluye.

La elevacién del nivel frestico en un punto no es constante. La corrien~
te de agua se abastece por infiltracién desde la superficie del terreno, y
esta agua se pierde por evaporacién, y por filtracién hacia los rios, lagos
y el océano. Cuando la cantidad de agua que entra es superior a la que
se pierde, como sucede en tiempo lluvioso, el nivel freatico sube, y cuando
la entrada disminuye, en tiempo seco, o cuando la pérdida aumenta por
bombeo para abastecimiento de agua o por drenaje, el nivel fredtico baja.

Acuiferos. Los acuiferos son estratos de suelo y roca, relativamente

ue it agua Son similares a los depésitos
de los lagos y los cauces de los rios que contienen agua superficial. El
acuifero més conocido es un estrato de suelo relativamente permeable,
en el que el nivel del agua subterrdnea sube y baja con el estado atmos-
férico y con el bombeo. El nivel fretico se inclina en la misma direccién
que la superficie del terreno, pero la pendiente es més suave y uniforme.
En los suelos formados por estratos alternados de suelos permeables e

Ia disposicién del agua subterrdnea se hace més compleja.
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Un estrato impermeable combado forma un depésito que puede almacenar
una pequefia cantidad de agua subterrénea que queda colgada por arriba
del nivel fredtico general. Los niveles de aguas colgadas (figura 2.11)
ocurren con alguna frecuencia, pero generalmente son de extension limi-
tada. Se puede drenar haciendo una perforacién a través del fondo im-

Fig. 211 Nivel de oguas colgados.

permeable del depésito y dejando que €l agua filtre hacia abajo. Cuando
un acuifero est4 confinado entre dos estratos impermeables el agua puede
estar a presion; cuando esto sucede, la elevacién de cero presion estd
por arriba de la superficie superior del agua, y se dice que el agua sub-
terrénea tiene presion artesiana. Las presiones artesianas se producen ge-
neralmente en acuiferos en pendiente (figura 2.12) en los que el punto
por donde entra el agua en el estrato permeable confinado es més alto
que el punto donde se mide la presién. Cuando se hace una perforacién
en un acuifero artesiano, el agua sube hasta la elevacién de cero presion;
si este nivel estd por arriba de la superficie del terreno, resulta un pozo
artesiano. Los acuiferos artesianos pueden ser estructuras locales que existen

Fig. 2.12 Nivel fredtico artesiano.



TABLA 2:1 CLASIFICACION ELEMENTAL DE LAS ROCAS

Clase Tipo " Familia Caracteristicas generales
Ignea Intrusiva Granito Color claro 10-40% cuarzo, 40-60% O y M* feldespatos, 2%
mica, 0-10% FMt
(Grano grueso) Sienita 5-10% cuarzo, 25-50% O y M* feldespatos, 0-20%
O feldespatos, 5-20% FM
Diorita 0-5% cuarzo, 0-25% O y M* feldespatos, 20-50% O
feldespatos, 20-30% FM
Gabro, ultra bésico Color oscuro 0% cuarzo, 0% O y M* faldespatos, 40-50% P feldes-
patos, 30-50% FM
Obsidiana Vidrio voleénico, a menudo de color oscuro
Tgnea Extrusiva » Riolita Color claro  10-40% cuarzo, 40-50% O y M* feldespatos, 2% micas,
0-10% FM, M
(Grano fino) Traquita 5-10% cuarzo, 25-50% O y M* feldespatos, 0-20%
P feldespatos, 5-20% FMi
Andesita 0-5% cuarzo, 0-25% Oy M* feldespatos, Pt feldespato,
20-30% FM$
Basalto, diorita Color oscuro 0% cuarzo, 0% O y M* feldespato, 40-50% Pt

feldespatos, 30-50% FMi

Tgnea Eyectada Toba (ceniza Arena parecida a la ceniza y fragmentos del tamafio del limo con
volcnica) algunos fragmentos angulosos del tamafio de la grava
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Piedra pémez

Lava espumosa o porosa, generalmente color claro.

(porosa)
Sedimentaria Calcérea Caliza Carbonato de calcio Variacién en textura; cristalina
Dolomita Carbonato de calcio y magnesio gruesa fosilffera-granular-terrosa
Sedimentaria Silicea Arenisca fina, No orientada, limo y arcilla endurecidos
argilita, piedra g
de cieno
Lutita Orientada-laminada, limo y arcilla
Arenisca Arena cementada, arcésica si hay cantidad apreciable de feldespato
c o grava ‘
Brecha Fragmentos angulosos de roca cementados
Metamérfica Foliada Pizarra Finamente foliada u orientada; grano fino; exfoliacién delgada y suave.
(Granos oﬂe';xudou) Esquisto Foliacién de linea de lépiz a papel delgado. Bandas de minerales
neis de 1.5 mm o menores; exfoliacién 4spera
Metamérfica No foliada Cuarcita Estructura arena grava densa que se rompe a través de los granos
Mérmol Caliza o dolomita recristalizada

* Feldespatos ortoclasa y microclina.
} Feldespato plagioclasa.
 Minerales ferromagnesianos.
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en un 4rea de pocas hectéreas, o pueden ser continuas en grandes 4reas,
como las vastas areniscas artesianas de Dakota Norte y Sur. Estas estruc-
turas crean, con ia, difi des a los i i por la reducci6
de resistencia del suelo debido al esfuerzo neutro. Las excavaciones que se
extienden hasta cerca de los estratos que estdn bajo presién artesiana se
pueden dadiar por un estallido del fondo. La presion del agua, que al prin-
cipio estaba balanceada por el peso del suclo superyacente, hace, al
faltar éste, que el suelo que queda se reviente hacia arriba dentro de la
excavacién, o si el suelo es arena, que se produzca en ésta la condicién
de “movediza”. (capitulos 3, y 4.)

Manantiales y pantanos. Cuando el nivel fredtico intersecta la su-
perficie del terreno en la ladera de una colina, se forma un manantial, el
agua escurre por la superficie del terreno, y el suelo puede ablandarse
por la adicién de esta agua y también por la presion de filtracién. Esto
se puede corregir interceptando el agua con drenes antes que llegue a la
superficie. La interseccién del nivel fretico con la superficie de un terreno
a nivel produce un pantano. Cuando el tiempo es himedo y el nivel fres-
tico alto, el pantano puede estar parcialmente cubierto de agua, mientras
que en tiempo seco puede estar relativamente seco y firme. La filtracién
de agua ascendente en algunos pantanos produce en el suelo un estado
semimovedizo, que es mas pronunciado durante los periodos en que el
nivel fretico se eleva, Es dificil mejorar las 4reas pantanosas, porque
ocurren ordinariamente, en zonas bajas en las cuales no hay lugar hacia
donde drenar el exceso de agua.

2:9 CLASIFICACION Y DESCRIPCION DE LAS ROCAS

El estudio de las rocas, incluyendo su clasificacién, se llama Petrografia.
Debido a la complejidad de la formacién de las rocas y a los muchos y
i i que las consti esta ciencia es compleja. Sin em-
bargo, desde el punto de vista del comportamiento de las mismas en las
obras de ingenierfa, rara vez es necesaria una clasificacién detallada. La
tabla 2:1 es adecuada para la mayoria de los usos que de ellas se hace

en ingenierfa.
o o

Resi: ia. La resi ia de una roca tiene mas
importancia en ingenieria que su textura o clasificacién geolégica. Los
ensayos de la roca no deteriorada, capitulo 3, son necesarios para determinar
su resistencia cuantitativamente. En la tabla 2:2 se da una norma para
describir el endurecimiento en términos de la resistencia a compresién en
muestras no confinadas, y un simple ensayo de campo para estimarlo.

Estructura. El comportamiento de una roca en trabajos de ingenieria
estd en gran parte inade i

por su Existe una va-
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TABLA 2:2 DESCRIPCION DEL ENDURECIMIENTO DE LA ROCA
(Adaptada de Duncan y Jennings)

Resistencia a compresién

Descripeién sin confinar Ensayo de campo

Muy dura 1,400 kg/em® o més Se dificulta omperla con el pico
en trozos de

Dura 560-1,400 kg/cm* Se'rompe en trozes de 10 em con
un golpe de martillo

Blanda 175-560 kg/em* Se puede raspar o dentellar lige-
ramente con la punta del pico

Muy blanda 70-175 kg/cm® Se desmenuza con el pico, se raspa

facilmente con la cuchilla

riedad infinita de ordenamientos; desde el punto de vista de la ingenieria
se pueden agrupar en la forma que se describe a continuacién.

La estratificacién, figura 2.13a, es la segregacién de materiales seme-
jantes en liminas més o menos paralelas. Esto sucede en la mayoria de
los sedimentos como en los depésitos estratificados, y en las rocas meta-
mérficas debido a la presién y escurrimiento. Hay muchos tipos: estratos
delgados de materiales similares, estratos duros sobre blandos y viceversa,
estratos blandos y duros estratos hori: incli rec-
tos o curvados y hasta disconformes. El caricter de las caras con contacto
de los estratos es importante, pues de ¢él depende el comportamiento de la
roca bajo las cargas. Una superficie lisa facilita ms el resbalamiento que
una rugosa en la que las irregularidades se ajustan. Las irregularidades que
no se ajustan unas a otras connenen puntos de concentracién de esfuerzos
donde pueden prod o d duras por efecto de las
cargas. La orientacién de los planos de estratificacién con respecto a
Ias cargas que se apliquen, determina los esfuerzos y la tendencia a que se
produzcan movimientos. La escala de la estratificacién expresada por la
relacién entre el ancho de la estructura ingenieril, B, y el espesor del
estrato, H, establece el signifi total de la
mente de cualquier debilidad entre las superficies con contacto.

Las juntas, figura 113, son grietas mds o menos perpendiculares a la

de Se en grupos, siendo las juntas de
cualquier grupo aproxi paralelas e i Las
juntas tipicas estdn dispuestas paralelamente y en 4ngulos rectos a los
ejes de los pliegues; estas juntas son de direccién y de buzamiento respec-
tivamente. Las juntas dividen la roca en prismas rectangulares. Se puede
presentar otro grupo de juntas formando un 4ngulo oblicuo, las cuales
dividen Ia roca en paralelepipedos o en cufias. Cuando las juntas de un
estrato estdn alineadas con las del siguiente se favorece el movimiento
en las juntas. Si las juntas estén escalonadas la disposicién es més estable.
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P E g

Blando sobre duro

Estratos delgados Duro sobre blando

ISR
e
Horizontal

Rugoso concordante

b. Capas interfaciales TistedHizado
A e e R A
Rectangular Oblicua Aiineadas Alternadas
c. Forma de las juntas d. Juntas a través de los planos
de estratificacion

Abierta Cerrada Rellena
e. Abertura de la junta f. Dique, zona de cortante g. Falla

Fig. 2.13 Formas estructurales de la roca que fienen imporfancia en cimentaciones y en
construcciones.

El carécter de las propias juntas es un factor de gran importancia en el
comportamiento de la roca. Si estin cerradas la masa se comporta como
un s6lido continuo; si abiertas puede tener lugar un gran movimiento hasta
que haya una transferencia de carga de roca a roca a través de las juntas.
Si las juntas estén rellenas de un material blando el comportamiento de la
masa de roca dependera de la resistencia del relleno. La rugosidad de las
superficies de la junta tiene igualmente influencia en los posibles movi-
mientos a través de la grieta o normal a ella. La orientacién de las juntas
con respecto a la carga y la relacién del ancho estructural B al espacia-
miento  tiene una significacién similar al de los estratos.

Los defectos en la masa de roca, figura 2.13¢-g, son: zonas de cortante,
espejos de falla, diques, cavidades, canales de solucién, y zonas porosas.
Algunas discontinuidades son zonas poco resistentes; en las més rigidas
se producen concentraciones de esfuerzos. El espaciamiento y la orienta-
cién de estas discontinuidades son factores de la mayor importancia a los
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efectos de la obra de ingenieria; en forma aniloga a como lo son los es-
tratos y juntas.

En cada caso se deben tener en cuenta todos los detalles pertinentes
de la estructura de la roca. En muchos casos la estructura es el factor domi-
nante, y la naturaleza de la roca entre juntas o planos de estratificacién
es secundario.

Los sistemas para describir la de las rocas
se exponen en los libros de texto de geologia estructural y en los tratados
de mecénica de la roca. Los términos més usados con relacién al espacia-
miento se exponen en la tabla 2:3.

TABLA 2:3 ESPACIAMIENTO DE ESTRUCTURAS (Segin Deere)2:T

‘Término Término Estratos
descrintivo descriptivo o juntas Espaciamiento

Estratificacién Juntas por metro encm

Muy fina Muy cerrada >20 Menor que 5 Menor que 2

Fina Cerrada 3-20 5-30 2-12

Mediana Mediana 81 30-90 12-36

Gruesa Ancha 1-1/3 90-300 36-120

Muy gruesa Muy ancha <13 Mayor que 300 Mayor que 120

2:10 CLASIFICACION DE LOS SUELOS

Un sistema de clasificacién de los suelos es un ordenamiento de los
diferentes suelos en grupos que tienen propiedades similates. El propésito
es dar facilidades para estimar las propiedades o aptitudes de un suelo
por comparacién con suelos de la misma clase cuyas propiedades se cono-
cen, y para facilitar al ingenicro un método preciso para la descripcion
del suelo. Sin embargo, son tantas las propiedades dxferemes de los suelos
que interesan a los i i y tantas las \bi de estas pro-
piedades en cualquier depésito natural de suelo, que cualquier sistema de
clasificacién universal parece impracticable. En su lugar los grupos o clases
se basan en aquellas propiedades que son méas importantes de acuerdo
con el caricter particular de la obra de ingenieria para la cual se ha
desarrollado la clasificacién. Por ejemplo: el Sistema de Clasificacién del
Public Roads de los E. U. A., agrupa los suelos de acuerdo con su adap-
tabilidad para la construccién de caminos, Las mismas propiedades pueden
ser de poca utilidad en la clasificacién de suclos para presas de tierra. El
ingeniero de suelos debe familiari con los
mente con las limitaciones, de los més importantes sistemas de clasifica-
cién y debe ser capaz de desarrollar nuevos sistemas que se ajusten a nuevos
problemas, menos que adaptar los sistemas antiguos a situaciones para
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las cuales no son aplicables. Pero el ingeniero no debe emplear su tiempo
en esto, porque como ha dicho A. Casagrande: “Los que realmente com-
prenden los suelos pueden, y frecuentemente lo hacen, aplicar la mecénica
del suelo sin una clasificacién formalmente aceptada”.*®

Clasificaciones por textura. Las clasificaciones por textura agrupan
los suelos por el tamafio de los granos. La grava y los tamafios mayores
se descartan y las particulas més finas que 2 mm en didmetro se dividen en
tres grupos; tamafio de arena, tamafio de limo y tamafio de arcilla. Si-
guiendo esta clasificacién, los suelos se agrupan por los porcentajes que
contienen de cada uno de estos tres tamafios.*$

La dlasificacién por textura fue desarrollada por los ingenieros agré-
nomos, quienes encontraron que el tamafio de los granos era una indica-
cién de la laborabilidad de la tierra vegetal. Se han empleado muchos
modelos de clasificacién por textura en trabajos de ingenieria, pero han
sido reemplazados por el sistema, més completo, de clasificacién para obras
de ingenierla, que se_ describe a continuacién.

Sistema de clasifis del de caminos publi
Uno de los sistemas més antiguos de agrupar los suelos para fines de in-
genierfa, es el que se sigue en la Clasificacién del Departamento de
Caminos Piblicos. Desde su introduccién en 1929, ha sufrido muchas revi-
siones y modificaci Y se usa )it para evaluar los suelos para
la i6n de suk de )! La ificaci
propuesta en 1945 se llama Revised Bureau of Public Roads; Highway
Research Board, o Sistema AASHO (American Association of State High-
way Officials) #® Este sistema divide todos los suelos en tres categorias:
granular, con 35 por ciento o menos, en peso, pasando por el tamiz
No. 200 (més fino que 0.074 mm) ; limo-arcilla, con més de 35 por ciento
pasando por' el tamiz No. 200 y suelos organicos. Las dos primeras cate-
gorfas se subdividen después de acuerdo con su caracteristica de gradua-
cién y plasticidad, como se indica en la tabla 2:4. Los simbolos desde
A-1 hasta A-8 se aplican a las clases de suelos; estos simbolos indican
vagamente que con el aumento del ntmero se disminuye la calidad del
suelo para la construccién de carxeteras Algunas de las clases se subdividen
para indicar diferencias en plasti ; pero las ivisiones no son parte
csencial del sistema. La clasificacién estd suplementada por ¢l Indice
de Grupo, o 1G:

1G = 0.2a + 0.005ac + 0.01bd, (2:1)

donde @ = porcentaje que pasa el tamiz No. 200, mayor que 35 y sin
exceder 75, expresado en un némero entero (0 a 40)

b = porcentaje que pasa el tamiz No. 200, mayor que 15 y sin
exceder 55, expresado en un ntimero entero (0 a 40)
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¢ = la parte del limite liquido mayor de 40 y sin exceder 60, expre-
sado en un ntmero entero (0 a 20)

d = la parte del indice de plasticidad mayor de 10 y sin exceder
30, expresado en un niéimero entero (0 a 20)

Los valores de IG varian de 0 a 20; los niimeros mis bajos indican
mejor calidad que los némeros més altos. EI nimero se coloca entre
paréntesis siguiendo a la clase de suelo asi A-2(0) 6 A-5(9).

Como se han usado los mismos simbolos bésicos para todas las versiones
del Sistema de Caminos Publicos, el ingeniero debe sefialar siempre cusl
estéd usando; sin embargo, la inclusién de los niéimeros IG indica que es
la revision de 1945.

Sistema unificado de clasificacién de suelos. El Sistema Unifica-
do de Clasificacién de Suelos,**° es una consecuencia del Sistema de Cla-
sificacién para Aeropistas (AC) desarrollado por A. C #5 como
un método rapido para identificar y agrupar los suelos para construcciones
militares. Los suelos se dividen primeramente en dos clases: de granos
gruesos y de granos finos. Los suelos de granos gruesos tienen més del
50 por ciento, en peso, de granos més gruesos que 0.074 mm (Tamiz
No. 200). Estos suelos se representan por el simbolo G, si més de la
mitad, en peso, de las particulas gruesas, son més gruesas que 4.76 mm
(Tamiz No. 4) y por el simbolo S si mis de la mitad son mis finas.
AlaGoalas$ le sigue una segunda letra que describe la graduacién:
W, buena graduacién con poco o ningtn fino; P, graduacién pobre, uni-
forme o discontinua con poco o ningén fino; M, que contiene limo o limo
y arena; C, que contiene arcilla o arena y arcilla. Los suelos de grano
fino (més de la mitad més finos que 0.074 mm) se dividen en tres grupos:
C, arcillas, M, limos y arcillas limosas; y O, limos y arcillas orgénicas.
Estos simbolos estin seguidos por una segunda letra que denota el limite
liquido o la compresibilidad relativa: L, limite liquido menor que 50;
H, limite liquido que excede de 50.

La gréfica de plasticidad de Casagrande (figura 2.14) es la base para
la divisién de los suelos de grano fino; es también una ayuda para com-
parar diferentes suelos. Por ejemplo: las arcillas que tienen un origen
geolégico similar estarén situadas, generalmente, en una banda estrecha
paralela a la linea divisoria (corrientemente llamada linea A) entre los
suelos G y M-O. Los diferentes simbolos, los suclos que ellos representan
y el criterio seguido en la clasificacién, se dan en la tabla 2:5. A los
suelos que estin en la linea limite, se les da, a veces, una clasificacién
dual, como GW-GC. Debe afiadirse a los simbolos una descripcién que
dé informacién sobre Ia forma de los granos, la composicién, el color, la
macroestructura y la resistencia o densidad del suelo en el terreno.
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i de los d de Los
de carreteras de varios estados de los Estados Unidos de Aménca, han
llado sistemas de que se adaptan a los suelos que re-
gularmente se encuentran en esos estados. La mayoria de esos sistemas
estin basados en una correlacién empirica entre el comportamiento del
suelo en la construccién de carreteras y algunos ensayos simples de labo-
ratorio, tales como los que se emplean para dewnmnar el tamafio de los
granos, la plasticidad, la el y la densidad des-
pués de la compactacién. Dentro del estado para el cual se ha desarro-
llado esa clasificacién, ésta puede ser una buena guia para la seleccién
de los materiales para los trabajos de carreteras.

Sistema de aeronautica civil (CAA) El sistema CAA clasifica
los suelos de acuerdo con su adaptabilidad para de i
Los suelos se dividen en los grupos E-1 a E-14 basindose en el tamafio
de los granos y la plasticidad, en forma similar a la del Sistema de Caminos
Piiblicos. Se usan otros ensayos para ayudar en la clasificacién, pero no
son esenciales.

El sistema AC original se diferencia del Unificado en la agrupacién
de los suelos de granos gruesos: la divisién entre grueso y fino es 0.1 mm;
el simbolo M est4 substituido por F y todas las subdivisiones de los granos

2o \\«,/
£
2 CH
R
cL / MH_y OH

2

10 = T
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0 20 30 4 50 60 70 8 % 100 10 120
Limite liquido

Fig. 2.14 Gréfica de plasticidad para la closificacién de los suelos de grano fino.
Ensayos hechos con la fraccién més fina que el tamiz No. 40. (Segdn A. Casagrande,2:®
y U. S. Waterways Experiment Station.2:10)
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TABLA 2:4

REVISADA DEL

O CLASIFICACION AASHOZ®

DE CAMINOS PUBLICOS

" Carficter de la
orcentaje que pasa, fraccién que pasa " G
tamiz U. 5. No. el tamiz No. 40 Indice de Calidad
Grupo. Subgrupo grupo Deseripeisn del suclo como
No. subrasante
Limite  Indice de
10 40 200 lquido  plasticidad
A S0méx | 25 méx 6 mix 0 Grava o arena de buena graduacién
puede incluir finos
Al S0mix | S0méx | 15 méx 6 mix 0 Mayormente gravas, pero puede incluir
arena y finos
Alb 50 méx | 25 méx 6 mix 0 Arena gravosa o arena graduada; puede
incluir finos
= 35 méx 0a4 | Arena y gravas con exceso de finos Excelente a
A4 3Bméx | 4Oméx 10 méx 0 Arcnas, gravas con finos de limo de | buena
baja_plasticidad
A25 SSmix | 4lmn 10 méx gravas con finos de limo clés-
ticos
A26 3Bmix | Omix  Umin 4méx | Acenas, gravas con finos de arcilla
A2 Bmix | 4mn  1m 4 méx nas, gravas con finos de alta plasti-
cidad
As 51 min 10 méx No plés. 0 Arcnas finas
At 36 min | 4Oméx 10 méx 8 mix | Limos de baja compresibilidad
AS Bmin | 4Hmin 10 méx 12 mix | Limos muy compresibles, limos mickceos | Regular a pobre
AS %min | Omix  lmn 16 méx | Arcilla de compresibilidad baja a media
A7 %min | 4Hmn 1w Dmix | Arila de sla compresilidad
AT5 3%min | 4lmin Uit | 20 méx de slta compresibilidad
AT Gmn | ol i | Zmix | Al deu compredbiidad 7 aho
cambio de volum
As Turba, suclos muy orgénicos No satisfactoria
* El grupo A-2 todos los suclos en los que €l 35% o menos pasa por el tamiz No. 200, que no pueden clasificarse como A-1 6 A-3.

incluye
+ El fndice de plasticidad de A-7-5 es igual o

menor que LL30; el

de A-7-6 es mayor que LL-30.
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gruesos, W, G, P y F, tienen un significado ligeramente distinto. Sin
embargo, para la mayoria de los usos précticos, ambos sistemas son iguales.
Se ha comprobado que el Sistema Unificado es muy Gtil en la clasi-
ficacién de suelos para muchos fines dif tales como la i
de carreteras y aeropistas, presas de tierra y terraplenes y hasta para ci-
mentaciones. A menudo se suplementa con tablas que indican las propie-
dades tipicas de cada grupo, como las caracteristicas de drenaje; y como
se ha dicho es una buena gufa para proyectar y construir. El sistema es
simple; muchos suelos se pueden situar en el grupo visualmente y slo se
necesita, para una exacta clasificacién, hacer ensayos para determinar
el tamafio de los grupos y la plasticidad. Sin embargo, debe tenerse en
mente que ninguna clasificacién substituye a los ensayos que determinan
las propiedades fisicas de los suelos y al anlisis ingenieril de los resultados.

2:11 IDENTIFICACION Y DESCRIPCION DE LOS SUELOS

Las diferentes tablas de clasificacién de suelos, que son dtiles para
agrupar los suelos para un fin determinado, pueden ser tiles o engafiosas
para otras aplicaciones. En muchos campos, tal como el de la ingenieria
de cimentaciones, hay que tener en cuenta tantas propiedades importantes,
que cualquier tabla de clasificacién de suelos xesultzna -y, burda. En su
lugar, una peién exacta de las propi ivas del suelo
puede dar la informacién necesaria sin las restricciones de una clasifica-
cién determinada. Las propiedades de los suelos que se relacionan a con-
tinuacién, son importantes en la mayorfa de los problemas de suelos, y
por lo tanto, forman la base de una completa descripcién del suelo; tam-
bién son un requisito suplementario de la Clasificacién Unificada.

1. Resistencia a esfuerzo cortante (suelos cohesivos).

2. Compacidad (suelos no cohesivos).

3. Compresibilidad.

4. Permeabilidad.

5. Color.

6. Composicién (tamafio de los granos, forma, plasticidad, minera-

logia).

7. Estructura del suelo.

Para una descripcién precisa, muchas de estas propiedades deben ser
determinadas por ensayos de laboratorio. Sin embargo, un ingeniero de
suelos experimentado, puede estimar la mayor parte de ellas observando
y examinando cuidadosamente en el campo pequefias muestras del suelo.?

Resistencia del suelo. La resistencia a esfuerzo cortante es una pro-
piedad fundamental de los suelos cohesivos inalterados, cuyo conocimiento
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TABLA 2:5 CLASIFICACION UNIFICADA DE SUELOS
(Tomada de U. 5. Waterways Experiment Station y ASTM D 2487-66T)

Criterios para la clasificacién de laboratorio
Simbolo.
Divisién principal del fring Deseripeién del suclo
smupo : » .
tamiz Requisitos suplementarios
No.
200 %
Grano grueso (mis ow 05 Da/Dso mayor que 4, Gravas de buena graduacién, gravas arenosas
del 50%, en peso, D/ (Deo XDu)mhely!
mis grueso que el GP 0-5% Cuando no se cumplen simultineamente Gr.vu nm[oﬂnu u con graduacién discon-
tamiz No. 200) Ias condiciones para GW
oM 12 o mis® 1P menor que 4 o por da d:ba:o de Ia ll'nel A ciny. v rrml hmmm.-.,
Ge 12 0 més* IP mayor que 7 y Gravas arcillosas, arenosas
W | o Do/ maor que Arenss de buces graduacion, renss gravorss
Ds*/(Deo X Do) znhe 1y
SP 0-5¢ ﬂnmdn no se cumplen nmuh‘.nelm:nle Arenas uniformes o con graduacién disconti-
lici nua, arena gravosa
SM 12 o més* l'P menor que 4 o por debajo de lalinea A | Arenas limosas, arenas limosas gravosas
sc 12 0 més* IP mayor que 7 y arriba de la linea A | Arenas arcillosas, arenas arcilosas gravosas
Grano fino (mis ML Grifico de plasticidad Limos, arenas muy finas, arenas finas imosas
del 50%, en peso, o arcillosas, limos mi
més fino que el (LL menor cL Gréfico de plasticidad Arcillas de baja plasticidad, arcillas arenosas
tamiz No. 200) que 50) o limosas
oL Grifico de plasticidad, olor o cofor orgénicos Limos orgénicos y arcillas de baja plasticidad
MH Gréfico de plasticidad Limos mln‘cm’, Timos de diatomeas, cenizas
bilidad volcknic
(LL mayor CH Grifico de lad Arcillas muy plésticas y arcillas arenosas
que 50) oH Gréfico de 3dad, olor o color orglaloos Limos orgiricos y arcilas de alta platicidad
Suelos con materia Pe Materia_orgénica fibrosa; se carboniza, quema o se pone| Turba, turbas arcmosas y turbas arcillosas
erginica. fibrosa incandescente

* Para los suclos en los que pasa por ¢l tamiz No. 200 del 5 al 12 por ciento, use un sfmbolo doble, como GW-GC.
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es necesario para resolver muchos p Ordinari la
se define en términos de la resistencia a compresién sin confinar (sec-
cién 3:15), pero se puede estimar por la presién que se necesita para
comprimir entre los dedos una muestra inalterada. Si el suelo es frdgil
(que falla bruscamente con pequeia _deformacién), eldstico (como la
goma), friable (que se d ) o susceptible (que pierde
resistencia al reamasarse), estos términos deben incluirse en la descripcién.

TABLA 2:6 RESISTENCIA DEL SUELO*

Resistencia a compresi

Término sin confinar (segin Terzaghi nsayo de campo
usado y Peck)®:i2 (Segiin Cooling, Skempton y Glossop)* *
Muy blando 0-0.25 kg/cm* Se escurre entre los dedos al cerrar la mano

Blando 0.25-0.50 Se amasa ficilmente con los dedos

Firme 0.50-1.00 Se amasa con fuerte presién de los dedos

Resistente 1.00-1.50 Se deprime con fuerte presién de los dedos

Muy resistente 1.50-2.00 Se deprime ligeramente con la presién de los
edos

Duro 2.00 0 mis Se hiende ligeramente con la punta del lipiz

* (En la tabla 6:5 se da un método para estimar la resistencia durante la operacién de tomar
Ias muestras.)

[¥ idad. La idad es tan i para los suelos no
cohesivos, como lo es la resistencia para los cohesivos. Se puede hallar
comparando la relacién de vacios real del suelo, con la variacién de la
relacién de vacios de ese suelo al pasar del estado suelto al compacto. Se
puede estimar por la facilidad con que penetra en el suclo una barra
de acero, o por la tabla 6:4.

TABLA 2:7 COMPACIDAD DEL SUELO

Compacidad
“Término usado relativa Ensayo de campo

Suelta 0-50%  Una barra de acero de 12.5 mm (Y plg) de dié-
metro penetra fécilmente empujada con la mano

Firme . 50-70 Una barra de acero de 12.5 mm (Y% plg) de dié-
metro penetra ficilmente hincada con un mar-
tillo de 2.3 kg (5 Ib)

Compacta 70-90 Una barra de acero de 12.5 mm (% plg) penetra
30 cm (1 pie) hincada con un martillo de
2.3 kg (5 1b)

Muy compacta 90-100  Una barra de acero de 12.5 mm (% plg) pe-

netra_sélo unos centimetros hincada con un
martillo de 2.3 kg (5 Ib)
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Compresibilidad. La ibilidad se. . : por
ensayos de laboratorio (seccién 3:6) o se estima de acuerdo con el limite
liquido y la relacién de vacios.

TABLA 2:8 COMPRESIBILIDAD

Término usado Indice de compresién Limite liquido (apr)
Ligera o baja compresibilidad 0-0.19 0.30
Moderada o intermedia 0.20-0.39 31.50
Alta compresibilidad 0.40 y mayor 51 y mayor
P bilidad. La ilidad se de ina por ensayos directos

en el laboratorio y en el campo, o se puede estimar por la tabla 3:1.
Color. Aunque el color no es una propiedad importante por s{ misma,
es una indicacién de otras propi més imp Por ejemplo:
matices amarillos y rojos indican que un suelo ha sufrido una severa meteo-
rizacién, porque los colores estan en los 6xidos de hierro. Un color cas-
tafio verdoso oscuro es a menudo una indicacién de materia orgénica. Si
durante la excavacién se encuentra un cambio de color, es con frecuencia
una indicacién de que se ha descubierto un estrato diferente de suelo con
diferentes. EI color es propiedad del suelo que
mis fécilmente emplea el que no tiene experiencia en mecénica del suelo,
para identificar los suelos; sin embargo, un método préctico para ensefiarle
a los trabajadores cémo distinguir ciertos suelos, es por el color. Los colores
del suelo se describen visualmente con la ayuda de las cartas de colores de
Munsel. 215
Composicién. La composicién incluye el tamafio de los granos, la
graduacién, Ia forma de los granos, la composicién mineralégica (de los
granos gruesos) y la plasticidad. Se consideran dos grupos de suelos: aque-
llos en que predominan los granos gruesos (mayores de 0.074 mm), y los
otros, en que predominan los granos finos (menores de 0.074 mm), como
en la Clasificacién Unificada. Los suelos de granos gruesos se describen
baséndose en primer lugar en el tamaiio de los granos, los suelos de grano
fino basindose en la plasticidad. La cantidad de granos gruesos o finos
que se requieren para considerar cuéles predominan en un suelo no es
fija, porque depende de la estructura del suelo. Si las particulas gruesas
pueden hacer contacto unas con otras, el suelo se comporta esencialmente
como un material de grano grueso; si los granos no se tocan sino que
estan separados por granos finos, los granos finos predominan. La Clasifi-
cacién Unificada define arbitrariamente como tamafio predominante el
de los granos que excedan el 50 por ciento en peso. Sin embargo, si el suelo
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contiene minerales arcillosos, los finos pueden predominar aunque ellos
sean considerablemente menos del 50 por ciento del peso del suelo. Por
Io tanto, no se puede establecer un punto fijo como limite y el ingeniero
debe ejercitar su_juicio.

El tamafio de las particulas tal como lo define ASTM-ASCE, y su
identificacién visual se dan en la tabla 2:9.

TABLA 2:9 IDENTIFICACION POR EL TAMARO DE LOS GRANOS

‘Nombre Limites de tamaiio Ejemplo vulgar

Boleo 305 mm (12 plg) o mayores Mayor que una pelota
de balén-cesto

Cantorodado 76 mm (3 plg) a 305 mm (12 plg) Toronja
Gravagruesa 19 mm (% plg) a 76 mm (3 plg) Limén o naranja
Gravafina  4.76 mm (T.No. 4) a 19 mm (% p'g) Chicharo o uva
Arenagruesa 2 mm (T. No, 10) 2 4.76 mm (T. No. 4) Sal mineral
Arena mediana 042 mm (T. No. 40) a 2 mm (T. No, 10) Adficar o sal de mesa
Arena fina*  0.074 mm (T. No. 200) a 0.42 mm (T. No.40) Azficar en polvo
Finos Menores que 0.074 mm (T. No 200)

+ Les paniculs menores que Ia arena fina 5o se pusden disiguir & simple vita & un
distancia de 20 cm.

La graduacién se estima siguiendo el mismo criterio de la Clasificacién
Unificada (tabla 2:5). Una curva de composicién granulométrica suave
y un coeficiente de uniformidad de m4s de 6 para las arenas o de 4 para
Ias gravas denota un suelo de buena graduacién. Una graduacitn irregular
denota graduaci Un de idad menor que
los arriba expresados indica un suelo uniforme. El término graduacién
pobre se aplica indistintamente, algunas veces, a los suelos uniformes o de
graduacién discontinua.

Los granos se identifican en cuanto a su forma desde angulosos hasta
bien redondos, como se muestra en la figura 1.9. Se pueden identificar
ademas las particulas alargadas o laminares.**3

La composicién mineralégica de los granos se puede determinar fre-
cuentemente por un examen mi ico. Los carb se
con un &cido fuerte, que al tocar las particulas produce efervescencia.

Los finos se describen basindose en el grifico de plasticidad de Casa-
grande (figura 2.14). Los suelos que caen por arriba de la linea A son
arcillas y los que caen por debajo de dicha linea, limos. A los suelos que
caen cerca de la linea A se les da una doble denominacién: si el IP es
menor que 10 por ciento y el suelo cae por arriba de la linea A, el suelo
se describe como arcilla limosa; si es menor que 33 por ciento y estd por
debajo de la linea A, es un limo arcilloso. Sin embargo, el suelo cuyo
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limite liquido sea superior a 60 por ciento, no se describiré como arcilla
limosa.

Los limos y arcillas se pueden identificar en el campo por el ensayo
de sacudidas. Una pastilla de suelo hiimedo (consistencia de masilla blan-
da) se sacude en la mano. Si con las sacudidas o palmadas la pastilla se
vuelve blanda y lustrosa y después, al comprimirla entre los dedos se hace
dura, opaca y se agrieta, se dice entonces que tiene reaccidn a las sacudidas
o dilatancia. Una reaccién répida indica limo no plastico, una reaccién
lenta indica limo orgénico, limo ligeramente arcilloso, o posiblemente limo
no pléstico con un limite liquido muy alto (por arriba de 100). Si no hay
reaccién indica arcilla o arcilla limosa. (Para que el ensayo sea decisivo
debe hacerse con diferentes humedades.)

La tenacidad de los bastoncillos que se forman cuando se arrolla el
suelo para determinar el limite pléstico, también ayuda a identificar los
finos. La imposibilidad de formar el bastoncillo, o que éste resulte muy
débil, indica limo inorganico de muy baja plasticidad (ML). Un baston-
cillo débil y esponjoso, indica limo orgénico o limo inorgénico con un
limite liquido alto, pero baja plasticidad (MH). Un bastoncillo firme
indica arcilla de baja plasticidad (CL), mientras que un bastoncillo rigido
y tenaz indica arcilla de baja plasticidad (CH).

La plasticidad se determina por el indice de plasticidad o puede esti-
marse por la resistencia de una muestra secada al aire. La muestra se
prepara eliminando primero las particulas més gruesas que el tamiz No. 40,

TABLA 2:10 PLASTICIDAD

Resistencia en
Término usado i3 estado seco Ensayos de campo.
No pléstico 0-3 Muybaja  Cae en pedazos fAcilmente
Ligeramente 415 Ligera Se tritura fécilmente con los dedos
pléstico
Medianamente  15-30 Mediana  Diffcil de triturar
pléstico
Muy pléstico Slomayor  Alta Imposible de triturar con los dedos

amasindola después para formar un cubo que tenga la consistencia de
masilla dura; se afiade agua si es necesario. El cubo se deja secar al aire
o al sol y después se tritura entre los dedos.

Los suelos orgnicos se pueden identificar por el olor, que se puede
intensificar calentandolos, y por el color que es generalmente negro, casta-
fio, verde oscuro o negro azuloso. Sin embargo, algunos suelos inorgénicos
son negros debido al hierro, titanio y minerales ferromagnesianos. La ma-
teria orgénica también se puede identificar oxidando el suelo con agua
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oxigenada y determinando la pérdida con respecto al peso seco, o por la
pérdida de peso por ignicién, siempre que el suelo no tenga carbonatos
inerales ni agua adsorbi le cristalizaci

Los suelos que contienen materia orgénica fibrosa se pueden identificar
visualmente o por la pérdida de peso por ignicién. Una pérdida de peso,
de materia orgénica, del 80 por ciento o més, indica que el suelo es turba.
Si la cantidad de materia organica fibrosa es menor, el suelo se describe
como arena turbosa o arcilla turbosa, segiin sea el caso.

Al hacer la descripcién de un suelo en que predomina el grano grueso
se emplearé el término grava o arena seglin sea uno u otro el componente
més abundante. Los comp menos abundantes y los finos (ya sean
limos o arcillas) se usan como i l do el de
menor importancia primero. Por ejemplo: un suelo que tiene el 30 por
ciento de finos (limo), el 45 por ciento de grava y el 25 por ciento de
arena se describe como una grava arenosa y limosa (grava areno-limosa).
El tamafio y forma del grano sigue al componente al cual se aplica. Un
suelo en que predominan los granos finos puede considerarse como limo o
arcilla, y los componentes de grano grueso deben usarse como modifi-
cadores, con el menos importante primero. Por ejemplo: un suelo con el
70% de finos (arcilla), el 20 por ciento de arena y el 10 por ciento de
grava se describe como arcilla gravosa y arenosa (arcilla gravo-arenosa).

Descripeién de la estructura del suelo. La estructura del suelo
se debe determinar por una cuidadosa observacién del mismo. Se pueden
usar los términos descriptivos siguientes:

o sisa (propi . )

ificada (capas alternadas de suelos
Laminada (repeticién de capas alternadas de espesor menor que 3 mm
@)

En franjas (capas alternadas en suelos residuales)

Es importante indicar los defectos en la estructura del suelo. Se obser-
van a menudo, los siguientes:

Espejos de falla (antiguos planos de falla)
Canales de raices

Fisuras (grietas, de retraccién, heladas)
Meteorizacién (decoloramiento irregular)

Cémo elaborar una descripeién del suelo. El suelo debe descri-
birse destacando, esencialmente en el mismo orden, las propiedades signi-
ficativas que se indicaron previamente. La descripcién debe abarcar todas
las propiedades de significacién. Podrian citarse como ejemplo las siguientes
descripciones:
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Arcilla, de mediana plasticidad, gris azulada, moderad: com-
presible, dura.

Grava redondeada, areno-arcillosa, bien graduada, compacta.
Arena fina, angulosa, uniforme, color castafio, firme.

Arcilla y limo ligeramente compresibles, negros, firmes; estructura
laminada.

Limo agenoso micéceo, color castafio, compresible, suelto; estructura

en franjas.

TABLA 2:11 SIMBOLOS PARA LA DESCRIPCION ESCRITA DE SUELOS Y ROCAS

Textura del suelo

Consistencia. Color ‘compaosicién

su Suelta G Gris Bo  Boleo

Fir Firme Cas  Castafio Gra Grava

Co Compacta Can  Cancla Are  Arena

MCo  Muy compacta Am  Amarillo Li  Limo

MBId  Muyblanda Ro ojo Ar Arcilla

Bld Blanda Ne Negro Or Orgénica

Re Resistente Ve  Verde Tur  Turba

Du Dura Bl  Blanco Cal  Calchrea

Na  Naranja Con  Conchifera

La  Lateritica
Gr  Gruesa
Fin  Fina

An Angulosa
Red  Redonda

Rocas Detalles

Ar Atcmsca Esp Espejo de falla
Pia zarra arcillosa Ve Veta
Calz Caliza Le Lente
Gn Gneis Po Porosa
Fsq Esquisto NF Nivel freético
Cu Cuarcita Me Meteorizada.
Gran  Granito Ju untas
Ba Basalto Des D:scompuula
Pi Pizarra Ca vidad
Di Dicrita Ra Rt
To Toba, Cone Conereciones
Cong  Conglomerado No Nodular

Mo Moteada

Fr Fracturada

Li Listada

Fr En franjas
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Al para descripcién. Con mucha ia, los inge-
nieros hacen descripci inadecuadas por las limitaci de tiempo o
por falta de espacio suficiente en los planos a escala reducida. En la tabla
2.11 se proporciona un slxtema de abreviaturas de sentido evidente para
todos los i i izados con la inologia de los suelos y rocas.

2:12 NOMBRES DE LOS SUELOS Y DE LAS ROCAS *

Ademis de los términos normalmente usados para describir los suelos,
se han dado muchos nombres a los suelos, rocas y depésitos. Muchos de
estos nombres como gumbo y perdigon, s originaron por asociacién con
otros objetos més famili: y tienen i una local.
Otros, como limo y arcilla, se han aplicado a suelos que tienen tal variedad
en sus caracteristicas, que no tienen, a menudo, una significacién definida.
En algunos casos el nombre de un suelo que est4 asociado a los suelos de
ciertas caractcmhms de una regién, en otras regiones se refiere a sue-
los de Los nombres de los suelos
que se definen m4s adelante, se encuentran frecuentemente en la literatura
de ingenieria.21e

Adobe, se refiere a arcillas arenosas de plasticidad media que se en-
cuentran en las regiones semidridas del suroeste de los Estados Unidos de
América. Estos suelos se han usado por siglos para la fabricacién de ladri-
Tlos secados al sol. Este nombre también se aplica a algunas arcillas muy
plésticas del Oeste.

Bentonita, es una arcilla muy pléstica producto de la descomposicién
de cemzas volcanicas. Puede ser dura cuando estd seca, pero se expande

cuando se h d

Perdigén, se aplica a las arcillas del sur y del suroeste de los Estados
Unidos de América que se rompen en terrones pequefios, duros y relati-
vamente uniformes en tamafio cuando se secan.

Higado de buey, limo inorgénico de muy baja plasticidad. Cuando esté
saturado tiembla como una jalea por efecto de choques o vibraciones, y
con frecuencia se vuelve movedizo y fluye como un liquido.

Caliche, es un limo o arena cementado con carbonato de calcio, de
las regiones semisridas del suroeste de los Estados Unidos de América.
El carbonato de calcio se deposita por la evaporacién del agua subterrdnea
que llega a Ia superficie por accién capilar.

Arcilla, se aplica este nombre a cualquier suelo que sea capaz de man-
tenerse pléstico con variaciones relativamente amplias de humedad. Se ha
abusado mucho del término arcilla como nombre de suelo. En algunas
partes de los Estados Unidos de América arcilla significa limo no plés-
tico; en otras se usa para designar limos micéceos de baja plasticidad. Los
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ingenieros deben usar la palabra arcilla con la significacion restringida
dada por el gréfico de plasticidad de Casagrande (figura 2:14).

Coquina, es una caliza blanda y porosa constituida en su mayor parte
por conchas, coral y fésiles.

Tierras de diatomeas, son limos que mnuenen gran cantidad de diato-
meas, que son siliceos de tos de aguas saladas
o dulces.

Relleno, es un depésito de suelo hecho por el hombre. Los rellenos
pueden consistir en suelos libres de materia organica, que han sido cuida-
dosamente compactados para formar una masa densa e incompresible,
© pueden ser unas acumulaciones hetcrogéneas de basuras y escombros.

Tierras de batén, son suelos que tienen facilidad para absorber grasas
y tintes. Son generalmente arcillas sedimentarias muy plasticas.

Grava, es un suelo compuesto en su mayor parte por particulas de di-
metros desde 4.76 mm a 76.2 mm. En algunas partes de los Estados Unidos
de América el término grava se aplica exclusivamente a las gravas redondas.

Gumbo, es una arcilla muy pléstica de grano fino del Valle del
Mississippi; se siente pegajosa y grasienta al tacto y forma grandes grietas
de retraccién cuando se seca.

Hardpan, es un término cuyo uso deben evitar los ingenieros. Este
término se aplic originalmente sélo a horizontes de suelos que habfan
tomado el aspecto de roca por la i6n de material
El verdadero hardpan es relati i ble y no se ablanda cuan-
do se expone al aire o al agua. Infortunadamente este término se aplica
también a estratos de suelo duro y muy consolidado que ofrecen grandes
dificultades para ser excavados. Muchos pleitos se han basado en el sig-
nificado de hardpan, debido a su ambigiiedad. Este nombre indica més
bien una condicién que un tipo de suelo.

Caolin, es una arcilla blanca o rosada de baja plasticidad. Estd com-
puesto en su mayor parte, de minerales de la familia de la caolinita.

Lateritas, son suelos residuales formados en regiones tropicales. La
accién cementante de los 6xidos de hierro y de los 6xidos de aluminio
hidratados, hacen que las lateritas secas sean extremadamente duras.

Tierra arcillosa ligera (loam), es un suelo superficial que puede descri-
birse como un limo arenoso de baja plasticidad o una arena limosa, que
es muy apropiado para hacer tejas y baldosas. Este término se aplica a los
suclos de los horizontes mis altos, y no debe emplearse para describir
depésitos de los 1

Loes, es un depésito relativamente uniforme de limo transportado por
el viento. Tiene una estructura floja con numerosos huecos de raices que
producen una exfoliacién vertical y una permeabilidad vertical muy alta.
Consiste en particulas angulosas y subredondas de cuarzo y ce-
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mentadas con carbonato de calcio u 6xido de hierro. Cuando se satura
se vuelve blando y compresible por la pérdida de material cementante. Los
loess alterados por la meteorizacién en climas hiimedos, a menudo se hacen
més densos y algo plasticos, sc llaman loess loam. El loess de pantano es
un loess depositado en agua; no ticne la estructura floja o la exfoliacién
vertical del locss.

Marga, es arena, limo arcilla depositada en agua que contiene carbo-
nato de calcio. Las margas son frecuentemente de color gris claro a
oscuro o verdosas, y algunas veces contienen materia orgénica coloidal. A
menudo se endurecen para formar rocas blandas.

Fango o lodo, es un limo viscoso o limo orgénico extremadamente
blando que se encuentra en el fondo de los rios o lagos. El término indica
mas bien una consistencia extremadamente blanda que un tipo de suelo
es particular. El témino fango indica que el suelo tiene relativa cantidad
de materia orgénica.

Terreno orgdnico (muskeg), es la turba que se encuentra en el noroeste
del Canadé. Los pantanos donde se forma la turba se llaman con frecuencia
turberas.

Turba, es una materia orgénica parcialmente descompuesta y fibrosa,
o un suelo que contiene grandes cantidades de materia orgénica fibrosa.
Las turbas son de color castafio oscuro o negras; flojas (la relacién de
vacios puede ser 5 a 10) y extremadamente compresibles; cuando estin
secas flotan. Los pantanos de turba a menudo emiten gas metano que es
inflamable.

Arena movediza o viva, es una condicién, no un suelo. Las gravas,
arenas y limos se vuelven “movedizos” o “vivos” cuando se produce una
corriente ascendente de agua subterrénea de tal magnitud que levanta las
particulas.

Polvo de roca, es un limo extraordinariamente fino formado por la
accién moledora de los glaciares.

Arena, es un suelo compuesto en su mayor parte de particulas de
0.074 mm a 4.76 mm de dimetro. Arena sucia es una arena ligeramente
limosa o arcillosa.

Limo, es cualquier suelo de grano fino de baja plasticidad. A menudo
se aplica este nombre a la arena fina. En algunas partes de los Estados
Unidos de América el término limo se aplica solamente a los limos orgd-
nicos. El gréfico de plasticidad de Casagrande sc puede usar para dife-
renciar el limo de la arcilla.

Piedra, algunas veces se usa para designar la grava angulosa. Estd
‘mejor aplicado al producto de la trituracién artificial de la roca.

Depésito glacial (till), es una mezcla de arena, grava, limo y arcilla
producida por la accién escarificadora de los glaciares. El término arcilla
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glacial con boleos o tilita (boulder clay) se da a menudo a estos suelos,
particularmente en Canadi e Inglaterra.

Tierra vegetal, es el suelo superficial donde crecen las plantas; general-
mente contienen gran cantidad de materia organica.

Trap (roca ignea bésica), bajo este nombre se incluyen todas las rocas
intrusivas de grano fino y color oscuro; se presentan generalmente en
forma de diques y capas intrusivas. La més comiin de estas rocas es el
basalto.

Toba, es el nombre que se aplica a los depésitos de cenizas volc4nicas.
En los climas himedos o en 4reas en las que las cenizas caen en agua, la
toba se cementa volviéndose una roca blanda y porosa.

Tundra, es la gruesa capa de musgo y arbustos que cubre un sub-
suelo gris arcilloso, en las regiones articas. El suelo mas profundo esta
permanentemente helado, mientras que el suelo superficial se hiela y des-
hiela de acuerdo con las estaciones. (Ver seccién 4:6.)

Arcillas listadas o fi ifi son depésitos
que consisten en capas finas alternas de limo y arcilla. Corrientemente
cada par de capas de limo y arcilla tiene un espesor que varia de 3 mm
a 13 mm. Son el resultado de la deposicién en lagos durante los periodos
alternos de alto y bajo caudal del agua de las corrientes que afluyen al
lago, y se forman frecuentemente en los lagos glaciales.
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PROBLEMAS

2:1

Prepare una tabla de los suelos que usted pudiera encontrar al
hacer una excavacién en los depésitos siguientes:

. Depésito aluvial de un rio superficial en Mississippi.

. Pantano de costa en Carolina del Norte.

. Borde de un lago pantanoso en la porcién glaceada de Mi-
chigan.

Lecho seco de un lago en Nevada.

Meédano de arena en Indiana.

. Pradera en Dakota del Norte.

Valle de un rio en Connecticut.

. Llanura de costa en Texas.

e

EETECFS

2:2 Clasifique los suelos siguientes de acuerdo con el Sistema Revisado
de Caminos Piblicos, y halle el nmero IG.

Suclo Porcentaje que pasa Caracteristicas de la fraccién 40
No. No. 40 No. 200 LL 1P

1 9% 57 37 18

2 72 48 31 4

3 100 97 73 45

4 18 0

5 63 8

6 97 65 50 6

7 45 18 14 3

8 70 30 17 5
2:3  Los siguientes datos se obtuvieron de ensayos de anlisis granulo-

métricos y de plasticidad, de muestras de suclos. (Porcentajes més
finos que el tamaiio indicado.)
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Muestras
Tamaiio 1 2 3 5 6
No. 10 — 100
20 86% 98% 93% 99% 98%
40 72 85 79 86
60 60 72 68 89 92
100 45 56 56 82 86
200 35 42 42 76 83 9
0.05 mm 33 41 41 74 82
0.01 mm 21 20 11 38 57 0
0.002 mm 10 8 4 23 36
LL 19 4“4 30 40 67 Np
¢ 4 0 0 0 12 27 NP

Dibuje la curva de composicién granulométrica.

a) Clasifique cada suelo usando el Sistema Unificado.

b) Clasifique cada suelo usando el Sistema Revisado de Caminos
Pablicos.

Describa, por apreciacién visual, una muestra de suelo que
usted haya obtenido en una excavacién o en un corte de
carretera.

b) Haga una clasificacién estimativa del suelo de acuerdo con
el Sistema Revisado de Caminos Piblicos y el Sistema Unificado.

2:4 a
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Propiedades ingenieriles
del suelo y de la roca

La excavacién para una estacién de bombeo en un suelo residual de
limo micéceo, habfa alcanzado su nivel final a 10 m de profundidad y 3 m
por debajo del nivel freatico, figura 3.1a. Al final de la tarde se fijaron
las estacas que indicaban la elevacién del hormigén de la losa de cimen-
tacién. A la maiiana siguiente, durante la colocacién del acero de refuerzo,
se observé que las estacas estaban cerca de 30 cm més altas de lo debido. El
topégrafo recibi6 una fuerte reprimenda por su equivocacién y la excava-

Agua subterrénea antes de
‘\ la_excavacion
* Expu;smn

o De
Agua subterrénea naspues i do
R A e e i

2 Arenisca blanda
Lutita

. Bgnsan gl fondo de s exavacén
ués de haberse excavado 8 m

suelo, lo cual produce desequilibrio en . 3;5;'::'“'}"::;:"“:?' 'ife’:fn"d': c‘"

e das aue represd i agua ds una veta 08

Fig. 3.1 Efectos de los cambios de esfverzo y de la presién intersticial en el comporta-
miento ingenieril del suelo y de la roca.

cién se llevé nuevamente a la elevacién correspondiente y se fijaron nuevas
estacas. A la mafiana siguiente se encontré que otra vez las estacas estaban
altas. Una investigacién del caso demostré que el topdgrafo no se habia
equivocado sino que el suelo del fondo de la excavacién se habia expan-
sionado lentamente al quitérsele el peso de 10 m de tierra y desbalancearse
la presién del agua interior. El fondo de la excavacién se levanté de la

121
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‘misma manera que rebota una almohada de espuma de goma que se haya
comprimido, llevando consigo las estacas. El problema se solucioné final-
mente bajando el nivel fredtico bien por debajo del fondo de la excava-
cién para recargar parcialmente el suelo por tensién capilar.

Se construyé una carretera a media ladera, cortando una loma de
fuerte i en la que fan vetas das de arenisca débil y
de lutita que tenfan una suave pendiente y rellenando con arcilla el otro lado
del corte, figura 3.1b. El relleno comenzé a moverse hacia abajo repenti-
namente y se colocé més relleno al pie de Ia loma para detener el movi-
miento del suelo, pero esto sélo sirvié para agravar el movimicnto. El
agua escurria lentamente por el pie del relleno y por el frente del corte
hacia la cuneta en la parte alta del camino. La velocidad del movimiento
del relleno era irregular, aumentando ligeramente después de cada lluvia.
Un estudio de la roca demostré que la resistencia de la arenisca decrecia
répidamente conforme aumentaba la presién del agua. El relleno de arcilla
actué como una presa impidiendo que el agua drenara libremente por la
arenisca. La presién del agua aumenté debido a la que fluia hacia abajo
a través de las grietas de la lutita y la arenisca, situadas por arriba del
corte. El problema se resolvié drenando las vetas de arenisca y quitando
el exceso de relleno que se habfa colocado para reforzar el terraplén original
y que sdlo sirvi6 para agravar el problema.

Estos casos histéricos ilustran dos aspectos significativos en el comporta-
miento del suelo y de la roca: primero, estos materiales cambian dréstica-
mente sus propiedades con los cambios en la condicién del esfuerzo en
mis alto grado que el acero y el hormigén en las estructuras hechas por
el hombre y segundo, la importancia de la fase agua. Para el proyecto de
cualquier obra de ingenierfa es necesario conocer las propiedades de los
materiales sometidos a esfuerzos. Estos esfuerzos se producen en ambas
fases: la sélida y la liquida; por lo tanto, el estudio de las propiedades
fisicas debe comenzar con la fase agua y el movimiento del agua a través
del suelo. Los cambios de volumen del suelo y de la roca por efecto de la
carga estin relacionados con los probl del i de las estruc-
turas. Finalmente, la deformacién y la falla como resultado del esfuerzo
cortante son vitales en la capacidad de carga de las cimentaciones, en el
proyecto de muros de sostenimiento de tierras y en la estabilidad de taludes.

3:1 TENSION SUPERFICIAL

La humedad en los suelos y en las rocas porosas se puede presentar en
dos formas: como la pelicula de agua adsorbida que recubre los granos
y como agua libre que ocupa total o parcialmente los poros o vacios entre
los granos. Si el agua ocupa la totalidad de los poros el suelo esté saturado
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y se dice que la humedad tiene continuidad; si el agua ocupa parcialmente
los poros la humedad es discontinua y forma cufias de agua entre los
granos adyacentes y una pelicula de humedad alrededor de ellos (figu-
ra 3.2). La superfice de separacién entre el aire y l agua en los poros,

La atraccién lar del agua csth
de:equxhbrada en esta superficie de separacién y da lugar a la tensién
superficial, que es una fuerza que acttia paralelamente a la superficie
del agua y en todas direcciones, similar a la traccién que se produce en
una membrana de goma cuando se la estira fuertemente.

Fig. 3.2 Cufias de humedad entre los granos de suelo.

Fenémenos de la tensién superficial. La tensién superficial tiene
muchas manifestaciones en los suelos. Si se hace un agujero en la tierra
se encontraré que el suelo esté saturado mucho antes de alcanzar el nivel
fredtico (el nivel del agua en un gran hoyo o pozo); esto se debe a que
por capilaridad el agua se eleva en los vacios del suelo que forman tubos
irregulares o poros. Si una muestra de arcilla saturada se seca, su volumen
se reduce. La tensién superficial actuando en los poros del suelo comprime
la estructura del mismo y hace que su volumen se reduzca. Una muestra
seca absorberd agua répidamente y 2 menudo se desintegrard; la tensién

es le de este La arena seca
se va entre los dedos si se trata de formar una bola con ella; pero si
ests himeda se pegaran los granos y serd facil formar la bola. La tensién
de la pelicula de humedad entre los granos es responsable de esta resistencia
que ha adquirido con la humedad. Si la arena hiimeda se sumerge en
agua, la fina pelicula de humedad se pierde y la arena volverd a correr
entre los dedos.

Tensién capilar. La tensién capilar s puede representar como una
fuerza en la superficie de separacién entre el aire y el agua, que actfia

a la superficie del agua; su jtud es alrededor de
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T, = —0.075 gm/cm (—0.005 Ib/pie)

a 21°C, y aumenta o disminuye segn disminuya o aumente la tempera-
tura. (En Mecénica del Suelo las tensiones ticnen signo negativo.) La
atraccién del agua por las particulas de suelo o por el vidrio limpio, es de
igual o ‘mayor magnitud que la tensién superficial, por lo tanto, hay una

a que la superficie de i6n se extienda a lo largo de cual-
quiera de estos materiales solidos. Si se obstaculiza por alguna fuerza,
como la gravedad, el que se extienda la superficie de separacién aire-agua,
ésta se cstirard formando una superficie curva que se llama menisco y se
producirdn esfuerzos de tensién en el agua. A este esfuerzo se le llama
tensién capilar y se puede calcular en un tubo cilindrico considerando la
fuerza desarrollada por el menisco estirado (figura 3.3). Si « es el angulo
de contacto entre el menisco y el material sélido y d el didmetro del tubo, la
fuerza total no equilibrada, F, que se d lla en el peri del
menisco es (suponiendo que la presién del aire es cero):

F = ndT,cos a. (3:1a)

44 -
LN

a. Tensmn capilar desarrollada b. Radio del menisco
menisco

A

I [{‘ l Tdf/Z o\ "
!
My

Fig. 3.3 Tensién capilar y radio del menisco en un fubo uniforme de didmetro d.

Si el 4rea de la seccién transversal del tubo es 4,

wd?
4=, (3:1b)
el esfuerzo capilar, u es igual a:
_F _4T,cosa .
u=g=022 (3:2)

(Recuérdese que u tiene signo negativo cuando el valor de T se sustituye
en la ecuacién.)
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Radio del menisco. La relacién entre la tensién capilar y el radio
del menisco, 7, se puede hallar geométricamente (figura 3:3):

d
5 = tmcosa. (3:3)

Si la expresin para el radio del menisco se sustituye en la formula
de Ia tensién capilar, se tiene:
it ©:4)
m
Se puede ver que para el agua en contacto con el aire, la tensién
capilar depende solamente del radio del menisco y es inversamente pro-
porcional a &l
Tensién méxima. La tensién méxima ocurrird cuando el radio del
menisco sea minimo; es decir, cuando la superficie del menisco sea tan-
gente a la particula de suelo, en cuyo caso a = 0. En un tubo cilindrico
el valor minimo de r,, es igual al radio del tubo. La méxima tensién en
este caso serd:

e = %. (3:5)

Tensién limite. En los tubos de gran di4metro el agua no puede resis-
tir verdaderos esfuerzos de tensién. Tan pronto como la presién desciende
a la presién de vapor propia del agua (a 20°C es igual a —1.012 kg/cm*
manométrica o +0.0235 kg/cm? absoluta), se forma una burbuja de vapor
de agua que se expansiona cuando la presién tiene tendencia a ser més
baja. Sin embargo, en los tubos de pequefio didmetro el radio de la mayor
burbuja es igual al radio del tubo y, por lo tanto, el agua puede resistir
un esfuerzo limitado solamente por la presién de vapor del agua en la
mayor burbuja que se pueda producir. Si la presién de vapor del agua
es u, y el esfuerzo limite es uy, se tiene:

4= Uyt Ut (3:6)

Si tnte (un esfuerzo negativo) es mayor que la presién de vapor del
agua en la burbuja, el valor de uy serd negativo, lo cual indica un ver-
dadero esfuerzo de tensién en el agua. Nota: uy se expresaré en presién
manométrica o absoluta, lo mismo que up. Para presién manométrica uz
serh siempre negativa.

3:2 TENSION CAPILAR EN LOS SUELOS

Las intercomunicaciones entre los vacios o poros del suelo forman tubos
capilares irregulares, pero definidos, figura 8:4. La tensién méxima que
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a. Trayectoria laberintica b. Secci6n transverssl
capilar de un tubo capilar
formado por poros formado por poros

Fig. 3.4 Tubos capilares formados por los poros del suelo.

puede desarrollarse variaré de un punto a otro, dependiendo del diimetro
del poro y del grado de i6n. Las enci que en
un poro saturado de un suelo no cohesivo, el diAmetro efectivo del poro,
para la tensién capilar, es aproximadamente igual a un quinto de Dio.

Si la masa de suelo estd completamente saturada e inundada, la super-
ficie de separacién entre aire y agua desaparece y la tensién capilar se
reduce a cero. Cuando un suelo saturado se expone al aire libre, se desarro-
lla tensién capilar tan pronto como la evaporacién produce meniscos en la
superficie. Como en un suelo saturado la humedad es continua, los esfuer-
205 de traccién del agua, que se desarrollan en la ficie de i
aire-agua, se transmiten a toda la masa en forma similar a como se trans-
mite a todo el fluido continuo la presién aplicada a un punto de dicho
fluido. Como quiera que el agua sigue las leyes de la hidrostatica:

Au = yoz, (3:7)

donde z es positiva hacia abajo. Por lo tanto, debajo del menisco la ten-
sién decrece o, en otras palabras, la presién aumenta.

La ascensién capilar del agua en un suelo, por arriba del nivel fredtico
subterrineo, es el producto del efecto combinado de la tensién capilar y la
presién hidrostética. Al nivel del agua subterrdnea existe una superficie
libre y la presién del agua u es cero: debajo del nivel freético la presién
aumenta de acuerdo con la ecuacién 3:7. Por arriba del nivel frestico la
presién disminuye tal como se indica en la figura 3.5. El esfuerzo limite
negativo en cl agua es la méxima tensién capilar, umee La altura, fe,
sobre la superficie de presién cero, a la cual se puede elevar el agua, se
puede hallar igualando las expresiones de la presion hidrostitica y Ia
tensién capilar méxima:
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4T,
heyo = 75 s

_4T, .

he=l g (3:8)

En un suelo parcialmente saturado la humedad puede ser continua o

i segtin estén i icadas o das las cufias de hume-
dad (figura 3.2). Si es continua, la variacién de los esfuerzos en el agua
con la elevacién, estars de acuerdo con la ecuacién 3:7 y el radio det

Superficie libre

I” L

a. Agua colgada .
dell menisco =

b. Ascensién capilar c. Esfuerzos en el agua
en un tubo capilar

Fig. 3.5 Ascensién capilar del agua en un tubo.

menisco de cada cuiia se ajustari de acuerdo con el esfuerzo del agua. Si
la humedad es discontinua el esfuerzo en el agua, en cualquier punto, es
independiente de Ia elevacién del agua y lo determina solamente el radio
del menisco,

La altura del agua capilar en suelos saturados varia desde unos pocos
centimetros en arenas hasta m4s de 30 metros en algunas arcillas y una
zona de saturacién parcial se extiende aun a mayores alturas, como se
estudiard en el capitulo 4. Si el suelo es homogéneo, la altura aproximada
del agua capilar se puede calcular por el tamafio efectivo de los granos,
usando la relacién entre el didmetro del poro y el tamafio del grano. La
altura real del agua capilar y la méxima tensién nunca son tan grandes
como las obtenidas en los céleulos, porque en los suelos naturales se
encuentran grietas y fisuras tan grandes, que son ellas, més que los poros
del suelo, las que controlan la tensién capilar.

. 3:3 PERMEABILIDAD

Los poros de los suelos no son cavidades aisladas en las cuales se pueda
depositar el agua como si fueran cisternas, sino conductos pequefios e irre-
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gulares que estén intercomunicados (figura 3.4) y por los cuales puede
fluir el agua de la misma manera que lo hace en otros conductos.

Flujos laminar y turbulento. Existen dos tipos de flujo complcta—
mente diferentes. El flujo turbulento se iza por un
cadtico e irregular de las particulas del fluido y por las pérdidas de energfa,
que son aproximadamente proporcionales al cuadrado de la velocidad del
flujo. Este tipo de flujo tiene lugar a velocidades relativamente altas, en
conductos de gran didmetro, como los tubos que conducen agua o aire.
En el flujo laminar las particulas se mueven en forma suave y en ordenada
procesién en la direccién del flujo y las pérdidas de energia son proporcio-
nales a la velocidad. El flujo laminar tiene lugar a bajas velocidades, en
conductos pequefios y es el caracteristico de todos los suelos, excepto las
gravas més gruesas.

Ley de Darcy. El fisico francés Darcy estudié el flujo del agua en los
suelos usando un aparato similar al de la figura 3.6. Colocé una muestra
de longitud Ly 4rea transversal 4 en un tubo que se ajustaba perfectamen-
te a la muestra y que tenia los extremos abiertos. A cada extremo del tubo
se conecté un depésito de agua. La diferencia entre los niveles del agua
en ambos depésitos era la distancia Ak, (El término pérdida de carga se
aplica generalmente a esta diferencia de miveles, Ah). El encontrd por los
experimentos, que el gasto de agua, g, en cm?®/seg, era directamente pro-
porcional al 4rea 4 y a la relacién Ak/L (que se llama gradiente hidrdu-
lico y se designa por la letra i). Esta relacién se expresa asi:

g = ki4, (3:9)

en la cual k es la constante de proporcmnalxdad y se le da el nombre de
iciente de pe bilidad o bilidad. Esta férmula
es correcta siempre que el flujo sea laminar y es aplicable a todos los suelos
més finos que las gravas y siempre que el gradiente hidrdulico sea menor
que 5.
Coeficiente de bilidad. El i de
una constante (que tiene las dimensiones de la velocidad) que expresa la

1~ Area, A
v

Muestra.de suelo

Fig. 3.6 Prueba sencilla para determinar la permeabilidad.
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facilidad con que el agua atraviesa un suelo. Ordinariamente se expresa
en centimetros por segundo o pies por minuto y, algunas veces, en suelos
muy impermeables, en metros o pies por dia.

La itud del ici de idad depende de la viscosidad
del agua y del tamafio, forma y 4rea de los conductos a través de los
cuales fluye el agua. La viscosidad es una funcién de la temperatura:
cuanto més alta es la temperatura menor es la viscosidad y més alta la

La bilidad se refiere i a 20°C. A cero
grados es el 56 por ciento y a cuarenta grados el 150 por ciento del valor
a 20 grados centigrados. La influencia de los factores que determinan el
tamafio y forma de los conductos es poco especifica y no se ha encontra-
do una expresién matemitica para el efecto de esos fac!ores En suelos
limpios no cohesivos, la ilidad varfa G como
(D1)?. La férmula de Hazen 22 para Ia permeabilidad de arenas limpias es:

k= C(Dw)? (3:10)

en la cual k esté dado en cm/seg, Dso en milimetros y C es una constante
cuyo valor varia entre 1y 1.5. En el mejor de los casos esta férmula indica

el orden de itud de la i de las arenas limpias.
En los suelos que tengan cohesién el efecto del tamafio de los granos es
alin més pronunciado, porque parte de la humedad del suelo que rodea
las particulas finas de arcilla, estd movilizada en las capas adsorbidas. La
relacién de vacios es un factor en la mayoria de los suelos y la permeabi-
lidad es aproximadamente proporcional a %, La forma de los granos y
la graduacién son también importantes, especialmente en los suelos més
gruesos, pero se dificulta expresar sus efectos cuantitativamente. El grado
de saturacién es un factor principal, porque el aire en los poros reduce el
4rea de la seccién transversal y hasta puede llegar a obstruir completamente
algunos poros.

Los minerales arcillosos influyen grandemente en la permeabilidad de
los suelos, porque parte del agua adsorbida estd tan fuertemente adherida
a la superficie de la arcilla, que no se puede mover de una particula a
otra sin gradientes muy altos. Por lo tanto la permeabilidad de una arci-
lla homogénea es corrientemente mucho menor que lo que sugieren
mdependlememente el tamafio de los granos o la relacién de vacios. Ade-
més, la d es cero para dif bajos, pero
aumenta conforme aumenta el gradiente.

Ensayos de permeabilidad. Debido a los numerosos y complejos
factores que influyen en el coeficiente de permeabilidad, s6lo se puede
estimar, aunque de manera burda, la magnitud de dicho coeficiente por el
conocimiento del carécter del suelo; por lo tanto, deben hacerse ensayos
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para determinar el valor de dicho coeficiente con alguna certeza. El ensayo
mas simple es el que se hace con el permedmetro de carga constante, que
se muestra esqueméticamente en la figura 3.6; se usa principalmente en
arenas y gravas. Para arenas finas y limos se usa el perme4metro de carga
variable; en este caso el depésito superior de la figura 3.6 se reemplaza por
un tubo vertical de alimentacién de agua. Durante el ensayo el nivel del
agua desciende en el tubo vertical y el volumen del agua que atraves la
muestra es igual a la diferencia de voltimenes en el tubo vertical. Cuando
se ensayan suelos no cohesivos de grano fino hay que tener mucho cuidado
para evitar el arrastre de particulas de suelo que pudiera producirse si €l
gradiente hidraulico es excesivo. Para los suelos de arcilla se emplea in-
distintamente el permesmetro de carga constante o de carga variable. La
cantidad de agua que pasa es tan pequefia que es necesario evitar la pér-
dida de agua por goteo o evaporacién, que puede ser mucho mayor que
la que realmente atraviesa el suelo.

3:4 PERMEABILIDAD DEL SUELO Y DE LA ROCA

Las variaciones en la permeabilidad de los suelos naturales es aln
mayor que la variedad en el tamafio de los granos. La tabla siguiente se
puede usar como una norma para describir la permeabilidad de los suelos
y como guia para un estudio burdo.

TABLA 3:1 VALORES RELATIVOS DE rEmEAllunAn
(Segin Terzagh y Peck®:2

‘Valores de k
Permeabilidad relativa (em/seg) Suelo tipico
Muy permeable Mayor que 1 X 10°  Grava gruesa
Moderadamente permeable 1 x 10--1 x 10+ Arena, arena fina
Poco permeable 1X 1021 x 10% Arena limosa, arena sucia
Muy poco permeable 1 X 1021 x 10+ Limo, arenisca
Impermeable Menos que 1% 10+ Arcilla

(Para convertir los cm/ses en pies por minuto se multiplican los valores de la tabla por 2;
para convertirlos a pies por dfa se multiplican por 3 X 10%).

Variaciones de k en una masa de suelo. En la mayoria de los sue-
los el valor de k depende de la direccién en que se produzca el movimiento
del agua. El valor de k en direccién paralela a los lechos o planos de estra-
tificacién es generalmente de 2 a 30 veces mayor que en la direccién
normal a dichos planos, debido a las capas de suelo con relativamente
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baja permeabilidad. En los depésitos de suelo con lentes de materiales
gruesos o finos i bl istribuidas i 1 la
permeabilidad varia grandemente de un punto a otro y es extremadamente
dificil determinarla.

Los suelos y rocas en los cuales hay una orientacién de particulas es-
camosas o en forma de placas, tienen més alta permeabilidad en direccién
paralela a las caras alincadas que perpendicularmente a ellas, Una per-
meabilidad anisétropa similar es tipica de algunos suelos compactados.

En los suelos de baja permeabilidad y en la mayoria de las rocas, la
permeabilidad de la masa esté regida por las grietas y fisuras que existan
en la misma. La permeabilidad efectiva serd mucho mayor que la del
material intacto que se encuentra entre las grietas. Por otro lado, las vetas
cementadas dentro de una formacién predominantemente porosa hacen
que la permeabilidad efectiva sca muy baja a través de las vetas. Debido
a la anisotropia y a los efectos de la falta de homogeneidad de los defec-
tos, es necesario hacer un gran ntimero de ensayos con el flujo en dife-

rentes direcciones, si se quiere tener un valor real del coeficiente de per-
meabilidad.

3:5 ESFUERZO Y ESFUERZO EFECTIVO

La reaccién del suelo o de la roca a los esfuerzos es el factor més
importante para el proyecto de cimentaciones, terraplenes, taludes y es-
tructuras para el sostenimiento de tierras. Debido a que en la composicién
de los suelos y de las rocas estdn presentes las tres fases, no siempre se
comportan de la misma manera que otros materiales, como el acero, que
tienen una sola fase. Los solidos son relativamente incompresibles y sopor-
tarn los esfuerzos cortantes estiticos (aunque pueden distorsionarse y si
el esfuerzo cortante es suficientemente grande fallardn). El agua es tam-
bién i i il pero la resi ia a esfuerzo cortante
que ofrecer4 ser4 debida solamente a la viscosidad (que depende del tiem-
po). La fase gascosa es compresible y tiene poca resistencia viscosa al
esfuerzo cortante. Como cada fase reacciona a la carga de manera dife-

rente debe determinarse la distribucién del esfuerzo entre las fases para
poder establecer el efecto del esfuerzo en la masa.

Esfuerzo efectivo. Una carga Q o Q' uniformemente distribuida
sobre una camada de esferas iguales con espacios vacios entre ellas, fi-
gura 3.7a, no se distribuye uniformemente a través de la masa, sino que el
esfuerzo variard de un punto a otro dentro de cada esfera; tendrd un
valor méximo en los puntos de contacto que tienen pequefias Areas y serd
minimo en el centro de cada esfera. En un suelo o roca que esti formado
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por sdlidos irregulares con poros entre ellos, el problema es més compli-
cado por la variedad de formas y tamafios de las particulas y por el orde-
namiento geométrico de las mismas, figura 3.7b; pero de todas maneras
el esfuerzo es extremadamente alto en los puntos de contacto entre los
granos y menor entre ellos. El valor exacto del esfuerzo en cualquier punto
dentro de la fase sélida es indeterminado excepto en el caso més simple,
figura 3.7a. Por lo tanto, el esfuerzo en la fase sélida se expresa en tér-
minos del 4rea bruta o total 4 y la carga total soportada por la fase
sblida Q'

(3:11a)

El esfuerzo o', que algunas veces se escribe 3, es el esfuerzo efectivo, que
es menor que el esfuerzo promedio en los sélidos en cualquier nivel y
mucho menor que el verdadero esfuerzo en la mayoria de los puntos den-
tro de-las particulas. Este nombre implica actividad en producir defor-
macién y falla en la fase sélida.

Q

Q

Area total = A

Area fotal = A

Muelle
a. Carga sobre esferas b Carga sobre granos de c. Carga Q sobre un pistén
uniformes suelo irregulares soportada parcialmente

por la presion intersti-
cial, U, y por el muelle

Fig. 3.7 Distribucién de una carga, @ o @ en los granos del suelo.

Esfuerzo meutro. Si se aplica una carga total Q a un suelo o roca
constituido por sélidos y poros, habiendo dentro de estos tltimos una pre-
sién u, la distribucién de la carga es més compleja. Si el 4rea de los poros
en contacto con la carga es 4, la fuerza ud, soportaré parte de la carga.
Esto es andlogo a un pistén soportado por un muelle o resorte en un
cilindro cerrado, figura 3.7c. Si la carga total es Q, el 4rea de los poros
(o cilindro) es 4, y la presién dentro de los poros (o cilindro) es u, la
distribucién de la carga queda definida por:

Q=Q +ud, (3:11b)

En esta expresion Q s la carga total y Q' es la parte de la carga soportada
por el muelle o fase sélida. Dividiendo ambos términos de la expresién por
A4, que es el drea bruta o total, se tiene:
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5 (2)

=t (“) (3:12a)

Esta es la ecuacién. del esfuerzo efectivo, que es fundamental para
comprender el comportamiento del suelo a los esfuerzos. La presién en
los poros .o presién i i u, se de ina esfuerzo
meutro, porque es incapaz de soportar esfuerzo cortante.

Area de poros. El 4rea de poros sobre la cual actfia el esfuerzo neu-
tro o presién intersticial, se define por la relacién de esfuerzo neutro, N:

N = 4,/4. (3:12b)

En los suelos el 4rea de contacto entre los granos es pequefia y la relacién
N es pricticamente igual a 1. La ecuacién (3:12a) para suelos queda
simplificada:

o=d+u (3:12¢)
Ha sido esta ccuacidn, establecida por primera vez por Terzaghi, a que
ba hecho posible analizar ci la d yla
de los suelos.

Como en el hormigén y en las rocas los sélidos estin interconectades
por el desarrollo de cristales o por cementacién, la relacién N es menor
que 1. Se dispone de pocos datos para estos materiales, pero se sugieren
los siguientes valores:

TABLA 3:2 RELACION DE ESFUERZO NEUTRO

Material N = 40/
Hormigén 05 a0.75
Roca fracturada 075al
Arenisca porosa 075 a1
Mérmol, granito 0.1 205

* Skempton ha usado el mismo concepto en tér-
minos de Ia Irsecién a del érea totl que comstiuyen

05 en contacto en cualquier superficie a tra-
el suelo; en este caso a=(1-N).

Significacién del esfuerzo efectivo. El esfuerzo efectivo, tal como
seré tratado en el resto del texto, es el factor clave en la solucién de la
mayoria de los problemas de ingenieria en suelos y en rocas, himedos o
saturados. Un simple ejemplo ilustrar4 su importancia.
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Ejemplo 3:1

Se hizo una excavacién cerca de un rio en un suelo de arcilla debajo
del cual se encuentra un estrato de arena, figura 3.8. La arcilla pesa 1,920
kg/m® y es précti con la arena, La exca-
vacién se realiz con un cucharén de almeja y el agujero se mantuvo casi
leno de agua durante la excavacién; después se sacd el agua por bom-
beo. La arcilla del fondo de la i6n se levanté
estalls. ¢Por qué ocurrié esto y qué elevacién tenfa el agua cuando se
produjo este fenémeno?

Nivel original del suelo|

a. Excavacion terminada, pero b. Se bombed para bajar 1.40 m el nivel del
llena de agua agua en la excavacion, comenzando en ese
momento el levantamiento de la arcilla en

el fondo de la excavacion

Fig. 3.8 Ejemplo 3:1. Levantamiento y estallido del fondo de una excavacién producidos
por el bombeo del agua cuando el nivel de ésta desciende por debajo del nivel fredtico.

1. Al comenzar la excavacién el esfuerzo vertical en el plano de se-
paracién entre la arcilla y la arena es el siguiente:

o = 7.60 X 1920 = 14592 kg/m?
u = 6.00 X 1000 = 6000 kg/m?

o= 8592 kg/m?

2. Después de terminada la excavacién y antes de bombear, el esfuerzo
efectivo vertical en la parte superior del estrato de arena, figu-

ra 3.8a, es:
o = 1.50 X 1920 — 4.50 X 1000 = 2880 — 4500 = 7380 kg/m?*
u = 6.00 X 1000 = 6000 kg/m?
o= 1380 kg/m?

. El esfuerzo efectivo, que es la parte de la carga que soportan los
granos de arena, se ha reducido drésticamente en esta etapa del
trabajo; sin embargo, todavia la arena estd suficientemente con-
finada.
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3. Después de bombear el agua hasta bajar su nivel 1.35 m, el esfuerzo
efectivo vertical en la parte superior del estrato de arena, figu-

ra 8.8b, es:

o= 1.50 X 1920 + 3.10 X 1000 = 2880 + 3150 = 6030 kg/m*
u =600 X 1000 = 6000 kg/m*
o= 30 kg/m?

En este momento el esfuerzo efectivo en la superficie del estrato
de arena es pricticamente cero, Si se sigue bombeando se reducird
atin més la carga total y entonces la presién intersticial exceders
al esfuerzo total y la arcilla se levantard y estallard y el agua fluird
a través de la arena permeable hacia adentro de la excavacién.

3:6 COMPRESIBILIDAD Y ASENTAMIENTO

El problema del asentamiento de los edificios ha sido una calamidad
para los constructores durante siglos. Muchas de las obras maestras de
arquitectura de a Edad Media han desaparecido hace mucho tiempo, por-
que los excesivos las 5 otras, como la Torre
Inclinada de Pisa, han llegado a ser famosas por ese defecto. Pero los
asentamientos extraordinarios no se han limitado a la Edad Media; casi
todas las ciudades del mundo, no edificadas sobre roca, tienen edificios

y despl dos por i excesivos.

Hasta el siglo xx los i i atribufan los
al aplastamiento de los suelos blandos situados bajo las estructuras. Sin
embargo, esto no explicaba el asentamiento continuado de 4reas tan exten-
sas como la hoya de la ciudad de México que desciende a razén de cerca
de 25 cm por afio. Ademss, en las muestras de estratos de suelo tomadas
en la vecindad de zonas donde se producfan asentamientos nocivos, no se
apreciaba la deformacién lateral que era de esperarse si se hubieran aplas-
tado. Las muestras tomadas directamente debajo de las zonas de mayores

. lo sigui

1. Los espesores de algunos estratos de suelo, particularmente los de
arcilla blanda, se habian reducido una cantidad igual al asenta-
‘miento.

Fsos estratos cuyos espesores se habfan reducido, tenfan una rela-
cién de vacios menor que el que tenian los mismos estratos situados
fuera de las zonas de asentamiento.

1

Esta evidencia demostraba que en un estrato de suelo confinado por
la masa circundante y sujeto a un aumento de esfuerzo relativamente uni-
forme, la relacién de vacios decrece de modo apreciable. Aunque esto
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pudiera haberse sospechado en el caso de un material formado por diversas
particulas irregulares con pequefias dreas de contacto y grandes poros entre
ellas, esto quedé asi hasta que Karl Terzaghi aclar6 la mecanica de este
proceso de compresién en su libro Erdbaumechanik, publicado en 1925.

Prueba de compresibilidad. Terzaghi decia que la deformacién o
¢l movimiento lateral de un suelo blando, bajo un edificio, estaba impedida
por la alternancia de estratos de suelo no deformables dentro de la masa
de suelo. El prepar6 un ensayo de laboratorio donde se reproducia esto,

7/7\)7 3

el

Soporte del

[ micrometro

o~ Yugo para aplicar
la carga

=

[—~ Placa porosa
de suelo

illo para contener
Ia muestra

7,

1 porosa

usando una muestra de suelo que confinaba en un anillo (para impedir el
movimiento lateral) y la cubria, por arriba y por debajo, con placas de
‘material poroso, tal como se muestra en la figura 3.9; este aparato se llama
edémetro o consolidémetro. Para hacer el ensayo se aplicaba a las placas
una presién vertical, o (sigma), para comprimir la muestra; esta presién
se mantenia hasta que virtualmente cesara la compresién y entonces se apli-
caba una presién mucho mayor. Esta operacién se repetia hasta alcanzar
el orden de presién a que el suelo estaria sometido bajo la estructura. La
compresién del suelo se mide en un cuadrante de medida, con objeto de
poder calcular la relacién de vacios correspondiente a cada uno de los es-
fuerzos producidos.

Los resultados se presentan en varias formas. La forma mas simple es
expresar la deformacién vertical como una funcién del esfuerzo efectivo,
figura 3.10a. La deformacién AH de un estrato de espesor H se expresa en
términos de la deformacién &:

Fig. 3.9 Edémetro o consolidémetro.
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a. Esfuerzo-deformacién

b. Esfuerzo—relacién de vacios

Fig. 3.10 Consolidacién como una funcién del esfuerzo efectivo.

==%6¢.=£. (3:13)

H
Otra manera de expresar los resultados es con la relacién de vacios como
una funcién del esfuerzo efectivo, figura 3.10b. Las curvas son similares
en forma para esta simple condicién de i6n unidimensional. La
forma de esfuerzo-deformacién se adapta mejor a los célculos de asenta-
mientos en ingenierfa, mientras que la forma relacién de vacios-esfuerzo
efectivo permite una mejor comprensién del mecanismo del proceso.
Compresién de un estrato de suelo. La compresién de un estrato
de suelo que tenga una relacién de vacios inicial de ¢, se halla compa-
rando una muestra del suelo (figura 3.11) que tenga un volumen de slidos
igual a 1 con una seccién transversal de 4rea 1. La altura de los sélidos
1y la altura de los vacios ¢ y el espesor inicial del estrato de suelo es H,
la reduccién en el espesor del estrato se halla por la proporcién:

aH _  Ad
H 1+ e
Hae
aH =52 (3:14)

% o ‘} ai
Vi=e, T
Valve, | Borgs 4y Estrato de suelo
} compresible
vi=1 Solidos
; = |
——

Fig. 3.11 Comparacién del asentamiento de un estrato de suelo o muestra de espesor H,
con el cambio de altura de una muestra del suelo cuya altura inicial es 1 + €.
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Relacién entre el esfuerzo y la relacién de vacios. La curva es
céncava hacia arriba, lo cual indica una proporcionalidad decreciente de
la compresién con el aumento del esfuerzo. Si el esfuerzo se aumenta hasta
alcanzar un cierto punto, o', y entonces se disminuye hasta llegar, a cero,
el suelo no se expande tanto como para recobrar su relacién de vacios ori-
ginal, sino que aumenta su volumen gradualmente siguiendo una curva

Linea aproximadamente

13
- recta

12 Recompresion 12
a1 Curva virgen gu Curva virgen
3 = Esfuerzo de . Preconsolidacion
S preconsolida 210
o Extensién virgen g
S 09 R g 09
3 e Reamasadd N
& 08 € 08| /~Descompresién

Recompresién

07 L L L 7 hia
0 5 10 15 %5 1 25 5 25 50
o' en Kg/cm2 o’ enkg/em2 (escala logaritmica)
a. Dibujo en escala natural b. Dibujo en escala semilogaritmica

Fig. 3.12  Esfuerzo-relacién de vacios. Esfuerzos de compresién, descompresién, recom-
presién y preconsolidacién.

céncava hacia arriba pero menos pendiente (figura 3.12a) que se llama
curva de descompresion. Si se aplican esfuerzos nuevamente la recompre-
sién del suelo sigue una curva de menos pendiente, pero céncava hacia
abajo hasta que el esfuerzo llega cerca de of. En este punto se inicia una
reduccién mas rapida de la relacién de vacios, hasta que la curva de
recompresién se une practicamente a la curva original. (A la curva origi-
nal se le da generalmente el nombre de curva virgen). La compresién del
suelo no es un proceso eléstico reversible; el suelo una vez comprimido
tiende a permanecer asi aunque los esfuerzos que produjeron la compre-
sién hayan desaparecido.

La pendiente de la curva es una medida de la compresibilidad del
suelo o de la deformacién relativa. Cuando se representa en la forma
de esfy se le i ici de
volumétrica, m,, porque si no se produce movimiento lateral, la deforma-
cién vertical es igual a la deformacién volumétrica.
de
i
Esta expresién es el reciproco del médulo de deformacién o del médulo
de elasticidad que cominmente se usa para expresar la relacién esfuerzo-
deformacién en los sélidos.

my =

(3:15a)
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La segunda forma de expresién es el coeficiente de compresibilidad, a,,

a.-iii,—mv(He)- (3:15b)
P=

Ni m, ni g, son ambos dismi f ol es-
fuerzo. Ambos estan influidos por el esfuerzo que el suelo haya sufrido con
anterioridad o historia del esfuerzo. Las dos curvas, la de descarga y la
de recarga, son diferentes de la curva virgen, como se muestra en la fi-
gura 3:12a.

Si la curva se dibuja en
papel semilogaritmico, en el que las abscisas sean los logaritmos de los
esfuerzos y las ordenadas las relaciones de vacios (figura 3:12b), se podra
observar que la curva de compresién virgen es una linea recta en su mayor
parte. La representacién semilogaritmica es la forma en que normalmente
se representan los datos de la compresién del suelo, pues esta forma faci-
lita la manera de expresar la compresibilidad de los suelos comparando
Ias pendientes de sus curvas virgenes; cuanto mayor es la pendiente de la
curva més compresible es el suelo.
La ecuacién de la porcién recta de la curva es

+ Ao

Ae = —C,logi 2 (3:16)
El término C, es el indice de i6n que expresa la di de
la curva virgen dibujada en papel semilogaritmico. Es un indice til para
comparar la compresibilidad de los suelos dentro de la compresién virgen.
También se puede usar para calcular los cambios en la relacién de vacios
para esfuerzos que excedan la carga de preconsolidacién.
dela i de la i6n del
suelo incluye varios fenémenos,?:%3t4 1-11 de mayor importancia en Ia roca
y los suelos no cohesivos, orginicos y micéceos (y probablemente hasta cier-
to punto en las arcillas) es la flexién y distorsién de la fase solida. Este
fenémeno es mayormente el4stico y la compresién que él produce es rever-
sible. La fractura de los sélidos, especialmente en los puntos de contacto, es
probablemente un factor en la compresién de todos los suelos y las rocas
porosas. Este fenémeno no es reversible y es parcialmente responsable de
que la descompresién sea menor que la compresién original, La repulsién
eléctrica entre las particulas que tienen cargas eléctricas semejantes o que
estén rodeadas de cationes con cargas semejantes que las mantienen apar-
tadas, es el factor mas importante en las arcillas y es probablemente rever-
sible. La reorientacién de los granos ocurre, en algiin grado, en todos los
suelos. Para que los granos se puedan mover es necesario vencer la adhe-
rencia o atraccién entre los puntos de contacto de ]as particulas de arcilla, lo
cual es un factor en toda pero
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cuando los esfuerzos son elevados. Estos cambios estructurales o fracmras
no son i y son i bles de que la

sea menor que la compresién. El agua adsorbida afecta tanto a la atrac-
cién como a la repulsién eléctricas; si tiene algin cfecto independiente
se desconoce. Todos estos f estan relaci con las iedads
fisicoquimicas y la estructura del suelo o de la roca que son dificiles de
evaluar y describir cuantitativamente. Muchos de ellos estin relacionados
con las condiciones de los esfuerzos previos que haya tenido el suelo, que
generalmente se desconocen. Por lo tanto para determinar los cambios de
volumen de un suelo o de una roca por efecto de la carga es necesario
hacer un ensayo de consolidacién.

3:7 COMPRESIBILIDAD DE LOS SUELOS Y DE LAS ROCAS

Aunque la. compresibilidad de un suelo no se puede predecir por las
otras propiedades fisicas que tenga, sin embargo, se ha observado que exis-
ten sunqanzas entre clertos grupos de suelos y rocas meteorizadas y al-
gunas que i que son tiles
para interpretar los resultados de los ensayos y para hacer calculos aproxi-
mados a ese efecto, cuando no se dispone de datos de pruebas.

Plasticidad baja a moderada, suelos 1 Tidad
Los suelos de plasticidad baja a moderada, incluyen las arcillas, los limos y
los limos orgénicos y miciceos, con indices de plasticidad hasta 30, asi
como las arenas, gravas y rocas porosas. Si estos suelos no han sido some-
tidos nunca a esfuerzos iores a los que provi de la
actual de tierra, se dice que son normalmente consolidados, y tienen las
caracteristicas de la curva edométrica dibujada en coordenadas semilo-
garftmicas de la figura 3:12b. La mayor parte de esta curva es, aproxima-
damente, una linea recta y la pendiente se expresa, como se ha descrito
previamente, por el indice de compresién. Terzaghi y Peck®'® han obtenido
una expresién para la compresibilidad de estas arcillas del trabajo de
Skempton:

Co = 0.009(LL — 10). (3:17)
Para suelos de muy baja plasticidad y rocas porosas, Sowers®:” ha encon-

trado que el indice de compresién esti relacionado con la relacién de
vacios del suelo inalterado:

C.=0.75(c — a), (3:18)
donde a es una constante que varia de 0.2 para rocas porosas a 0.8 para
suelos muy micéceos. Ambas relaciones son aproximadas en el mejor de

los casos y deben esperarse variaciones considerables con respecto al valor
o del indice de compresién. Las arcillas
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se pueden identificar a menudo, por la humedad que tienen, que corrien-
temente estéd cerca del limite liquido.

Si el mismo suelo se reamasa, se rompe su estructura y se reduce la
relacién de vacios y se hace algo menos compresible, pero la curva edomé-
trica en coordenadas semilogaritmicas es una linea recta como se muestra
en la figura 3:12b.

Un suelo sufre durante la
toma de muestras. El esfuerzo se pucde reducir a cero o puede ser par-
cialmente retenido por tensién capilar. En ambos casos la curva esfuerzo-
relacién de vacios que se obtiene en el laboratorio representa recompresién
hasta que no se excede el esfuerzo inicial que existia en el terreno o’.

La mayoria de los suelos naturales sufren alguna alteracién en el
proceso de toma de muestras. Por lo tanto, la curva esfuerzo-relacién de
vacios obtenida en el laboratorio cae entre las curvas correspondientes al
suelo remoldeado y al suelo tal como existe en la naturaleza.

Los incrementos de esfuerzo que se emplean en el ensayo en el labo-
ratorio (regularmente Ad, = 24¢,) son generalmente mucho més grandes
que los producidos por las cargas estructurales. Estos incrementos tan
grandes producen, en algunos suelos, alteraciones yun asentamiento maycr.

Debido a estas ias, entre la del suelo inal
en su propio lugar y el ensayo de o, los
que se basan en los resultados de las pruebas, tienden a ser excesivos. Los
errores se pueden reducir con una cuidadosa manipulacién de la muestra
y empleando un procedimiento de ensayo que se asemeje tanto como sea
posible, a los cambios de esfuerzo que se produciran en la obra. Un método
simple para reducir el error que se produce por estas alteraciones, es cargar
la muestra para producir el esfuerzo de la sobrecarga, o, y dejar que se
recomprima, Después se descarga la muestra hasta llegar al esfuerzo mi-
nimo que se supone tendra en el futuro. Finalmente se recarga en incre-
mentos a esfuerzos que excedan los futuros esfuerzos y esto define la forma
de la curva virgen de compresién, Aunque se puede objetar que esto intro-
duce un ciclo de descarga y carga, que no ocurre en el depésito natural
del suclo, los ensayos de laboratorio demuestran que un segundo ci-
clo de descarga y carga no se di en la
del primer ciclo. Por lo tanto, los cambios en la relacién de vacios o el
asentamiento calculado por los que ocurren en el segundo ciclo estin muy
cerca de los que ocurririan enel primero.

Plasticidad baja a derada, suelo Un suelo
preconsolidado es aquel que ha sido sometido a un esfuerzo, o’ 0 G, su-
perior al que produce la actual sobrecarga de tierra. La mayoria de los
suelos inalterados son, hasta cierto punto, preconsolidados y la curva edo-
métrica tiene las caracteristicas de la que se muestra en la figura 3.13a.
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Fig. 3.13 Curvas de esfuerzo-relacién de vacios de suelos naturales tipicos.

La preconsolidacién se produce de varias maneras. La remocién de la
tierra superyacente, sea por erosién o excavacién, deja al suelo preconso-
lidado. La carga de preconsolidacién se puede estimar si se conoce el espe-
sor de la capa de tierra removida. La causa més importante es la tensién
capilar que proviene de la desecacién del suelo, En regiones 4ridas y ca-
fientes se han observado esfuersos superiores @ 5 kg/cm debidos a la
desecacién. La carga de por d gene-
ralmente disminuye con la idad bajo la ie del terreno. La
carga de preconsolidacién asi producida, no se puede predecir. Cuando
el nivel fredtico estd por arriba de un estrato compresible produce precon-
solidacién porque reduce la carga que soportaba el suelo por efecto de la
subpresion; en este caso la reduccién de la carga rara vez es muy grande
y se puede calcular como se explica en el capitulo 9.
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Los cambios quimicos producen preconsolidacién por el cambio de las
ligaduras fisico-quimicas entre las particulas de arcilla o por los esfuerzos
que se producen por la expansién o contraccién de los granos durante
esos cambios. La mayoria de las rocas meteorizadas y algunas rocas par-
cialmente endurecidas, estin preconsolidadas por esa causa. La lixiviacién
que remueve las sales o las altas concentraciones de cationes pueden tener
el mismo efecto en algunas arcillas, especialmente en las depositadas en
agua salada.

La carga de preconsolidacién o’ se puede estimar por la curva es-
fuerzo-relacién de vacios o curva edométrica, como se indica en la figu-
ra 3.13a. El punto de interseccién de las tangentes a la parte inicial de la
curva y a la parte recta, corresponde, aproximadamente, a la carga de
preconsolidacién.

Las arcillas preconsolidadas se pueden reconocer porque su humedad
es generalmente muy inferior al limite liquido. En los suclos excesivamente
preconsolidados (particularmente si la causa es la desecacién) la humedad
puede ser algunas veces menor que ¢l limite pléstico. Sus indices de com-
presién (por arriba de la carga de preconsolidacién) se pueden hallar
empleando la misma relacién que se usa para las arcillas normalmente
consolidadas.

La lidacién es d imp en las
nes. Un suelo que sea esencialmente compresible no es corriente que se
asiente apreciablemente hasta que los esfuerzos debidos a la carga de la
estructura no excedan demasiado a los esfuerzos producidos por la carga
de preconsolidacién.

Si Ia carga natural de preconsolidacién no es suficiente, se puede, algunas
veces, preconsolidar el suelo apilando tierra en el lugar hasta que el suelo
se comprima. Esto es a menudo una pérdida de tiempo, pero el proceso s
puede acelerar, como se describiré en el capitulo 4.

Arcillas sensibles. Las arcillas sensibles y otros suelos con estructura
floculada o muy esquelética presentan una tercera curva caracteristica,
figura 3.13b. Estos suelos son ordinariamente, preconsolidados hasta cierto
grado. La curva tiene poca pendiente hasta la carga de preconsolidacién,
entonces cae bruscamente y gradualmente se aplana para formar una linea
recta, en coordenadas semilogaritmicas. Se supone que la caida ripida en
Ia relacién de vacios refleja una fractura estructural en la cual se rompieron
los enlaces entre las parti y los granos se jenté
para dar mayor densidad. Si el mismo suelo se altera grandemente o se
remoldea, la curva edométrica es recta o ligeramente curva y algo més
acostada que la curva virgen para altos esfuerzos. La humedad en la ma-
yorfa de las arcillas de alta sensibilidad excede su limite liquido, lo cual
ayuda para su identificacién.
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Suelos cementados. Las curvas de esfuerzo-relacién de vacios de los
suelos mmemados y de las rocas blandas son smnlaxes a las de los suelos
La de babl refleja
la adherencia (y los esfuerzos entre las particulas) entre los granos, En
algunos casos, al aumentar la carga se rompe bruscamente la adherencia
y la curva de esfuerzo-relacién de vacios toma una forma similar a la
de la arcilla sensible, figura 3.13b. Con materiales como éstos se pueden
producir dos curvas de presién-relacién de vacios: i (por Io ge-
neral hiimeda) e mundada como se mueera enla hgum 3.13¢c. La cmda
de los valores altos, en muestras inal se or inund:
a muy bajos esfuerzos, tal como el producido por el propio peso del suelo.
En regiones secas se han y graves
cuando los suelos cementados se han saturado debido a la construccién
de presas o la accién de un regadio. La inundacién casi produce la satu-
racién; sin embargo, no es probable que se produzca la saturacién total.
uelos expansivos. Las arcillas muy plasticas parcialmente saturadas
y algunos suclos muy miciceos pueden preconsolidarse fuertemente por
desecacién. Si tienen acceso al 2gua, estando sometidas a bajos esfuerzos,
el agua y se figura 3.13d. Estos suelos pueden
producir dos curvas de esf lacién de vacios: i pero par-
cialmente asturada e inundada. El suelo inundado se acerca al saturado,
sin embargo, hay una pequefia evidencia cuando se produce el ciento por
ciento de saturacién.

Turba. Las turbas y los suelos muy orgénicos son extremadamente
compresibles, dependiendo de su relacién de vacios. Las curvas de presién-
relacién de vacios se parecen a las de las arcillas ligeramente precon-
solidadas. La curva virgen dibujada en papel semilogaritmico rara vez
es muy recta. Se han hallado indices de compresién tan altos como 15 en
algunas turbas que tienen una mlauén de vacios muy alto.

. Las arenas se por la
y fractura de los granos acompafiada por alguna distorsién elastica de los
mismos. El indice de compresién es, por lo general, menor que 0.1, y las
curvas son parecidas a las de las arcillas.

Compresibilidad de la roca. Las rocas muy endurecidas con bajas
relaciones de vacios (menores que 0.2) son précticamente incompresibles.
Las rocas més porosas, incluyendo la lutita, la toba y las calizas porosas,
se consolidan en forma similar a como lo hacen los suelos. El mecanismo
de la consolidacién de las rocas parece ser una combinacién de la distor-
sién elistica de la armazén sélida formada entre los poros y del aplasta-
miento de la roca en los puntos donde estd muy esforzada. Las curvas de
presién-relacién de vacios de las rocas porosas son semejantes a las de los
suelos preconsolidados.
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La inuad; izacién y lixiviacién debilitard la roca, lo cual
ppermite una consolidacién adicional. Esto se ha observado en las calizas
blandas y es posible que se produzca en la toba. La lixiviacién de la roca
parece que aumenta con el esfuerzo y de este modo aumenta el asenta-
miento con el aumento de carga y también a medida que pasa el uempo
Esto s6lo se puede evaluar p iendo en el Ia
de la roca bajo los efectos de una carga.

La roca partida, como la que se usa en pedraplenes o escolleras, se
consolida por reorientacién de los y por en los
puntos de contacto. Las curvas de presién-relacién de vacios se parecen
a las de compresién virgen. Figuras 3.10 y 3.12.

3:8 REGIMEN DE COMPRESION

La compresién de un estrato de suelo no ocurre bruscamente; al con-
trario, a menudo es tan lenta que cuesta trabajo creer que se estd pro-
duciendo algin asentamiento. Edificios de Chicago se han estado asen-
tando por 50 afios y la Torre Inclinada de Pisa, comenzada en 1174, todavia
se estd moviendo.

El asentamiento empieza répidamente y se hace més lento a medida
que pasa el tiempo. Se puede dividir en tres etapas, como se muestra
en la figura 3.14: inicial, primario o hidrodindmico y secundario. La suma
de los asentamientos inicial y primario, es la que se calcula partiendo de la
curva esfuerzo-relacién de vacios obtemdz en el laboratorio. EIl asen-
tamiento dario tiene i en los suelos muy
orgénicos, muy miciceos y muy sensibl

Consolidacién inicial. La etapa inicial se produce tan pronto como
se aplica la carga y se debe en gran parte a la compresién y solucién del
aire que hay en los poros del suclo. También est incluida alguna com-
presién de la fase sélida y del agua del suelo.

o
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Ae delacuvae~5

°
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Fig. 3.14 Curva fiempo-asentamiento para un incremento de carga.
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El porcentaje de consolidacién inicial de un suelo estd mayormente
determinado por su grado de saturacién. Es pricticamente 0 en un suelo
saturado, pero puede ser tan grande como el 50 por ciento cuando el grado
de saturacién es el 90 por ciento. Este porcentaje decrece conforme
aumenta la carga debido a la menor relacién de vados (y por tanto, mis
alta ? i6n inicial se por
los datos del ensayo de laboratorio de asentamiento-tiempo y es una parte
de los resultados del ensayo, como en la figura 3.19a.

50 g/Kg Be/ke 50 g/Kg
50 g/Kg
m em w cm
0Og/em?

. Muelle con carga inicial b. Muelle comprimido por  c. Muelle con 50 Kg de carga

la carga adicionada inicial colocado dentro de
uncilindro herméticamente
cerrado lleno de agua. La
presi6n del agua es cero

25 g/Kg,

50 g/Kg e/ke
50 g/Kg
10 cm
25 g/em2 0g/emz
. Elmuelesoporta S0 Ke . El muele soprta 625 . EI muelle soport 75 Ke.
. La_presin agu ahora  La presion del agua es cero
o o e 25 e una presin “Ge ‘125
soporta los 25 Kg de g/cm:

Fig. 315 Analogfa del muelle y el pistén, que muestra como posa lo carga adicional
de 25 kg que era soportada por la presién del agua [esfuerzo neutro) al muelle.

Esfuerzo neutro. La velocidad de la compresién primaria o hidrodi-
némica estd regida por la evacuacién del agua de los poros del suelo. El
agua es expulsada por una fuerza exterior aplicada a la masa de suelo.
Esta fuerza aumenta la presién del agua sobrepasando la hidrostitica, lo
cual produce un gradiente hidréulico que hace que el agua fluya. La me-
cénica de este proceso se puede demostrar por analogia con un muelle,
un pistén y un cilindro. Un muelle (figura 3.15¢) esté unido en su parte
superior a un pistén que tiene un 4rea transversal de 1,000 cm? y pesa
50 kg. Con este peso el muelle tiene una longitud de 10 cm. Cuando se
coloca sobre el muelle un peso de 25 kg (figura 3.156) éste se comprime
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y su longitud se reduce a 8 cm, La compresién es instantinea tan pronto
como se aplica el peso. Supéngase que el muelle y el pistén, en vez de
estar al aire libre, estan encerrados en un cilindro al cual se ajusta per-
fectamente el pistén y que el espacio debajo del pistén estd lleno de agua.
(figura 3.15¢). El muelle estd comprimido por efecto de los 50 kg de peso
del pistén y el agua no sufre presién alguna.

Si afiadimos un peso de 25 kg sobre el pistén (figura 3.15d) el muelle
no se puede comprimir porque el agua debajo del pistén no tiene salida
en absoluto.

El muelle contintia soportando los 50 kg de peso del pistén, pero no puede
soportar el peso adicional. Los 25 kg estin soportados por la presién del
agua contra el pistén que es de 25 g/cm® Si la carga total de 75 kg se
designa por o y la carga que soporta el muelle por o, la siguiente ecuacién
expresa c6mo es soportada la carga total:

o=d+u (3:12¢)
75 =50 + 25

Si por la presion del agua debajo del pistén se eliminan 1,000 cm?, el
muelle se comprimird y su longitud serd 9 cm. Ahora el muelle soporta
(50 + 25/2) = 625 kg y eleesfuerzo neutro se reducird a 12.5 g/em?,
como se muestra en la figura 3.15¢.

75 =625 + 125

Si se climinan 1,000 cm® més de agua, el muelle soportard 75 kg y la
presién neutra ser4 cero, como se indica en la figura 3.15. Por la compre-
sién del muelle se traspasan a éste los 25 kg de carga adicional que
inicialmente eran soportados por la presién del agua.

La consolidacién del suelo es similar a lo anteriormente descrito. La
resilencia de la estructura de los granos estd representada por el muclle
y los poros llenos de agua por el cilindro. Cuando se aplica una carga
2 un suelo la estructura de los granos no puede soportarla inmediatamente
porque no se produce compresién; es pues la presién neutra la que so-
porta la carga. A medida que el agua fluye y se escapa y el suclo se
comprime, la estructura de los granos soporta la carga y la presién neutra
llega a ser cero. Las etapas sucesivas (figura 3.16) ilustran la manera
como se transfieren los esfuerzos en un estrato de suelo que estd limitado
arriba y abajo por estratos permeables. El esfuerzo inicial en el suelo se
designa por oy, el esfuerzo adicional debido al peso de la estructura por
Ao, el esfuerzo neutro por u y el esfuerzo en la estructura de los granos
por v o o’
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2. Estados del esfuerzo inicial en un estrato de suels
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b. Estados de los esfuerzos inmediatamente después de adicionar Ao
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c. Estado de los esfuerzos después que parte del agua ha sido expulsada del estrato de suelo
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Esfuerzo total Esfuerzo neutro Esfuerzo efectivo

d. Estado de los esfuerzos después de la consolidacién total. El esfuerzo neutro ha
vuelto a tomar su valor inicial y el esfuerzo efectivo soporta la carga adicionada, Ao~

Fig. 3.16 Esfuerzos durante la consolidacién. E! arenaje del estrato de suelo se produce
por ambas caras, la superior y la inferior.

P je de lidacién. El p je de idacién, U, se
define como el porcentaje promedio del esfuerzo adicional Ag, que es sopor-
tado por el aumento del esfuerzo efectivo y representa el porcentaje de la
compresién total o méxima que ya ha ocurrido en el estrato. El porcentaje
de consolidacién depende de varios factores:

1. La permeabilidad del suelo, que rige la velocidad de filtracién del

agua.

El espesor del estrato, que influye tanto en el volumen de agua

que debe filtrarse como en la distancia que debe atravesar y en el

gradiente hidraulico.

3. El niimero de fronteras permeables del estrato, por las cuales pueda
el agua salir, lo cual influye en la distancia que el agua debe
atravesar y en el gradiente hidréulico.

4. La relacién de vacios y la velocidad con que ésta cambia con la
presién, lo cual influye en el volumen de agua y en la manera como
la presién neutra disminuye con la pérdida de agua.
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Un anélisis ico del je de lidacién conduce a la
siguiente ecuacién:
11 + o)k )
U=f*or— 3:19:
# (o (8:19)
U ={(T), (3:19b)

en la que f significa funcién; ¢, tiempo; e, relacién de vacios; &, coeficiente
de permeabilidad; H, espesor del estrato; N, nitimero de fronteras hori-
zontales permeables del estrato (que pueden ser una o dos) ; yuw, pero espe-
cifico del agua y @, la raz6n de cambio de la relacién de vacios con los
cambios de presién, A;/Ac. El término T es una razén adimensional que
se llama factor tiempo y se define por la expresién
t(1 +e)k

(H/N)*avyo’

La relacién entre U y T se expresa por una funcién matematica que
es independiente de las caracteristicas del suelo o de la magnitud de la
compresién, pero depende de la variacién Ao con la profundidad a través
del estrato y de si el estrato estd limitado arriba y abajo por capas permea-
bles o solamente en una de las superficies.

El anélisis teérico de la consolidacién estd basado en varias suposicio-
nes: el suelo es homogéneo y est4 saturado, el valor del término

k(L+e)
a
es constante durante la compresién y el movimiento del agua es vertical.
Debido a estas suposiciones no se puede esperar gran exactitud cuando

T= (3:20)

0
5§ \
g
2 N
2 o
s 0
e
2 5
P~
Tt
100
01 02 03 04 05 06 07 08 09 10 11 12

Factor tiempo, T
Fig. 3.17 Consolidacién con relacién ol fiempo de un estrato que drena por ambas
caras y para cualquier distribucién del aumento del esfuerzo o para un estrato drenado.
por una sola cara y una distribucién uniforme del aumento del esfuerzo.
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se estima la compresién con relacién al tiempo. En el grifico de la figu-
ra 3.17 se indica la relacién entre U y T para la mayoria de los problemas
précticos; sin embargo es inexacto cuando ocurren grandes variaciones
en Ac con la profundidad en un estrato que esté limitado por una super-
ficie impermeable, ya sea por arriba o por abajo.

Las caracteristicas de un suelo que rigen su velocidad de consolidacién
se pueden expresar por el coeficiente de consolidacién, c,, que se define
por la expresién:

_(1+e)k K
e (3:21)
Este coeficiente varia algo con el esfuerzo en el suelo o.

Para esfuerzos por debajo de la carga de preconsolidacién el coeficiente
de consolidacién es alto, lo. cual indica que la consolidacién es rapida.
Este coeficiente desciende a un valor minimo cuando se alcanza la carga
de preconsolidacién y entonces aumenta lentamente conforme aumenta el
esfuerzo, como se indica en la figura 3.19b.

Ejemplo 3:2

Hallar el tiempo que se requiere para que se produzca el 50% de con-
solidacién en el estrato de suclo siguiente.

k = 0.0000001 cm/seg.

e =15
@ = 0.0003 cm?/gm.
v = 1gm/cm®.

El espesor del estrato es de 900 cm con superficies permeables arriba y
abajo.

1 U=50%,T =02

2. Para un estrato de 900 cm de espesor y dos superficies permeables:

H/2 = 900/2 = 450 cm.
— #(1 + 1.5)0.000000 1

3 02 = X 00003 X 1 *
02 X 203,000 3 X 1 _
92 X 20BN X 3X 1~ 487 x 10°seg,
5. 1= 565 dias.

4. t=

Compresién secundaria. Después que el exceso de presién hidrosté-
tica se ha disipado, la compresién no cesa, sino que continia muy lenta-
mente, en i6n siempre i por tiempo indefinido. Esta
es la compresin secundaria que parece ser el resultado de un reajuste
pléstico de los granos del suelo a los nuevos esfuerzos, de la fractura pro-
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gresiva de las ligaduras entre los granos y posiblemente de la fractura
progresiva de las mismas particulas.

La compresién secundaria se puede apreciar en un grafico de asenta-
miento como una funcién del logaritmo del tiempo (figura 3:18). La
compresién secundaria se presenta como una linea recta con pendiente
hacia abajo o, en algunos casos, una linea recta seguida por otra linea

| gl |

I Ae delacunae-&

Relacién de vacios

Secundario

10 10! 1000
Tiempo en minutos (escala logaritmica)

Fi Compresién secundaria; curva tiempo-asentamiento en coordenadas semiloga-
ritmicas para un incremento de esfuerzo.

recta de menor pendiente. La relacién de vacios e, que corresponde al
final efectivo de la consolidacién primaria se puede hallar por la intersec-
cién de la tangente a la curva de idacién primaria y la ?
hacia atris de la linea de consolidacién secundaria, como se indica en la
figura. 3:18. El régimen de la consolidacién secundaria depende del ingre-
mento de aumento del esfuerzo, Ac y de las caracteristicas del sue]o en
los suelos i 4nicos de ibilidad baja a moderada, la
secundaria no fiene fmportancia en b mayorfa de los casos. En lag arcillas
muy compresibles, en los suelos muy micceos, en los rellenos de roca
partida y en los materiales orgénicos, la compresién secundaria puede ser
una parte muy importante de la compresién.

La ecuacién del régimen de la compresién secundaria se puede deducir,
aproximadamente, de la parte recta de la curva en la que se ha dibujado
el logaritmo del tiempo

Ae = —a(logi t: — logie 1)
By —albmis (?) (8:222)
\

En esta expresién ¢, es el tiempo necesario para que practicamente se
termine la compresién hidrodindmica y ¢, cualquier tiempo posterior.®
En esta expresion se ignora la compresion secundaria que se produce
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durante la fase ind pero el error prok no es grave.
El valor « es un coeficiente que expresa el régimen de la compresién se-
cundaria. Con el coeficiente de i6 ia, Ca s puede expre-
sar lo mismo en términos de porcentaje de asentamiento:
Ca=af(1+¢) (3:22b)
AH tz) 3:99,
4, L), :22¢;
H - “Ca[ogm(‘l ( )
@y Ca aumentan generalmente conforme aumenta el esfuerzo, figura 3:19c.
La i6 daria es con ia irregular y sélo se puede
aproximar burdamente a una linea recta en el grafico del logaritmo del
tiempo; por lo tanto, los esti de la 16 ia rara vez

son exactos.

Representacién de los datos del régimen de tiempo. Las tres fa-
ses del régimen de tiempo dependen del nivel del esfuerzo; es por lo tanto,
conveniente expresar las tres fases como funciones del esfuerzo final, como
en la figura 3.19. Las funciones no son {nicas, porque también dependen

=0 0.03
d §02 N & 50.02-
o v
501 \-'./ 001
L S 0 1 0
02 05 5 25 0205 5 2 02 05 5 25
o’ en Kg/cm? o' en Kg/em2 o' en Kg/em2
a. Consolidacion inicial como  b. Consolidatién primaria o . Coeficiente de consolida-
porcentajede la inicial més hidrodinémi oeficiente cion secundaria, Co
Ta primaria en un suelo par- de censolidacién Cy

cialmente saturado

Fig. 3.19 Trazado de los foctores y coeficientes que expresan el régimen de consolidacién
como funciones del esfuerzo (suelos diferentes).

del incremento del esfuerzo, A¢’; sin embargo, si el incremento es similar
al del prototipo, los valores son lo bastante aceptables para los estimados
que se hacen en obras de ingenieria.

3:9 0 (EXP, Y DESL

Los suelos sufren cambios volumétricos que no son ducide

or
cargas exteriores, sino que son causados por los carbios en Ia humeaad
del suelo y por los esfuerzos internos afectados por el agua.

Retraceion. La retraccién es causada por la tension capilar. Cuando
un suelo saturado se seca, se forma un menisco en cada poro en la super-
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ficie del suelo; esto produce traccién en el agua del suelo y la correspon-
diente compresién en la estructura del mismo. Esto se puede expresar
cuantitativamente por la ecuacién 3.12c, igualando a cero el esfuerzo
externo.

0=0qo+u,

o = —u.
(Como el valor u de la tensién capilar es negativo, —(—u) es positivo
y el esfuerzo efectivo o es positivo). Este esfuerzo de compresién es tan
efectivo para producir la compresién del suelo como una carga externa
y puede producir presiones de varios kilogramos por centimetro cuadrado
en los suelos de grano fino.

Limite de retraccién. Durante el proceso de la retraccién, los poros

se hacen més pequefios y la tensién capilar potencial méxima aumenta.

Tensi6n capilar

Limite de retraccién

Resistencia a
compresion

b e,
05 1 15 2 25 3
Tension capilar u
Esfuerzo de compresién & en Kg/cm2

Fig. 3.20 Limite de retraccién como una funcién de la tensién capilar y de la resistencia
a compresin.

Esto se muestra grificamente en la figura 3.20, donde se ha trazado la
resistencia a compresién y la curva esfuerzo —relacién de vacios. Durante
el proceso de secamiento y retraccién Ia relacién de vacios disminuye y
con ella ambas, la maxnma tensién capllat y la resistencia a compresién

aunque en di El suelo saturado
porque la pérdida de agua produce una reduccién igual en la relacién
de vacios; sin embargo, se llega a una relacién de vacios en que la méxima
tensién capilar es igual a la resistencia a compresi¢n. Si se continta secando
el suelo no se reducird més la relacién de vacios porque la resistencia a
compresién es superior a la tensién capilar. En este punto, que se conoce
con el nombre de limite de ién, cesa la ién de
Ia relacién de vacios. El menisco de cada poro comienza a retraerse de la
superficie del suelo y éste pierde su aspecto hitmedo, luce seco y la masa
de suelo deja de estar saturada.
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El limite de retraccién se define como el porcentaje de humedad en el
punto en que la retraccién cesa y el suelo deja dc e:tar saturado. Se puede
hallar secando el suelo cuando se
produce el cambio de color y determinando la humedad en ese momento.
‘También se puede hallar secando completamente una muestra de suelo
saturado. Si el peso y volumen total al comenzar la retraccién son W, y Vi
y al final de la retraccién (secando en estufa) son W y V2 se puede hacer
el siguiente razonamiento, suponiendo que no haya cambio de volumen
después que se ha alcanzado el limite de retraccién y que la pérdida de
peso por evaporacién del agua hasta llegar al limite de retraccién estd

fiada por la diente pérdida de volumen:
W.=W,,
(V1 — V2)yw = Wiy (pérdida de agua hasta el LR)
sL=Wa=Weo (V= Valye oo, (3:29)

2

Mis alld del limite de retraccién la tensién capilar puede aumentar
en los poros més pequefios y disiparse en algunos de los mayores. Algunos
suelos al secarse, especialmente los que contienen materia orgénica fibrosa
y mica, se pueden expansionar pasado el limite de retraccién, en cambio
otros se pueden contraer mas. Estos cambios son, ordinariamente, insigni-
ficantes.

La retraccién del suelo produce asentamientos en los suelos compre-
sibles. Como la tensién capilar se ejerce en todas direcciones, la retraccién
se produce horizontal y verticalmente, lo que da lugar a que se formen
grietas de retraccién. Se han observado grietas de 30 cm de ancho y 5 m
de profundidad en arcillas muy compresibles. La repeticién de la retrac-

cién, causada por la desecacién en tiempo seco, produciré en el suelo una
malla de grietas de ién en todas direcciones y una
en bloques.

Entumecimiento (expansién). Algunos suelos no solamente se re-
traen cuando se secan, sino que también se entumecen cuando se les deja
aumentar la humedad. El mecanismo es més complicado que en el caso
de la retraccién y es causado por di la
eldstica de los granos del suelo, la atraccién del agua por los minerales
arcillosos, la repulsién eléctrica de las particulas de arcilla y de sus catio-
nes absorbidos de unos a otros y la expansién del aire atrapado en los
poros del suclo. En los suelos que han sido precomprimidos por carga o

todos estos En los suelos
que nunca han sido precomprimidos los factores mas importantes son,
probablemente, la atraccién del agua por los minerales arcillosos y la
repulsién eléctrica de las particulas de arcilla rodeadas por el agua.
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Se pueden desarrollar grandes presiones si el agua puede llegar al suclo
y se impide el entumecimiento por confinamiento. Si la causa es la pre-
compresién, la presién de expansién puede llegar a ser tan grande como
la carga de preconsolidacién. Si la adsorcién y la repulsién son las causas
predominantes, como en las arcillas de la familia de la montmorillonita,
se pueden desarrollar presiones de varios kilogramos por centimetro cua-
drado.

Los cambios quimicos producen la expansién de algunos suelos y rocas.
Las bases fuertes, que se fugan por filtracién, del proceso quimico, pueden
causar la expansién de minerales en capas, como las micas y las arcillas.
La oxidacién de la pirita de hierro de las lutitas, recientemente expuestas
al aire, causar4 el entumecimiento de éstas y el deterioro de las estructuras
del sueln

iccién de la & ydel imie ( én).
Bs difici predecir cuantitati ény el r-
que dependen del carécter del suelo y de los cambms de humedad. La
retraccién se puede hallar secando simplemente el suelo y calculando la
relacién entre el volumen y la humedad de saturacién. En general, cuanto
més bajo es el limite de retraccién, mayor es la retraccién potencial del
suelo. El entumecimiento se puede estimar por un ensayo parecido al de
consolidacién. La expansién libre se halla inundando el suelo cuando estd
sometido a una presién normal constante (como de 50 g/cm?). La presién
de entumecimiento se halla inundando ‘el suelo y midiendo la presién que
es necesario aplicar para impedir la expansién. Se ha encontrado que el
limite de i6n y el indice de plasticidad dan alguna indicacién del
cambio potencial de volumen del suelo, como se expresa en la tabla 3:3.

TABLA 3:3 CAMBIO POTENCIAL DE VOLUMEN
(Tomada de Holtz y Gibbs 3:10)

Cambio de volumen Limite de retraccién Indice de plasticidad
Probablemente bajo 12 o mayor 0-15
Probablemente moderado 10 - 12 15 - 30
Probablemente alto 0-10 30 o mayor

La itud del imi y de la i6n o el esfuerzo de

retraccién, si el suelo estd confinado, dependen de la humedad inicial 311

Si el suclo esté mds seco que I humedad comespondiente al limite de
un i posterior no producird una

si estd més himedo, la retraccin méxima posible serd equivalente a la

diferencia entre la humedad real y el limite de retraccién.
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Los limitados datos disponibles indican de manera similar, que se
produciré un ligero entumecimiento después que el suelo alcance la hu-
medad correspondiente al limite pléstico o que éta sea ligeramente mayor,
equivalente a una razsn agua-plasticidad de alrededor de 0.25. Si Ia hume-
dad es menor se producen jento y presién de

mayores, como se indica en la figura 3.21.5%

f Y 15
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Raz6n agua-plasticidad, R Raz6n agua-plasticidad, R,
a. Presion de expansion completaments b, Expansion con confinamiento nominal
restringida
y presién de imiento como una funcién de lo razén

321
agua-plasticidad.

La mayor dificultad que se presenta para poder predecir la magnitud
del entumecimiento y de la retraccién en un depésito de suelo se debe
a que hay pocos datos disponibles para poder determinar los cambios
potenciales de humedad. Puede ser necesaria una continuada observacién
en el terreno, por varios afios, para determinar las fluctuaciones de la
humedad que se producen en una regién y estas observaciones deben incluir
los efectos de cualquier estructura o de cualquier cambio ambiental pro-
ducido por el hombre.

Desleimiento. Si un suelo que se ha secado bastante més alld del
limite de retraccién, se inunda o sumerge bruscamente en agua, se desin-
tegra formando una masa blanda y mojada; a este proceso se le llama
desleimiento.

Dos factores estén implicados en el desleimiento. Primero, al penetrar
el agua desde la superficie la desigual expansién del suelo hace que pedazos
de éste como escamas, se desprendan. Segundo, al secarse el suelo mds
alla del limite de retraccién, algunos de los poros se llenan de aire. Cuando
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el suelo seco se sumerge en agua, ésta penetra por todos los lados de los
poros llenos de aire, el aire es atrapado entre los meniscos del agua que
penetré y la presién aumenta a medida que el agua llena los poros. El
resultado es una explosién de los poros y la desintegracién del suelo.
Tanto el escamado como las burbujas de aire se pueden ver colocando
un trozo de arcilla seca en un vaso de agua.

3:10 ESFUERZOS COMBINADOS

Muchos problemas de asentamiento se pueden plantear correctamente
con un simple caso de esfuerzo unidimensional y de compresién, tal como
se explicé anteriormente (secciones 3:6, 3:8) ; hay, sin embargo, muchos
otros problemas de deformacién y falla del suelo que implican esfuerzos
en tres dimensiones. Los simples casos de compresién y traccién en una
direccién, tan tiles en los proyectos estructurales en acero y en hormigén,
tienen poca aplicacién en la masa de suelo, cuyo peso es una parte substan-
cial de la carga total y donde las cargas estructurales se introducen en la
masa en varias direcciones y a diferentes niveles. Por lo tanto, el andlisis
de los efectos del esfuerzo debe comenzar considerando el campo total
de esfuerzo en tres dimensiones

El esfuerzo (tension) se define como la fuerza por unidad de 4rea. Un
esfuerzo aplicado a una superficie plana de un sélido se puede descom-
poner en dos componentes: una perpendicular (normal) al plano, que se
llama esfuerzo normal, o (sigma) y otra que actiia en la superficie del
plano que se llama esfuerzo cortante, = (tau), como se indica en la fi-
gura 3.22a. Cuando en un plano actia solamente la componente normal
y 7 = 0, a ese esfuerzo normal s le llama esfuerzo principal, (figura 3.22b).

Cuando se prueba un cubo de roca o mortero para determinar su
resistencia, se coloca en una méquina y se aplica a las caras superior e
inferior una fuerza de compresién que se aumenta gradualmente. La
fuerza de compresién produce esfuerzos de compresién en las caras donde
se aplica; estos esfuerzos son esfuerzos principales y los planos horizontales
donde ellos se producen se llaman planos principales. Aunque raramente

L

4 s s |
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%

a. Esfuerzos cortante y normal . Esfuerzos principales en un cubo

Fig. 3.22 Esfuerzos normal, cortante y principal.
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se hace, serfa posible aplicar fuerzas de compresién en los otros dos pares
de caras del cubo; esto también produciria esfuerzos principales en las
caras donde fueran aplicadas esas fuerzas y esas caras serfan también
planos principales. Se puede demostrar que hay tres esfuerzos principales
independientes perpendiculares que actiian en tres planos principales per-
pendiculares. EI mayor de estos tres esfuerzos principales se llama csfuerzo
 principal mayor y se designa por oy, el més pequefio es el esfuerzo prin-
cipal menor, as, y el tercero se llama esfuerzo principal interemedio o,.

Como en la mecénica del suelo los esfuerzos de traccién son compa-
rativamente raros, para cvitar muchos signos negativos, los esfuerzos de
compresién se consideran positivos. En el caso del cubo de mortero some-
tido a un ensayo usual de compresién, el esfuerzo de compresién aplicado
a las caras superior e inferior es oy, y los otros dos esfuerzos principales,
o2 y o5, Son cero,

Si un plano inclinado corta al cubo, es posible calcular los esfuerzos
normal y cortante en ese plano partiendo de los tres esfuerzos principales
y las leyes de la estética. El caso general es bastante complicado porque
requiere el empleo de los cosenos directores del plano inclinado con res-
pecto a los planos principales. Sin embargo, en muchos problemas de
mecénica del suelo, s6lo nos interesan los esfuerzos en planos perpendicu-
lares al plano principal intermedio, con lo cual el problema se reduce a
dos dimensiones.

La direccién de un plano inclinado que sea perpendicular al plano
principal intermedio se define por en 4ngulo « (alfa), que es el 4ngulo
que forma el plano inclinado con el plano del esfuerzo principal mayor,
como se indica en la figura 3.23.

Los esfuerzos normal y cortante en ese plano se pueden hallar cono-
ciendo o, y o5, por las leyes de la estitica. Si se supone que la arista del

a, Vista isométrica b. Secci6n transversal

Fig. 3.23 Esfuerzos en un cubo corfado por un plano que es perpendicular al plono de o
¥ que forma el dngulo a con el plano de o5,
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cubo es 1, las fuerzas que actfian en el plano inclinado en las direcciones
@, y 03 son, respectivamente:

Fy, = o, X 4rea,
Fi=aX1X1,
Fy=og; X1 X ltane.
La suma de las componentes de estas fuerzas, normales al plano inclinado es:
F, = Ficosa + Fysena,
Fy =o0,co5a + ostanasena.
La suma de las componentes paralelas al plano es
F, = oy5ena — ogtanecosa.
Como el 4rea del plano inclinado es 1/cosa, el esfuerzo normal en
el plano oq es:

_ oicosa + ostanasena

o T/cosa

oa = 01 c08% @ + 05 sen’ a,
oa=

e (3:24a)

De la misma manera se halla el esfuerzo cortante en el plano inclinado,
7a, Que es:

ra=22 ; %% sen 2a. (3:24b)

Por medio de estas férmulas se pueden calcular los esfuerzos en cual-
quier plano inclinado que forme un 4ngulo a con el plano principal mayor
o si se conocen los esfuerzos en dos planos cualesquiera se pueden calcular
los esfuerzos principales.

Estas formulas permiten las sigui fones, que se
deben recordar cuando se analizan esfuerzos:

1. El esfuerzo cortante méaximo se produce cuando sen2z=1 6

a=45° 6 135° y es igual a -2,

)
2. El esfuerzo normal méximo se produce cuando cos2a =1y a = 0.
3. El esfuerzo normal minimo se produce cuando cos2a= —1 y

@=90° y el plano es paralelo al plano principal menor.
4. En dos planos cualesquiera perpendiculares entre si los esfuerzos
cortantes son iguales en magnitud.
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Circunferencia de Mohr. El fisico alemén Otto Mohr invent6 un
procedimiento grafico para resolver las ecuaciones y hallar los esfuerzos
normal y cortante en un plano perpendicular a uno de los planos prin-
cipales y que forme un 4ngulo « con el mayor de los otros dos planos
principales. En el sistema de coordenadas que se establece (figura 3.24a)
la x representa los esfuerzos normales y la y los cortantes. Los esfuerzos
de compresién (positivos) se dibujan a la derecha y las tracciones a la

B -1
a. Coordenadas de Mohr b. Esfuerzos principales

(o.7)

E3

(o-1)

-1
c. Circunferencia de Mohr de esfuerzos
Fig. 3.24 Coordenadas de Mohr y circunferencia de esfuerzos de Mohr.

izquierda. Las fuerzas cortantes se pueden dibujar hacia arriba o hacia
abajo, pues su signo no tiene significacién. Las coordenadas de un punto
(o, 7) representan la combinacién de los esfuerzos normal y cortante
en un plano, cualquiera que sea su orientacién.

En este diagrama se dibujan las coordenadas de o, y o, (figura 3.24b) ;
ambas en el eje o, pues en los planos principales el esfuerzo cortante es
cero. Se traza una circunferencia que pase por esos puntos y cuyo centro
estara situado en el eje o (figura 3.24c). El centro de esta circunferencia

(01— 03)
7 Se

tiene las coordenadas ("‘ *2' % 0) y su radio es igual a

traza un radio que forme el 4ngulo 2a con el eje o, que se mide en direc-
cién contraria al movimiento de las agujas del reloj. La coordenada x de
un punto en la circunferencia al extremo del radio es:
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01— oy

+

F
S cos 2a,

que s ¢ en un plano inclinado que forma el 4ngulo  con el plano
principal mayor. La coordenada y del punto es:

o1

o
? sen 2a,

que es 7 en el mismo plano. La circunferencia representa las condi-
ciones posibles de esfuerzos en cualquier plano perpendicular al plano
principal intermedio. Los esfuerzos en un plano preciso que forme el
4ngulo a se pueden hallar gréficamente siguiendo esta construccién. En
esta construccién gréfica se puede demostrar que el valor méximo de T
se produce en un plano en que un 4ngulo 2 = 90° y es igual a @
o sea la mitad de la diferencia entre los esfuerzos principales mayor y
menor y también que los esfuerzos cortantes en dos planos perpendiculares
entre si son iguales.

Se puede aplicar la misma construccién grafica a esfuerzos en un
plano perpendicular al plano principal mayor, usando o; y o5 y en un pla-
no perpendicular al plano principal menor usando o y ;. Como la cir-
cunferencia es simétrica con respecto al eje x, basta dibujar la semi-
circunferencia superior. La mitad inferior se puede dibujar usando —2a
(medido desde el eje en la direccién del movimiento de las agujas del
reloj) y valores negativos para el esfuerzo cortante.

La orientacién de los planos no se muestra directamente en el dia-
grama de Mohr, pero se puede representar separadamente, figura 3.24c.

En la representacién en tres dimensiones, figura 3.25, hay tres circun-
ferencias cada una de las cuales representa los esfuerzos en un plano
perpendicular a uno de los planos principales. El 4rea entre las circunfe-
rencias representa los esfuerzos combinados en planos que son oblicuos

Fig. 3.25 Circunferencias de Mohr para esfuerzos en tres dimensiones que definen fodas
las posibles combinaciones de los esfuerzos normal y cortante.
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a los tres planos principales. Estos esfuerzos se pueden calcular analti-
camente usando el mismo razonamiento que se empled para la ecuacién
(3.24a) y (b), como s explica en los textos de teoria de la elasticidad
y en los textos de los cursos i de resi: ia de i El
esfuerzo cortante maximo estd definido por la circunferencia de esfuerzo
@1 — a5, que expresa las combinaciones de esfuerzos en cualquier plano
que sea oblicuo a los planos principales mayor y menor y perpendicular
al intermedio. Por lo tanto, la circunferencia o3 — a; y ¢l plano que ella
representa son de gran importancia en la mayorfa de los problemas reales
de resistencia y falla del suelo.

La circunferencia de esfuerzos de Mohr estd basada en las leyes de la
estitica y se puede aplicar a cualquier material. Aunque la discusién
se ha limitado a los esfuerzos que actéian en las caras de un cubo, se
aplica igual a un cubo i 1, es decir a un punto.

Ejemplo 3:3

Datos: o; = 10kg/cm® y o3 = 2kg/cm? Hallar o y = en un plano
que forme un 4ngulo de 30° con el plano principal mayor y que sea
perpendicular al plano principal intermedio.

1. Dibujar a; y a5 sobre el cje o (figura 3.26a).

2. Trazar una circunferencia que pase por esos puntos con el centro

del eje o.
3. Dibujar un radio que forme el angulo 2 = 60°.
4. Medir a escala en el dibujo o y 7.

o = 8kg/cm?; = 3.5 kg/cm?.

Ejemplo 3:4

Datos: Los esfuerzos normal y cortante en un plano son, respectiva-
mente, 7.8 g/cm? y 1.9 g/cm?; los esfuerzos normal y cortante en un

- T
@15 \7:8,19)
f |
m g ; 20 | 7
Vo2 10 =02 =8
a. Ejemplo 3:3 b. Ejemplo 3:4

Fig. 3.26 Célculo de los esfuerzos por la circunferencia de Mohr.
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segundo plano son: 0.5 g/cm? y 1.5 g/em®. Calcular los esfuerzos prine
cipales mayor y menor y el 4ngulo que forman los dos planos.

1. Dibujar las coordenadas de los esfuerzos en los dos planos (fi-
gura 3.26b).

2. Trazar la circunferencia que pase por los dos puntos con centro
en el eje o. (EI centro es la interseccién con el eje o de la per-
pendicular que biseca la linea que une los dos puntos).

3. Los valores de o; y o5 s pueden tomar a escala en el dibujo.
o1 = 8g/em® oy = 0.2 g/cm?.

4. Medir en el dibujo en éngulo 2 correspondiente a cada plano.
El 4ngulo entre dichos planos es 4 (2a; — 2az) = 65°.

3:11 DEFORMACION Y FALLA

Cuando un material cualquiera, incluyendo el suclo, cs sometido a
esfuerzos, sufre d La de Ia d ién depende
de la resistencia del material y de la combinacién de los esfucrzos. Si se
van aumentando los esfuerzos se alcanzard un punto en el cual el material
falla al no poder resistir un nuevo aumemo del esfuerzo. En ese pumo,
llamado falla, los di incl do los suelos,
de diferente manera; unos se desi y otros se d
mente con un pequefio o ninglin aumento de esfuerzo. Los suelos que
esta.n compuesws de las tres fases presentan una amplia variedad de

que son icas y la falla que se produce es més
compleja que la de otros materiales, como el acero y el hormigén. La
deformacién no es siempre proporcional al esfuerzo, sino que cambia
con el tiempo y con el medio. La resistencia de suelo a la falla depende
del campo de esfuerzos, el ambiente y el tiempo; ademés, no es facil,
corrientemente, definir el punto de falla o rotura. A pesar de estas dife-
rencias entre suelo, roca y otros materiales, los conceptos ideales de la
mecénica aplicada, como son el médulo de elasticidad, el médulo de Poisson
y la teoria de la falla de Mohr, se pueden aplicar a los suelos y rocas
de las obras de ingenieria. Debe tenerse en cuenta, sin embargo, que estos
conceptos son sélo aproximados, pero que si se conocen sus limitaciones
son de gran utilidad para la resolucién de problemas reales.

Elasticidad. Si a un prisma de suelo se le aplica un incremento de
esfuerzo normal, Ac., figura 3.27a, se deformari una cantidad AH en la
direccién en que el esfuerzo aumenta. El incremento directo de la defor-
macién, Ae, se halla por la deformacién:

Ay =2 (3:25a)
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Esto se representa corrientemente en una curva de esfuerzo-deformacién,
figura 3.27b. La relacién entre el incremento de esfuerzo y el incremento
de deformacién que él produce es el mddulo de elasticidad, E. La expre-
sién general es:

Bo g do (op _dor .
E-4 6 2 (oE, AE:). (3:25b)
G étri éstaes la i de la curva esfy i6n. El

médulo de elasticidad de la mayoria de los suelos y de las rocas no es cons-

o +A o
AH= & H i
[ s
LB+ e B> 8
[ s
J_ Ls” H
Deformacion axial, €
a. Deformacién producida por aumento b. Curva de esfuerzo deformacién con
e la carga axial, Ad; g, y o constante médulos de elasticidad tangente y

secante como_pendientes de la
tangente inicial y de la secante,
respectivamente.

Fig. 3.27 Deformacién y razén esfuerzo-deformacién.

tante en todo el régimen posible de esfuerzo, ni tampoco es el mismo para
Ia carga que para la descarga. Por estas razones algunos escritores usan
el término moédulo de deformacién, M, que se define de igual manera
que E, para llamar la atencién con respecto al comportamiento ineldstico
de los suelos y de la roca. En este libro se usara E, si bien debe entenderse
que es una funcién que no es ni constante ni tnica de la carga aplicada.
Las variaciones de E en los suelos y en la roca son casi ilimitadas: desde
précticamente 0 para las turbas, hasta valores més altos que los del con-
creto, para las rocas sanas.

Los valores de E para deformaciones muy pequeiias, la tangente inicial,
Ey, se define por una tangente en el punto inicial de la curva de esfuerzo-
deformacién, figura 3.27b. El valor promedio de E para una variacién
especifica del esfuerzo, es el médulo secante, E,. La variacién del esfuerzo
es la correspondiente a un problema determinado (el esfuerzo de trabajo).
Como E es variable, es necesario especificar siempre el campo de esfuerzo
y la variacién del esfuerzo para el cual es aplicable un valor deter-
minado de E.
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Médulo de Poisson. El incremento de esfuerzo Aoy, también produce
una ién o en las di i laterales, AB y AL

y las d laterales di 2y &. La relacién entre las
deformaciones laterales y directa es el médulo de Poisson, v
i T T, (3:26)
2 e

El médulo de Poisson, para los materiales eldsticos ideales, varia entre
0y 0.5. El valor de 0.5 corresponde a un material cuyo volumen no cambia
por efecto de la carga, como la gelatina. El valor 0 corresponde a un
material que no se deforma lateralmente por la carga, como un prisma
de corcho o de goma esponjosa. Los suelos y las rocas generalmente caen
entre estos dos limites, pero v es mayor que 0.5 en ciertos casos.

Falla o rotura. Otto Mohr también contribuyé a la ciencia de la
ingenieria con una teoria de la falla de los materiales, que representa con
mayor aproximacién los verdaderos esfuerzos que se producen, que como
lo hacen las otras teorias que consideran esfuerzos simples solamente. Se
ha encontrado que esta teoria es aplicable satisfactoriamente a los suelos
y a materiales como hormigén y piedra.

Mohr demostré que el rendimiento o falla de un material no es causa-
do solamente por esfuerzos normales que alcancen un cierto méximo o
punto de fluencia o por sélo esfuerzos cortantes que alcancen un méximo,
sino por una combinacién critica de ambos esfuerzos, el normal y el
cortante. La falla se produce esencialmente por esfuerzo cortante, pero
el valor critico del esfuerzo cortante estd regulado por el esfuerzo normal
actuando en la superficie de falla potencial.

Las combinaciones criticas de los esfuerzos normales y cortantes, cuando
se dibujan en coordenadas de o y 7 forman una linea que se llama envol-
vente de falla de Mohr (figura 3.28a). La falla se produce si para un
determinado valor de o, el esfuerzo cortante excede el indicado por la
envolvente.

O SR

: o1
Limites o envolventes de los

esfuerzos en la falla @
L1 ~a
il
a. Envolventes de Mohr b. Circunferencia de Mohr con c. Orientacién de-
1os esfuerzos en los planos los planos
de falla, representados por de falla

los puntos
Fig. 3.28 Envolvente de falla de Mohr.
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Si se conocen los esfuerzos en dos planos cualesquiera que pasen por
un punto, se pueden hallar los esfuerzos en cualquier otro plano por me-
dio de la circunferencia de Mohr. Como la circunferencia representa todas
las combinaciones posibles de esfuerzos normales y cortantes en ese punto,
Ia rotura ocurrird en el plano representado por el punto de interseccién
con Ia envolvente (figura 3.28b).

Ejemplo 3:5

A un cilindro de suelo-cemento, al que no se le ha aplicado esfuerzo
principal menor, se le aplica un esfuerzo principal mayor que se incre-
menta lentamente. Si la envolvente de falla pasa por el punto cuyas
coordenadas son (0,2) con una pendiente hacia arriba y hacia la derecha
de 20°, calcular: ) la méxima carga axial cuando se produce la falla,
b) los esfuerzos normal y cortante en el plano de falla, y ¢) el éngulo
del plano de falla.

1. Un punto de la circunferencia de Mohr esté en el origen de coor-
denadas oy = 0 = 0. A medida que o, aumenta ligeramente, la
circunferencia se agranda (figura 3.29b).

2. En el instante en que la circunferencia (0,0)(03,0) toca a la
envolvente, ocurre la falla en el plano que corta el cilindro, corres-
pondiente al punto de tangencia (figura 3.29b).

3. Del diagrama de Mohr, oy = 5.75 en la falla.

- -
2°
2 Kg/em?
[ o 0 -

a. Envolventes de Mohr b. 03=0,0, aumentando hasta
que se produzca la falla

7-1.95 Kg/cm?
7=2.70 Kg/cm?

s
! =575 Kg/em?
¢. Circunferencia de Mohr para esfuerzos de falla

Fig. 3.29 Esfuerzos durante el ensayo a compresién de’ suelo-cemento.
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4. 7 =27y o=195 en el plano de falla. El valor de 2a es 110°,
luego el plano de falla forma un 4ngulo de 55° con oy 0 un 4ngulo
de 35° con o, el eje del cilindro (figura 3.20c).

Nam Los esfuerzos normal ¥ cortante en el plano de falla se designan

por py La dife ia entre los esfuer-

zos principales, o, — o3, en la falla se designan por g, la resistencia a
compresién.

Criterios mas modernos sobre la falla.*'* En la teoria de falla de
Mohr se sobrentiende que el esfuerzo principal intermedio no influye
en la falla. Sin embargo, las pruebas a altas presiones han demostrado
que esto no es siempre asi. Aunque el efecto es peguefo, la investigacion
exige un método de representar la falla que incluya el esfuerzo interme-
Una forma es la representacién grafica de los esfuerzos principales,
figura 3.30, en el cual se sittan éstas en los ejes coordenados. El campo
de esfuerzos puede estar representado por los esfuerzos normales y cortantes
sobre la superficie de un octaedro. El esfuerzo normal octaédrico, oc, estd
definido por:

PR Ll (3:27a)
3
Esto se por un vector equidi de los tres ejes perpendicu-
lares, el eje hidrostdtico. El esfuerzo octaédrico normal es igual a la lon-
gitud del vector ON multiplicado por 1/ V3. La segunda componente del
esfuerzo es el cortante octaédrico

010 030 03

Envolvente de falla
Eje hidrostético S
Interseccion de
fa envolvente de
falla con el planoy
octaédrico

Plano octaédrico
Envolvente de falla

alo 030 0y

720 510 @
Traza del plano
octaédrico
Nota: :u:lquxeu dzl:s 0"
ejes puede ser uno de =02 o
Tt e pim. %2V2 - 02V200 a3V

@30 @10 0

cipales a\Z=0,\7
a. Dibujo del esfuerzo principal, b. Dibujo en una seccién transversal bi
N’ representa un esfuerzo de un esfuerzo principal cuando o, = oy

ON'/\3=0¢,;NNN\F=1,

Fig. 3.30 Ejes de los esfuerzos principales y representacién de los csfuerzos.
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=1/3V (o — 02)2 + (02— 03)° + (02 — 03) "% (3:27b)

Esto se puede representar por un vector perpendicular al eje hidrostitico,
NN'. El valor 7, = NN’/V3. El plano perpendicular al eje hidrostatico
es el plano octaédrico. Para cualquier sistema tridimensional es posible
trazar ocho planos octaédricos. Estos planos definen un actaedro y de ahi
viene su nombre.

Para un esfuerzo octaédrico normal dado, la falla ocurre cuando el
esfuerzo octaédrico cortante alcanza un valor limite determinado por ensa-
yos. Los valores limites definen una envolvente tridimensional centrada

alrededor del eje hidrostatico, pero no es i simétrica con
relacién a ese eje.
Debido a las di de la 16 idi ional en el

papel, frecuentemente se emplea una “seccién transversal” bidimensional,
figura 3.30b. Esto esté limitado a los casos en que dos de los esfuerzos
principales sean iguales.

Los criterios de falla de Mohr y la envolvente de Mohr son suficientes
para la resolucién de Ia mayoria de los problemas en el suelo y en roca
de las obras de ingeni més li permiten
evaluar los efectos del esfuerzo principal intermedio y determinar el posible
error que se comete en el método aproximado de Mohr.

3:12 METODOS PARA HACER PRUEBAS
DE ESFUERZO CORTANTE 223334

Debido a la naturaleza compleja de la resistencia a esfuerzo cortante
de los suelos, se han probado muchos métodos de ensayo més o menos
exitosos. Los métodos principales que actualmente se usan son: el directo,
el del anillo o directo doble y el triaxial. De estos, el triaxial es el que da

dos més i con los distintos suelos.

Prucba directa de esﬁlem cortante.**® Uno de los primeros mé-
todos usados para determinar la resistencia de un suelo y que todavia se
usa extensamente en la actualidad, es el ensayo directo de esfuerzo cor-
tante. Una muestra de suelo se coloca en una caja de forma paralelepipé-
dica (figura 3.31a) cortada por el medio, en la que puede deslizarse Ia
parte superior sobre la inferior. La tapa de la caja se puede mover libre-
mente en direccién vertical y a clla se aplica la carga normal P. Una
fuerza cortante S se aplica a la mitad superior de la caja, la cual corta
la muestra segin el plano x—x. En la practica la tapa y el fondo de la
caja pueden ser placas porosas que permitan el cambio de humedad de
la muestra o placas con estrias que ayuden a distribuir uniformemente los
esfuerzos en el plano de falla. En el ensayo se utiliza una muestra rela-
tivamente delgada que se consolida répidamente bajo la carga (cuando
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se requiere consolidacién). La preparacién de la muestra y la ejecucién
del ensayo son simples en la mayorfa de los suelos, lo que hace que el
método sea atractivo para los trabajos de rutina.

Las simplificaciones inherentes a este método de ensayo limitan la
confianza en sus resultados. Primero, la distribucién de los esfuerzos no es
uniforme en toda la superficie donde se produce el esfuerzo cortante, son

P
s
a. Esquema del aparato de corle directo, b, Esquema del mismo aparato indicando
indicando los esfuer20s principales. deformaciones no uniformes.

en la falla

ls

_—H
[ 1 L
c. Esfuerzo cortante en dos planos, d. Deformacién simple o uniforme
en el anillo para cortante

Fig. 3.31 Pruebas de esfuerzo cortante directo,

mayores en los bordes y menores en el centro, como se muestra en la
figura 3.31b, lo que produce una falla progresiva. En los materiales que
tienen una estructura muy desarrollada, como las arcillas floculadas y los
suelos cementados o no cohesivos muy sueltos, la resistencia que se obtiene
en esta prueba es frecuentemente muy baja. Segundo, el suelo est4 obligado
a cortarse en un plano predeterminado, que puede no ser necesariamente
el més débil; en este caso la resistencia dada por el ensayo puede ser muy
alta. Finalmente, es dificil controlar el drenaje o cambio de humedad
durante el ensayo, lo cual limita su utilidad en suelos hiimedos.

Prueba de esfuerzo cortante con el anillo. El ensayo de esfuer-
zo cortante con el anillo es un ensayo directo doble. Una muestra cilin-
drica se coloca ajustada en un tubo de metal, lo cual le da un soporte
lateral (figura 3.31c). La presién normal se aplica a la muestra por me-
dio de pistones en los extremos del tubo. Una seccién del tubo es forzada
hacia abajo cortando la muestra de suelo en dos superficies x—x. Con
este equipo es posible controlar los cambios de humedad de la muestra
con més precisién que en la prueba directa y ademés se pueden usar
muestras de pequefio didmetro. Tiene las mismas limitaciones que el
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ensayo directo, la falta de uniformidad en la distribucién de los esfuerzos
y la falla en planos predeterminados.

Esfuerzo cortante simple. Se han hecho varios aparatos para pro-
ducir una deformacién por cortante més uniforme que la que se tiene de
corte directo. En uno de ellos, figura 3.31d, los lados de la caja para la
prueba estdn inclinados, con lo cual la deformacién que se produce es
uniforme y no se puede producir el aumento de deformacién local que
acompafia a la falla, pero introduce concentraciones de esfuerzos dentro
de la masa. En otro aparato se emplean tubos de goma reforzados para los
lados de la caja de cortante. Esto permite las deformaciones irregulares
que se producen en los suelos naturales, pero no evita totalmente la expan-
sién lateral. Los dos son aparatos para hacer investigaciones, pero no son
apmplados para los ensayos de cortante en general.

plana. La d i6n en el ensayo directo de cortante
se produce en dcs i i y a la direc-
cién de la fuerza cortante; esta condicién se llama deformacién plana.
Es jante a las def iones que se prod en muchos

reales, como es el caso de una cimentacién muy larga o un muro largo,
que pueden representarse por una seccién transversal bidimensional.

Pistén

Muestra
Membrana de goma —
Aire i

i
Cilindro de pléstico—~{ i

«_ Are
comprimido
a. Esfuerzos en la prueba triaxial b. Equipo para la prueba triaxial
de esfuerzo cortante de esfuerzo cortante

° L4
!

c. Envolvente de Mohr tangente a las circunferencias de falla de Mohr

Fig. 3:32 Ensayo trioxial de esfuerzo corfante.
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Pruebas triaxiales de esfuerzo cortante.*'® La prueba de esfuerzo
cortante mds segura es la triaxial (figura 3.32). En ella se usa una mues-
tra cilindrica de 3.55 cm, 7.10 cm o mas de di4metro y el doble, como
minimo, de altura. La muestra se encierra en una membrana de goma
con unos casquetes rigidos o pistones en ambos extremos. La muestra asi
preparada se coloca dentro de una cimara cerrada y se somete a una
presién de confinamiento g, en todas las cara, empleando aire o agua
a presién. Se aplica una presién axial o; en el extremo de la muestra
por medio de un pistén. Se puede aumentar la presién axial o reducir la
presién de confinamiento hasta que la muestra falle por esfuerzo cortante
a lo largo de un plano diagonal o por varios planos. Se dibujan las cir-
cunferencias de Mohr para los esfuerzos de falla de una serie de ensayos
con diferentes valores de o3, y se traza la envolvente de Mohr tangente
a las clrcunfercm‘.\as (figura 3.32c).

Un ivo consiste en el es-
fuerzo axial y aumentar la presién de confinamiento hasta que la muestra
se combe hacia arriba en la direccién axial. En esta forma, el ensayo de
extensién triaxial, la presién de confinamiento es oy = o, y el esfuerzo
axial es g;. Esto se usa algunas veces para representar el efecto de un
empuje lateral en una masa de suelo. La envolvente de Mohr es semejante
a Ia del ensayo de ion en un suelo isétropo; en los
suelos estratificados es con frecuencia diferente.

Un caso especial del ensayo de cortante triaxial es el ensayo a com-
presién sin confinamiento, en el cual a5 = 0.

Las mayores ventajas de este método son: la relativa uniformidad de
la distribucién de los esfuerzos en el plano de falla y la libertad que tiene el
suelo para fallar por la superficie méas débil. Ademas, se puede drenar
el agua del suelo o introducirla a presién durante el ensayo, para repre-
sentar las condiciones reales en el terreno. La preparacién de la muestra
es sencilla y se pueden emplear muestras cilindricas pequefias. La desven-

taja principal es que se requiere un equipo complicado, que incluye la
membrana para la muestra, el compresor de aire o agua, la cimara triaxial
y los equipos auxiliares para medir los cambios de volumen de la muestra
durante el ensayo. En el ensayo triaxial convencional se utilizan casquetes
rigidos en los extremos; éstos restringen el esfuerzo cortante y causan
concentraciones de esfuerzos que cambian las condiciones de la falla.
El ensayo estd limitado a valores de o, = o3 6 de 02 = oy en compresién
y extensién respectivamente.

Se han desarrollado ensayos triaxiales especiales que utilizan muestras
prisméticas de base rectangular en las que se pueden aplicar esfuerzos
independientes en cada uno de los tres planos principales®* En una
variante de este ensayo se impide la deformacién en la direccién del es-
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fuerzo principal intermedio, con lo cual se tiene un estado de deformacién
plana que es Gtil para las condiciones de carga en p
bidimensionales. En una prueba triaxial en que la muestra tiene la forma
de un cilindro hueco se puede tener un esfuerzo principal intermedio va-
riable, manteniendo la presién interior diferente de la exterior. Estos cilin-
dros huecos también se han sometido a torsién para medir directamente
el médulo de elasticidad a esfuerzo cortante¥%

Las pruebas triaxiales con muestras prisméticas, cilindricas huecas y de
deformacién plana son ensayos de investigacién para
estudiar el mecanismo del comportamiento del suelo y para reducir a un
‘minimo algunos de los defectos de la prucba triaxial convencional. A pesar
de sus limitaciones, las pruebas triaxiales en que se utiliza os =05 y
compresién axial, contintian siendo el método més (il para representar
el comportamiento del suelo y de la roca en una gran variedad de proble-
mas de ingenieria.

3:13 DEFORMACION Y RESISTENCIA DE LOS SUELOS SECOS
SIN COHESION

Los suelos no estén p de granos cuyas
formas varfan desde la angular a la muy redonda. Una representa-
cién simplificada de un material como éste, sometido a fuerzas normal y
cortante, P y S, se muestra en la figura 3.33. Las particulas estén en con-
tacto en unos cuantos puntos solamente, en los cuales los esfuerzos son
extremadamente altos, mucho mis altos que el promedio en la masa
o=P/Ayr=S8/A.

Si se aumenta el esfuerzo cortante, el sistema de particulas del suelo
reacciona simultineamente de varias maneras, figura 3.33. Primero, las
particulas se deforman mas o menos elisticamente. Aun cuando pudiera
parecer que un grano slido de cuarzo es extremadamente rigido, pequefios

Deformacién eléstica

[ Trabaz6n de las
particulas: fractura

2. Cortante en una masa granular indicando ~ b. Mecanismo de la resistenci
el movimiento potencial de fas particulas y movimiento de los granos

deformacion

3.33 Mecanismo de la deformacién y del esfuerzo cortante en una masa de granos
redondeados.
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cambios de los esfuerzos en la masa causan altos esfuerzos y deformaciones
locales en cada particula. Segunda, se producen aplastamientos locales en
los puntos de contacto de més altos esfuerzos. Tercera, tanto la distorsién
como el aplastamiento producen ligeras traslaciones y rotaciones de los
granos, aumentando el tamafio de algunos poros y reduciendo el de otros.
El vector suma de todos los pequefios movimientos de cada particula es la
deformacién de la masa.

Tanto el esfuerzo de confinamiento previo como el nivel del esfuerzo
al comenzar el incremento de éste influyen en la deformacién. Cuanto
mis alto es el grado de confinamiento mayores son los aplastamientos y
ajustes locales previos y, por lo tanto, serd menor la deformacién adicional
producida por el incremento adicional de esfuerzo cortante.

Si el esfuerzo cortante se aumenta atin mas, dos reacciones adicionales
se hacen evidentes. Primera, las particulas tienden a rodar unas sobre
otras, ﬁguxa 3.33b. La resistencia depende del émgulo de contacto entre
Ias p las y es p i al esfuerzo de i o. La resis-
(encla total al rodamiento es la suma estadistica del comportamiento de
todas las particulas: algunas ruedan hacia arriba otras hacia abajo, pero
no todas se mueven simultdneamente. El segundo mecanismo es el desli-
zamlentn de un grano sobre otro. La resistencia al deslizamiento es esen-

que es i al esfuerzo de
Un tercer i de la i ia y la trabazén de las
esquinas de las particulas més angulosas e i
Si el esfuerzo cortante llega a ser suﬁuentememe grande el efecto esla-
distico de la di i el el el

y €l deslizamiento de los granos seré el continuo movimiento y la distorsién
de la masa, o la falla por cortante.

En la mayoria de los suelos sin cohesién la humedad no influye directa-
mente en estos mecanismos, porque los intensos esfuerzos que se producen
en los puntos de contacto entre los granos desplazan las moléculas de agua.
En suclos excepcionales, como las cenizas volcénicas porosas o las arenas
que contienen talco o clorita, las parhculas se pueden debilitar por la
humedad, 4 asi su resi a los esfuerzos

Desde un punto de vista ingenieril no es necesario identificar ni evaluar
cuantitativamente la contribucién a la falla de cada uno de estos meca-
nismos, sino que el efecto combinado de ellos se puede expresar en tér-
minos de la curva i6n y la L de Mohr del suelo,
considerado como un todo.

Esfuerzo-deformacién. En la figura 3.34 se muestran curvas tipicas
de esfuerzo-deformacién de suelos no cohesivos sometidos a un creciente
esfuerzo cortante, siendo constante el esfuerzo de cun(mamlento a3, Am-
bas curvas i que son
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nales a los esfuerzos cuando los niveles de éstos son bajos, lo cual sugiere
una gran componente de distorsién eldstica. Si el esfuerzo se reduce, la
curva de esfuerzo-deformacién de descarga es casi igual a la de carga. No
toda la i6n se recobra al d la muestra, lo cual indica
que algunas p se han do y que se ha producido aplas-
tamiento en algunos puntos. La pérdida por histéresis, que es el drea de la
gasa de la curva de esfuerzo-deformacién, representa la energia perdida
en aplastamiento y recolocacién de las particulas. En los suelos sueltos que
tienen grandes poros y pocos puntos de contacto entre las particulas, las
deformaciones son grandes y la recuperacién en la descarga es menor que
en los suelos compactos.

Resistencia maxima
Compacto

Resistencia residual

1Descarga antes de la falla

Esfuerzo axial o = oy

i7~— Descarga antes de Ia falla
/
Pérdida de energia en el ciclo = histéresis

Deformacion, €

055

Suelto
Relacién de
L e

o

Relaci6n de vacios,

Deformacion, ¢

Fig. 3.34 Esfuerzo-deformacién-indice de poros en un suelo no cohesivo con esfuerzo de
confinamiento constante.

Cuando los esfuerzos cortantes son mds altos, la deformacién es propor-
cionalmente més grande, lo cual indica mayor aplastamiento y recolocacién.
Una gréfica de Ia relacién de vacios como funcién de la deformacién, figu-
ra 3.34, muestra cambios significativos a altos : ion general
en un suelo compacto y contraccién en un suelo suelto, lo cual coincide con
ol aumento de deformaciones en las curvas de esfuerzo-deformacién.

Elasticidad. Como previamente se ha definido, el médulo de elasti-
cidad es la pendiente de la curva de esfuerzo-deformacién. En la figu-
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ra 3.34 se puede observar que para esfuerzos cortantes bajos, E es pric-
ticamente constante, pero que a medida que aumenta el esfuerzo cortante
E disminuye. El médulo de elasticidad también depende del esfuerzo de
confinamiento: para un esfuerzo cortante dado el valor de E aumentard
conforme aumenta el esfuerzo de confinamiento. La figura 3.35 es una
representacién completa de E como funcién de o, y del esfuerzo cortante
(expresada en términos de o,/0;) para una arena tipica. Esto se puede
expresar aproximadamente por la ecuacién:

E = Coy (3:28a)

Cin = f(a1/o5, Dy). (3:28b)

Los valores tipicos del exponeme n estdn entre 0.8 y 0.5 para el rango de
los esfuerzos en p de jerfa. Debido a la gran

variedad de suelos y de condiciones de los esfuerzos, no es posible estimar
el valor de E por la descripcién del suclo o por simples prucbas, como la
de fa. Se debe por pruebas que re-
presenten el campo de esfuerzo en la estructura-suelo y el nivel de las
deformaciones que se producirdn en cualquier situacién real.

Médulo de Poisson. Igual que E, el médulo de Poisson no es cons-
tante. Para el intervalo de esfuerzos que se presentan en obras de ingenieria
(y bien por debajo de la falla), los valores tipicos estén entre 0.25 y 0.40.
También el médulo de Poisson debe determinarse en ensayos utilizando la
estructura del suelo, el nivel de esfuerzo y las deformaciones que se pre-
sentarén en el problema real.

Resistencia. Las condiciones de los esfuerzos que producen grandes
deformaciones o falla, se pueden definir por la envolvente de Mohr, fi-

Sea Island, Georgia
D, =65%

<
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E en Kg/cm2

S ]
e
o
T =) 035
/"/-‘?—:i_‘ E =160 %
o |
05 1
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Fig. 3.35 Médulo de elasticidad de una arena de playo.



176 Propiedades ingenieriles del suelo y de la roca

Linea recta que:pasa por el
origen como aproximacién

fig. 3.36 Envolvente de Mohr en un suelo no cohesivo.

gura 3.36. Los resultados de innumerables ensayos en suelos secos sin
cohesién, demuestran que el esfuerzo cortante de falla, llamado resistencia
al esfuerzo cortante, s, es aproximadamente proporcional al esfuerzo nor-
mal efectivo en la superficie de falla, ¢/, (Nétese que las letras 5 y #' s
usan para los valores limites de 7 y 5). La envolvente de Mohr obtenida
en las pruebas es aproximadamente una linea recta que pasa por el origen
de coordenadas y que forma un 4ngulo ¢ con el eje o. La ecuacién de la
resistencia del suelo es la siguiente:

s=p’tang. (3:292)
El 4ngulo ¢ se llama dngulo de friccién interna. Este 4ngulo es anilogo
al 4ngulo de friccién entre dos cuerpos que se deslizan, en cuyo caso
es el 4ngulo de friccién dindmica y tan ¢ es el coeficiente de friccién. El
4ngulo del plano de falla se puede hallar grificamente de la circunfe-
rencia de falla de Mohr o analiticamente por la geometria de la circun-
ferencia de Mohr.

a=45+ g (3:29b)

Como se ha explicad la d i6n o falla

es la suma de la 6n, el aplastami e i el roda-
miento y el deslizamiento de los granos. Los factores méas importantes
en la falla son el rodamiento y el deslizami La resistencia al desliza-

miento de los granos se determina por el esfuerzo efectivo, el coeficiente
de friccién entre los minerales, la aspereza de la superficie y el 4ngulo de
contacto entre los granos, que dependen, a su vez, de la forma de los
granos y la estructura del suelo como estd reflejada en la compacidad
relativa. La resistencia al rodamiento depende de la forma de las particu-
las, de la graduacién y de la compacidad relativa. Como resultado de todo
esto el 4ngulo de friccién interna es mayor que el 4ngulo de friccién
entre los minerales y varia con la forma de los granos, la graduacién y la
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compacidad relativa. La envolvente de Mohr no siempre es una linea recta
perfecta ni pasa siempre por el origen de coordenadas debido a la resis-
tencia al rodamiento, que existe siempre aunque no haya confinamiento.
Cuando los esfuerzos son muy altos Ia envolvente puede ser una curva
céncava hacia abajo debido a la fractura de algunos granos. En la ta-
bla 3:4 se dan valores tipicos de 4ngulos de friccién interna.

TABLA 3:4 ANGULOS DE FRICCION INTERNA DE SUELOS NO COHESIVOS
COMPUESTOS PRINCIPALMENTE DE CUARZO

Descripeién Angulo de friccién interna
Dr menor que 20 Dy mayor que 70
Redondo, uniforme 29 35
Redondo, buena graduacita 32 38
Angular, uniform 35 43
Angrilas, buses geadaciin 37 45

Cuando los esfuerzos de confinamiento son muy altos, la fractura de los
granos individuales por cortante adquiere importancia, La resistencia del
grano depende mds de la forma de la particula y de la geometria de las
concentraciones de la carga, que del confinamiento de la masa; por lo
tanto, la resistencia de los granos a la fractura no aumenta en proporcién
al esfuerzo de confinamiento. Cuando los esfuerzos son altos la envolvente
de Mohr se aplana apreciablemente y parece acercarse a una resistencia
a esfuerzo cortante limite. En arenas de cuarzo, rocas duras partidas.y
gravas, el aplanamiento de las curvas se produce cuando o; cae entre
35 y 100 kg/cm?, aproximadamente. Si los granos son débiles, como en la
ceniza volcénica, la escoria o la roca meteorizada, el aplanamiento de
la envolvente comienza a més bajos esfuerzos.

Cambios de volumen durante el esfuerzo cortante. El movimien-
to de los granos acompafia a la deformacién y se hace mayor en el
‘momento en que se produce la falla por esfuerzo cortante, como se indics
en las figuras 3.33 y 3.34. Aunque los poros individuales se agrandan y se
contraen a medida que aumenta la deformacién, el efecto final depende
de la compacidad inicial. Como puede verse por la representacién sim-
plificada de la figura 3.37, el suelo suelto se contrae y el compacto se expan-
de. Si el esfuerzo cortante continfia una vez pasado el punto de falla en
Ia arena compacta y més allé del punto donde el cambio de deformacién es
mayor, tanto la arena suelta como la compacta alcanzan la misma relacién
de vacios, que se llama relacién de vacios critica o compacidad critica,
figura 3.34. Un suelo que tenga una relacién de vacios muy cercana a la

critica no cambia de volumen apreciak durante la ap del
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esfuerzo cortante. Si la relacién de vacios es menor que la critica se dice
que el suelo es compacto y si es mayor se dice que el suelo es suelto y
tiende a ser inestable.

La relacién de vacios critica depende del esfuerzo de confinamiento,
pero los datos que se tienen relacionsndola con o, son conflictivos. A los
niveles de los esfuerzos que se desarrollan en las cimentaciones, las rela-
ciones de vacios criticas corresponden a compacidades relativas entre el
50 y el 60 por ciento.

Movimiento de los granos

2 Movimiento de
Tos granos

a. Aumento de volumen de b. Disminucién de volumen de
un suelo denso un suelo suelto

Fig. 3.37 Cambios de volumen que se producen en los suelos no cohesivos por el esfuerzo
cortanfe.

Resistencia méxima y residual. El suelo compacto alcanza una re-
sistencia méxima a la que sigue una pérdida de resistencia (y aumento
en la relacién de vacios) con una continua deformacién. La resistencia
que persiste después de una larga deformacién se llama resistencia residual.
Para tener una representacién completa de la resistencia de un suelo no
cohesivo que inicialmente es compacto, se requieren dos envolventes de
Mohr, una representando la resistencia méxima y la otra, més baja, repre-
sentando la resistencia residual.

3:14 ESFUERZO CORTANTE EN SUELOS HUMEDOS SIN COHESION

Como se ha expuesto al principio, el esfuerzo total aplicado a un suclo
es resistido por el esfuerzo de los granos de la estructura que es o (esfuer-
20 efectivo) y por el esfuerzo neutro o esfuerzo del agua, u. Asi, en cual-
quier momento, los esfuerzos se pueden representar por la relacién

o=d +u (3:12¢)

Como Ia resistencia a esfuerzo cortante es un fenémeno de rozamiento,

depende del esfuerzo de los granos de la estructura; por consiguiente la

ecuacién de la resistencia a esfuerzo cortante en la falla, en las arenas
htimedas, debe escribirse as:

s=ptang, (3:29)

s=(p—u)tanp (8:30)
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en la que p’ es el esfuerzo normal efectivo en la falla. El no tener en cuenta
esta relacion ha dado como resultado que se interpreten erréneamente
las variaciones de la friccién interna con la humedad. Los experimentos
demuestran que ¢ no cambia pricticamente con la humedad; el cambio
real ocurre en los esfuerzos efectivos que son los que producen la friccién
y la resistencia a esfuerzo cortante.

Esfuerzo neutro hidrostatico. Existen en la naturaleza muchos casos
de esfuerzo neutro hid: ico debidos, princi al nivel fredtico
y sus fluctuaciones. En una arena seca el esfuerzo normal vertical es
producido por el peso de la propia arena, de manera que a la profun-
didad z la resistencia a esfuerzo cortante horizontal est4 dada por:

F=o=1yz (3:31a)
s=yztanp. (3:31b)

Si el nivel fretico sube a través del suelo, la compacidad del suelo aumen-
tard a y,, que es el peso especifico saturado, pero ahora

o =yz—u (3:31c)
5= (vt — u) tang. (3:31)

Si u es suficientemente grande, la resistencia a esfuerzo cortante puede
reducirse a una cantidad insigni La causa de los izami es,
muchas veces, el esfuerzo neutro que se crea y que llega a reducir la
resistencia a esfuerzo cortante del suelo hasta un limite en que es incapaz
de soportar las cargas; entonces puede producirse una falla por esfuerzo
cortante y grandes masas de suelo se pueden poner en movimiento.

Ejemplo 3:6 (figura 3.38)

Datos: Arcilla y, = 1,760 kg/m?®. Calcular la resistencia a esfuerzo
cortante de la arena en el punto x.

10.50 m

Arcilla N

Arcilla

Fig. 3.38 Esfuerzo neutro hidrostdtico en la ladera de una loma. (Ejemplo 3:6)
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1. o= 6 x 1,760 = 10,560 kg/m?.

2. u =105 X 1,000 = 10,500 kg/m?,
3. o = 60kg/m?

4. s = 60 tan p (pricticamente cero).

Esfuerzo neutro acompaiiado de flujo. Al flujo del agua acompatia
con frecuencia un alto esfuerzo neutro debido a las diferencias de carga
a que hace referencia la ley de Darcy, ecuacién 3:9. Si como resultado
de esto la presién efectiva se hace cero, el suelo perderd toda su resisten-
cia y se volvers movedizo y en estas condiciones es como un fluido pesado;
no resistir4 esfuerzos y, si no estd confinado, fluird. Cuando la arena estd
en este estado se dice que es arena movediza o viva. No es un tipo especial
de suelo, sino un estado de suelo, frecuentemente temporal, pero siempre
peligroso.

La condicién o estado movedizo es més probable que se produzca en
Ias arenas finas y limos no cohesivos que en otros suelos, porque en ellos
s6lo se produce una pequefia cantidad de filtraciones con una gran dife-
rencia de carga; sin embargo, también se puede producir en las arenas
gruesas y en las gravas, si el flujo es muy grande.

Debido al peculiar comportamiento de los suelos en este estado, mucha
gente cree que las arenas movedizas estin dotadas de poderes mégicos.
Por cjemplo’ en las peliculas de “micdo” algunas veces se presenta al
villano hundié en arena diza hasta perderse de
vista; sin embargo, una persona puede flotar fécilmente en arena movediza.
El cuerpo humano pesa alrededor de 1.01 g/cm?® y puede, por lo tanto, soste-
nerse en una arena saturada cuyo peso es de 1.6 a 2.1 g/cm?.

Ejemplo 3:7

Una excavacién de 6 m de profundidad en un depésito aluvial de 10 m
de espesor est4 protegida por un tablestacado de acero hincado a través de
limo, debajo del cual se encuentra arena hasta un estrato permeable
de grava y boleos, figura 3.39. Los boleos impiden hincar las tablestacas
a mayor profundidad. Un rio préximo a la excavacién corta el estrato
de grava y boleos y el agua fluye hacia arriba, a través de la arena, hacia
dentro de la excavacién, de modo que el nivel del agua dentro y fuera de
la excavacién es el mismo. La excavacién se hizo con un cucharén de
almeja trabajando dentro del agua. Después que se alcanzé el nivel final
de la excavacién el contratista intent6 achicarla por bombeo; sin embargo,
cuando el nivel del agua habia descendido 3 m la arena de la excavacién
se volvié movediza. ¢Qué sucedi6? El limo y la arena pesan 2,000 kg/m®
y la grava es tan permeable que la pérdida de carga a través de ella es
despreciable.
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Nivel del agua antes

Fig. 3.39 Flujo de agua ascendente y arena movediza.

1. Después de la excavacién los esfuerzos verticales en la arena son
los siguientes:

Punto Total ke/m? Neatro kg/m? Efectivo kg/m?
A 150 X 1,000 = 1,500 1.50 x 1,000 — 1,500
B 150 x 1,000 4 1.50 X 2,000 = 7,500 — 3(7,500 — 1,500)* =
4, 4,500
C 150 X 1,000 + 3.00 X 2,000 = 7.50 X 1,000 = 7,500 t [
00

* Gradiente uniforme entre la grava y boleos y el fondo de I excavacién a través de la arena.
t Desde el rio (no hay pérdida de carga en el estrato de grava y boleos).

Todo el estrato de arena tiene presion efectiva nula y, por lo tanto, cero
resistencia. Esto es también una critica y la arena es arena movediza. Es
relativamente comtn que se produzca, por efecto de la construccién, la
condicién de modeviza en la arena si no hay control apropiado de Ia pre-
sién del agua. Estas fallas se pueden evitar reduciendo el esfuerzo neutro
por drenaje, cortando la conexién con el rio hincando el tablestacado a
través de la grava y boleos o sellando la grava y boleos con inyecciones
de lechada de cemento. Los problemas de esfuerzo neutro con flujo de
agua son expuestos mas ampliamente en el capitulo 4.

Esfuerzo neutro producido por el cambio de volumen. Cuando
un suelo sin cohesién es sometido a una fuerza cortante su volumen cam-
bia; si el suelo estd saturado, el cambio de volumen va acompafiado de un
mmbm en la distribucién del agua en los poros. Si el esfuerzo cortante y
el cambio de volumen se producen tan lentamente que el movimiento del
agua slo requiere una carga insignificante, los cambios en el esfuerzo
neutro serin también insignificantes, El esfuerzo cortante aplicado veloz-




182 Propiedades ingenieriles del suelo y de laroca

mente requiere, sin embargo, un ripido cambio en la humedad del suelo,
lo cual produce un tremendo esfuerzo neutro. Esto es particularmente
importante en los suelos de grano muy fino, de baja permeabilidad.

En los suclos no cohesivos compactos al esfuerzo cortante acompafia
un aumento de los vacios, como se indica en las figuras 3.34 y 3.37. Se
desarrolla esfuerzo neutro negativo en el agua de los poros, de la misma
manera que se produce presién negativa al tirar de un corcho que se ha
colocado bien ajustado para tapar una botella. El esfuerzo negativo méxi-
mo en un suelo saturado es la tensién capilar mixima, tal como se deter-
mina por el didmetro de los poros del suelo, ecuacién (3:5). El esfuerzo
neutro negativo produce un aumento temporal de la resistencia del suelo.

En la arena suelta se produce lo contrario. El volumen de los vacios
decrece provocando un esfuerzo neutro positivo. El valor méximo de u
es la presién de confinamiento del suelo, p, en cuyo caso el esfuerzo efectivo
(# — u) es cero y la resistencia del suelo nula. Este es otro caso en que se
produce en la arena la condicién de movediza temporal pero que
es tan grave como el que se produce por condiciones hidrostaticas.

Tanto en los suelos sueltos como en los compactos el cambio en la
presién intersticial producido por el esfuerzo cortante est4 limitado inicial-
mente a la zona de cortante y el aumento o la pérdida temporal de resis-
tencia ests, pues, localizada. De acuerdo con la permeabilidad del suelo
y la geometria de la ruta potencial que siga la filtracién, el esfuerzo neutro
puede persistir y extenderse a través de toda la masa hasta que finalmente
se disipe por filtracién. Este es un grave problema en las arenas muy finas
sueltas o en los limos. Una falla de cortante localizada dentro de la masa
crea un aumento en la presién intersticial. El aumento de presién intersti-
cial se transmite a través del cuerpo continuo de agua en los poros, més
alld de los limites de la falla inicial; esto debilita el suelo fuera de la zona
de falla inicial y crea nuevas fallas y més presién intersticial. Asi se pro-
paga la falla a través de una masa de suelo suelto y saturado aunque las
condiciones del esfuerzo inicial hayan producido la falla en un punto
aislado. Esto es en esencia una reaccién en cadena o “bola de nieve” efecto
que puede resultar desastroso. Algunos de los méas devastadores corrimien-
tos de tierras, como los aludes de tierra que destruyeron una gran ciudad
en los Andes del Per, comenzaron por una falla local por cortante en una
masa de roca fracturada suelta y saturada. En menor escala, una falla
‘que comenzé como resultado de la excavacién de una trinchera sin impor-
tancia para un alcantarillado, pero que produjo una reaccién en cadena,
«caus6 el.deslizamiento de toda una ladera y la destruccién del lugar de la
.construccién.

Por la repeticién de pequefias cargas también se pueden generar aumen-
tos en el esfuerzo neutro que conduzcan a la falla.®** Cada repeticién
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de la carga produce una pequefia deformacién, la cual a su vez causa un
incremento en el esfuerzo neutro. Cuando el suelo es de grano fino y la
masa suficientemente grande como para que el esfuerzo neutro no se pueda
disipar inmediatamente, los pequefios e individualmente insignificantes in-
crementos de esfuerzos se suman para producir cambios significativos. Si
el suelo es inicialmente muy compacto el esfuerzo neutro negativo aumenta
su resistencia. Si el suelo es suelto (y en algunos casos hasta moderada-
mente ), la i6n de pequefios en la presion
intersticial debilita el suelo, permite grandes deformaciones y cada vez
mayores cambios de volumen, lo cual causa finalmente la falla.

Las cargas ciclicas y producidas por inari ia, aunque
sean pequefias, pueden inducir un substancial aumento de la presién inters-
ticial y la eventual pérdida de resistencia del suclo, Las repetidas defor-
maciones que fian a los han
aumento de la presién intersticial en los depésitos de arena y suficiente
pérdida de resistencia para que grandes masas de suelo se hayan vuelto
movedizas o se hayan licuado. En el gran terremoto de Niigata en el
Japén en 1963, la licuefaccién de un depésito de arena hizo que descen-
diera, repentinamente, casi un piso, un gran edificio de apartamientos y
que se inclinara méis de 30 grados. Igualmente han sido atribuidos a la
licuefaccién de la arena otros desastrosos movimientos de tierra que acom-
pafian a los terremotos.

El ntimero de ciclos de carga que se requieren para producir la licue-
faccién de una masa no cohesiva depende de varios factores: la compacidad
relativa inicial del suelo, el aumento de esfuerzo comparado con el esfuerzo
de falla, la ilidad y la da de las ias del flujo de
agua. En general cuanto mayor es el aumento de esfuerzo y més suelto es
el suelo, menor es el nimero de ciclos de carga que se requieren para pro-
ducir la licuefaccién. Los limitados datos que se uenen permiten suponer
que hay pocas posibilidades de licuefaccié que sea el nimero
de ciclos o de incremento de carga, si la compacidad relativa del suelo es
mayor del 70 por ciento.

Las voladuras y las ondas de choque producidas por el impacto de las
méquinas excavadoras también pueden causar la licuefaccién de las arenas
muy sueltas y los limos no cohesivos, en los que unos pocos ciclos de
esfuerzos repetidos son suficientes para crear grandes presiones mtenuuales
Estos depésitos deben i como para
cualquier trabajo de construccién y debe subsanarse ese defecto cuando se
utilicen para estructuras permanentes.

Esfuerzo neutro debido a la tensién capilar. La tensién capilar
puede producir un esfuerzo neutro negativo que aumente la resistencia
a esfuerzo cortante del suelo. La arena héimeda debe la propiedad de po-
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derse aglutinar y mantener la forma a la tensién capilar de la fina pelicula
de agua entre los granos, Los meniscos de pequefio radio desarrollan altos
esfuerzos de traccion en las cufias de humedad lo cual mantiene los granos
en rigido contacto (figura 3.40).

Las arenas finas y los limos que estén por arriba del nivel fredtico y
dentro de la zona de ascensién capilar, deben su resistencia a la tensién

Grano de Grano de

suelo suelo

Fig. 3.40 El esfuerzo neutro debido a la tensién capilar produce compresién entre los
granos del suelo.

capilar que produce un esfuerzo efectivo en la estructura del suelo En
estos suelos se pueden hacer, con

de gran i debido a esta resi iaj pero si el suelo
se seca completamente o se inunda, se destruye la tensién capilar y la
resistencia se reduce. Muchas fallas son debidas a esa pérdida de resistencia
por la reduccién de la tensién capilar.

Una muestra saturada de arena fina o limo mantendra su forma du-
rante una prucba de compresién sin confinar debido a que la tensién capilar
produce un esfuerzo efectivo positivo o,. Si la muestra es suelta se des-
truird finalmente, cuando la carga produzca una reduccién del volumen
de los poros, que lleva aparejada cl incremento del esfuerzo neutro. Si la
muestra es se y se 4 atn una mayor ten-
sién capilar.

3:15 DEFORMACION Y RESISTENCIA DE LOS SUELOS COHESIVOS
SATURADOS 3:33:10,3:12

El esfuerzo cortante en un suelo cohesivo saturado (arcilla) es mas
complejo que en la arena o la grava. Igual que el suelo no cohesivo, la
arcilla esta formada por particulas separadas que tienen que deslizarse
o rotar para que se produzca el esfuerzo cortante; sin embargo, hay algunas
diferencias significativas. Primera, el suelo es relativamente compresible;
por o tanto, la carga que se aplica a la arcilla saturada es soportada



Suelos cohesivos y saturados 185

inicialmente por el esfuerzo neutro y no se transmite a la estructura del
suelo. Segunda, la permeabilidad de las arcillas es tan baja que el esfuerzo
neutro producido por la carga se disipa muy lentamente; por consiguiente
pueden pasar meses y hasta décadas antes que la estructura del suelo sienta
los efectos del aumento de esfuerzo. Tercera, hay fuerzas importantes que
se desarrollan entre las particulas de arcilla por sus mutuas atracciones
y repulsiones.

Velocidad de aplicacién de la carga. Debido a la lentitud de los
cambios en el esfuerzo neutro y el correspondiente cambio lento en el
esfuerzo efectivo, la resistencia de una arcilla se define en términos de la
disipacién del esfuerzo neutro. Se definen tres condiciones bésicas:

Esfuerzo cortante con drenaje (también llamado consolidacién
con drenaje o lenta (S)): Los esfuerzos de confinamiento y cortante
se aplican tan lentamente que el esfuerzo neutro no cambia por las cargas
que se afiaden; el esfuerzo aplicado produce un aumento igual en el
esfuerzo efectivo y el suelo se consolida completamente.

Esfuerzo cortante sin drenaje y con consolidacién (también lla-
mado ripido con consolidacién (R)): El esfuerzo de confinamiento
se aplica tan lentamente que el esfuerzo neutro no cambia y el suelo se
consolida completamente por el aumento del esfuerzo efectivo; sin em-
bargo, el esfuerzo cortante se aplica tan ripidamente que el esfuerzo neu-
tro toma este cambio y no se produce consolidacién posterior o aumento
en el esfuerzo efectivo.

Esfuerzo cortante sin drenaje (también llamado sin consolidar
y sin drenaje o rapido (Q)): Los esfuerzos de confinamiento y cor-
tante se aplican tan répidamente que el esfuerzo neutro toma toda la
carga aiadida y no hay cambio en la humedad del suelo.

Esfuerzo cortante con drenaje. Consolidacién y esfuerzo-defor-
macién. En el esfuerzo cortante con drenaje no hay cambio en el esfuerzo
neutro y cualquier aumento en el esfuerzo total produce un aumento corres-
pondiente en el esfuerzo efectivo. El suelo se consolida reduciéndose la
relacién de vacios y la humedad.

La consolidacién del suelo se produce en dos etapas la primera se
produce durante la adicién del esfuerzo de confinamiento y la segunda
durante la adicién del esfuerzo axial que produce el esfuerzo cortante.
Aunque el mecanismo es anélogo al de la consolidacién unidimensional
explicado en la seccién 3:6, la curva de esfuerzo-relacién de vacios es
diferente, porque los campos de esfuerzos son diferentes. En la prueba de
consolidacién convencional donde e; = &5 = 0, el esfuerzo lateral o, = o3
es una fraccién constante, K, del esfuerzo vertical, o,. En la figura 3.41a se
dieron las sucesivas circunferencias de Mohr para los aumentos de carga
en este ensayo de consolidacién. Las posiciones sucesivas de un punto en
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T T
Trayectoria del esfuerzo para el
Trayectoria del esfuerzo para el planc de maximo esfuerzo cortante
plano de méximo esfuerzo cortante 73

Inicial 5
4
o 2 o Koe (A N
a. Esfuerzos sucesivos por aumentos de b.- Aumento de carga con una relacién
carga con una relacién constante de constante de esfuerzo axial a esfuerzo
esfuerzo axial a esfuerzo de confina- de confinamiento 4-5 seguido de un
miento, como en la prueba de conso- aumento del esfuerzo axial con es-
lidacién, 1-2-3 fuerzo de confinamiento constante,
56

Fig. 3.41 Trayectoria del esfuerzo en el plano de esfuerzo cortante méximo en compresion
triaxial.

las ci ias que un plano d en el suelo, se
denominan trayectoria del esfuerzo para ese plano.® La trayectoria del
esfuerzo es el lugar geométrico de las combinaciones de los esfuerzos cor-
tante y normal que resultan de una secuencia de cargas en el suelo. El
plano particular de interés puede ser el de méximo esfuerzo cortante
(linea 1-2-3) o el plano en el que se produciré eventualmente la falla.

En una prueba con drenaje la trayectoria del esfuerzo puede ser di-
ferente. La consolidacién inicial es, o hidrostitica con oy = a; = o3, ©
anisétropa con oy > a2 = 05 Después de la consolidacién el esfuerzo late-
ral se mantuvo constante y el esfuerzo vertical aumentd, figura 3.41b. Las
trayectorias del esfuerzo en el plano de esfuerzo cortante méximo (linea
4-5-6) (o el plano de falla potencial) son diferentes de la trayectoria
para una simple consolidacién unidimensional.

T Esfuerso vertical, o,
5 \o- consalidacion simple, Consolidacion___, /
2 =0, =Ko, o i i Deformacién
2 s continua
E
£ &
s o
$
E
£
L] 0 Deformaci6n vertical, ¢
a. Gréfico de esfuerzo-asentamiento .b. Grafico de esfuerzo-deformacién

Fig. 3.42 Esfuerzo-deformacién en el esfuerzo cortante con drenaie o lento. Consolidacién
simple que sigue al aumento del esfuerzo axial.
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Los Itados de la lidacién tridis jonal se pueden
de varias maneras, figura 3.42: una curva de esfuerzo-asentamiento similar
a la de la figura 3.10b o una curva de esfuerzo-deformacién similar a la
de un suelo no cohesivo. La deformacién incluye la deformacién eléstica de
la masa de suelo y el cambio de relacién de vacios.

La simple prueba de consolidacién unidimensional implica una trayec-
toria especial del esfuerzo, figura 3.41a, que describe el aumento del es-
fuerzo en estratos ibl lati delgados inados entre
otros més rigidos. La trayectoria del esfuerzo para estratos gruesos de suelos
compresibles se acerca més al de la figura 3416 y la curva de esfuerzo-
asentamiento, figura 3.42a, es algo diferente. Por lo tanto, si la prueba es
para dar una i dad i i

precisa del la

del esfuerzo en el laboratorio debe ser la misma que para la carga en la
obra. El seguir la trayectoria real del esfuerzo en el laboratorio no siempre
es préctico. El ensayo convencional unidimensional se usa con la debida
tolerancia por los errores que envuelve.

Fig. 3.43 Envolvente de Mohr de una arcilla saturada sometida @ esfuerzo cortante con
drenaje (consolidacién con drendie o lental.

Resistencia en el esfuerzo cortante con drenaje. Como resultado
de Ia consolidacién la humedad y el espaciamiento entre las particulas se
reducen y la ligazén entre las particulas se aumenta en proporcién al
esfuerzo de confinamiento que supera la resistencia a compresién. Por
Io tanto, la resistencia aumenta en proporcién al aumento del esfuerzo de

i efectivo. La de Mohr es una linea recta que pasa
por el origen de coordenadas, figura 3.43.

El 4ngulo de la envolvente de Mohr se llama dngulo de resistencia al
esfuerzo cortante o de friccién interna aparente y se designa por go 0 gon;
los valores tipicos estén entre 15 y 30 grados. Los 4ngulos mayores corres-
ponden a las arcillas que tienen indices de plasticidad de 5 a 10, mientras
que los valores més bajos corresponden a arcillas con indices de plasticidad
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de 50 a 100. Esto es una verificacién del efecto de la repulsién de las
particulas y de la adsorcién del agua sobre la adherencia de las particulas.
ya que un indice de plasticidad alto indica alta adsorcién de agua y
repulsién, gran i6n entre las parti y, en ia, menor
atraccién entre las mismas.

Cuando la arcilla ha sido preconsolidada a un esfuerzo o’; y se descarga,
las particulas no vuelven a su separacién original, ni a la alta relacién
de vacios que previ tenfa; en ia, la fuerza atractiva entre
las particulas no se reduce y la resistencia a esfuerzos inferiores a los de la
carga de preconsolidacién no sigue siendo proporcional a la presién efectiva
de confinamiento, sino que es algo més alta (figura 3.43).

La resistencia por arriba de la carga de preconsolidacién estd dada
por la expresién:

s=f tango (3:32a)

Por debajo de la carga de preconsolidacién la resistencia debe obte-
nerse directamente del diagrama de Mohr. La parte curva de la envolvente
puede aproximarse a una linea recta que tenga la ecuacién

s=¢ + ptang. (3:32b)

En esta expresién ¢’ es la ordenada correspondiente a la interseccién de la
envolvente con el eje 7y ¢’ es el dngulo que esa linea recta forma con el
eje o.
El esfuerzo cortante con drenaje la de
que se desarrolla en un suclo por un cambio de esfuerzo a largo término;
sin embargo, se puede usar en cualquier problema que envuelva esfuerzo
cortante en arcillas saturadas para determinar el esfuerzo efectivo en la
falla, conociendo los esfuerzos total y neutro, Es especialmente Gtil en los
anlisis que comprendan cambios complejos de carga y presion de agua.
La prueba de esfuerzo cortante con drenaje toma tiempo; sin embargo, la
envolvente de Mohr para esta condicién se puede trazar con bastante
imacién con los Itad, lidacién sin drenaje.
con y sin drenaje. En este caso
el suelo se consolida completamente por efecto del esfuerzo de confina-
miento a3, con la correspondiente reduccién de la relacién de vacios y de
la humedad. La carga axial se incrementa répidamente en la cantidad Ac,,
sin cambios en la relacién de vacios y en la humedad, hasta que ocurra
la falla. El esfuerzo principal mayor total en la falla es oy = o3 + Aay,
y €l esfuerzo principal menor total es o5, Como no se produce drenaje o
consolidacién desde ¢l momento en que se afiade la carga Agy, ésta es
soportada enteramente por el esfuerzo neutro Au = Agy. Como la presién
de agua en cualquier punto es la misma en todas direcciones, de acuerdo
con las leyes de la hidrostitica, el esfuerzo neutro producido por Ao, se

Esf:
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ejerce en las direcciones de oy y de os. Los esfuerzos efectivos en la falla
son, por lo tanto,

1= 01— Au =05 + Aoy — Aoy = oy,

o'y = 03 — Au = 05 — Aoy

El dibujo de estas presiones efectivas daré la envolvente de Mohr para
el esfuerzo cortante con drenaje; sin embargo, si se dibujan los esfuerzos
totales (figura 3.44) se producira otra envolvente diferente porque las

Envolvente de Mo en el ensayo a esfuerzo cotante _
con drenaje (esfuer;
renae (sstuemos electvs) "

" Nota: las lineas de trazos representan esfuerzos oo Eeliente de Mol en el
o a esfuerzo cortante sin
efectvos y fss lenss estuerzos otales __—goo” Ensayo a esuean cofante i
(esfuerzos totales)

7
!
iu;~AU| [os _|oatdar
} v ] |

Bl

Fig. 3.44 Envolvente de Mohr de una arcilla saturada sometida o esfuerzo cortante con
consolidacién y con drenaje (rdpida con consolidacién R).

ias son desplazad: i Ao, a la derecha. La en-
volvente aparente de Mohr de los esfuerzos totales también serd una linea
recta que pasa por el origen de coordenadas por arriba de la carga de
preconsolidacién y tendra un 4ngulo aparente de resistencia a esfuerzo cor-
tante; pog, que es alrededor de la mitad de gp. La ecuacién para la resis-
tencia a esfuerzo cortante por arriba de la carga de preconsolidacién es:

5= p tan pop. (3:33)
La prueba con consolidacién sin drenaje se emplea frecuentemente para
obtener gp, dibujando los esfuerzos efectivos en vez de los totales. En
esta prueba se emplea menos tiempo que en la de consolidacién y con
drenaje y la envolvente efectiva calculada es aproximadamente igual a la
obtenida con drenaje. Durante el ensayo se puede medir el esfuerzo neutro,
para facilitar el dibujo de la envolvente efectiva, pero esto requiere gran
habilidad y un aparato complicado.

En la prueba de esfuerzo cortante con consolidacién y sin drenaje se
representa la condicién de una arcilla que primero se ha consolidado total-
mente por el peso de una estructura y que posteriormente es sometido a un
4umento ripido del esfuerzo por una construccién adicional o por una
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carga accidental anormal. Se emplea frecuentemente en el andlisis de las

de los lenes en que Ia ié6n dura més tiempo
que el periodo que se requiere para que el suelo se consolide apreciable-
mente.

Presién intersticial. En los anilisis previos de presiones efectivas se
supuso que el incremento de presién axial, Ay, se refleja totalmente en el
cambio de presién intersticial, A,. Esto implica que el cambio de vo-
lumen del agua bajo el efecto de la carga es despreciable comparado
con el de la estructura del suclo. Sin embargo, en algunos suclos, mu-
chas rocas y ciertas condiciones de carga, esto no es cierto. Una relacién
mas general que incluye el efecto de un cambio en g, es:

Au = A(Aoy — Bos). (3:34)

En esta relacién A es el coeficiente de presion intersticial que expresa el
efecto del cambio de la diferencia de los esfuerzos pnnmpales 339 Para mu-
chas arcillas no lidadas 4 es igual a 1.

as de trazos representan esfuerzos
elenllvns ¥ las llenas esfuerzos totales

ensayo a esfuerzo cortante—,__-

Envolvente de Moh
con dren: (eslnmns efectivos) e
~=Te

—~~ Envolvente de Mohr en el ensayo a esfuerzo
cortante sin drenaje y con consolidacién
previa (esfuerzos totales)

FotAogt
Aoy

Fig. 3.45 Envolvente de Mohr de una arcilla saturada, sometida a esfuerzo cortante sin
drenaje (sin consolidacién y sin drenaje, répida, Q).

Para las arcillas o las mezclas de
arcilla y arena, un aumento en el esfuerzo cortante, expresado por Aey — Aas,
produce un aumento en el volumen, similar al aumento de volumen del
suelo no cohesivo compacto durante la aplicacién del esfuerzo cortante;
para estos suclos A < 0. Para las arcillas ligeramente preconsolidadas
¥ para algunos rellenos, 4 esté entre 0.25 y 0.75. En las arcillas que tienen
una floculada al de llada el esfuerzo cortante puede
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producir la destruccién de la estructura, similar a la que produce el esfuer-
zo cortante en un suelo no cohesivo suelto. En estas arcillas susceptibles el
valor de A puede ser mayor que 1. El valor correcto de 4, para problemas
de ingenierfa, sélo se puede determinar por ensayos que midan el esfuerzo
neutro debido a una carga que se aproxime a la trayectoria del esfuer-
20 en la masa de suelo.

Esfuerzo cortante sin drenaje. En este caso, tanto el esfuerzo de
confinamiento como el cortante se aplican tan répidamente que no se
produce consolidacién. La relacién de vacios y la humedad no cambian
y el esfuerzo neutro toma toda la carga que se adiciona. El suelo soportaba
inicialmente una presién de sobrecarga, o’ (o una carga de preconsolida-
cién '), bajo la cual se consolidé, quedando establecida su relacién de
vacios, humedad y i6n entre las it La resi: ia del suelo
debida a este esfuerzo efectivo inicial se puede obtener de o', usando
la envolvente de Mohr para esfuerzo cortante con drenaje mostrada en la
figura 3.45. Un aumento en la presién de confinamiento, Acs, es tomado
por el esfuerzo neutro, y la relacién de vacios, la separacién entre particu-
las y la resistencia resultante del suelo no cambian. Un aumento en la
carga axial, Ao, también es tomada por el esfuerzo neutro y de igual modo,
no produce cambios en la relacién de vacios o la humedad. Las condiciones
de los esfuerzos durante la aplicacién de la carga se indican en la tabla

siguiente, jendo que el coeficiente de presién i 4=1
Esfuerzo Esfuerzo
Carga neutro. electivo
Sobrecarga de tierra o =0y
"! ’o*
Afiadiendo esfuerzo de o=,
confinamiento Ac, oy =0y
Afiadida la carga oy =0y
axial, Ao, o — Ao,

En muchos casos el esfuerzo principal menor, debido a la sobrecarga de tierra, serd menor
que el sfuerzo principal mayor, pero. e mo alters los efecios del cfucrao neutro descitos on Ta
tabla.

El esfuerzo principal menor efectivo es independiente del esfuerzo de
confinamiento adicionado o5 y, por lo tanto, el esfuerzo principal mayor
efectivo en la falla y la resistencia, dependen solamente del esfuerzo
inicial debido a la sobrecarga o’y y de la envolvente de los esfuerzos efec-
tivos (de corte con drenaje). La representacién grafica de los esfuerzos
totales es una serie de circunferencias de Mohr, las lineas llenas de la
figura 345. Todas tienen el mismo didmetro (ya que son, en realidad, la
misma c ia) y la de los esfuerzos totales
es una linea recta horizontal. Como puede verse en el diagrama, la orde-
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nada de la envolvente en el origen 7 es aproximadamente igual a la resis-
tencia a esfuerzo cortante del suelo en su condicién original, esto es, con-
solidado por el esfuerzo de la sobrecarga de tierra, o’. La magnitud de la
ordenada en el origen se designa por ¢ y se llama cohesién del suelo. La
resistencia del suelo sin drenaje se puede expresar por la ecuaci

s=c (3:35a)

El 4ngulo de friccién interna aparente, gy, es cero; sin embargo, el 4ngulo
del plano de falla «, se determina por la ecuacién 3:29b, usando ¢p, y no
es 45°, como se podsia suponer siendo gy = 0.

La ia sin drenaje Ia resistencia que tiene un suelo
natural. Como en la mayoria de los casos el proceso constructivo es mis
répido que la consolidacién, la resistencia sin drenaje es la que se emplea
en la mayoria de los proyectos. Aun en los casos en que la construccién
sea tan lenta que se pueda tener algin aumento en la resistencia, se usa
frecuentemente la resistencia sin drenaje, porque ésta es la resistencia
minima y, por lo tanto, conservadora. Se deben tomar precauciones para
usar la resistencia a esfuerzo cortante sin drenaje en los problemas en que
el esfuerzo final es menor que la sobrecarga de tierra original, como son
los casos de proyectos de entibacién de excavaciones o en el estudio de
deslizamientos. Cuando el trabajo se realiza en un lapso tan breve que el
suelo no tenga tiempo de expandirse, se aplica la resistencia sin drenaje,
pero si el trabajo se realiza en un tiempo largo, el suelo se debilitard y no
serfa seguro usar la resistencia sin drenaje.

La resistencia sin drenaje depende del esfuerzo original debido a la
sobrecarga de tierra, o’y 0 o, y de la envolvente de Mohr con drenaje.
En un suelo compresible como la arcilla, el esfuerzo debido a la sobrecarga
de tierra esta relacionado con la relacién de vacios por la curva esfuerzo-
relacién de vacios; por lo tanto, la resistencia sin drenaje de una arcilla
saturada aumenta con la dxsmmucxon de la relacién de vacios y !ambxén
de la humedad. En las arcillas lidadas la
gréfica del logaritmo de la resistencia sin drenaje en funcién de la hume-
dad o de la relacién de vacms, es aproximadamente una linea recta.

Prueba de sin fi de arcilla da. Como la
resistencia sin drenaje es la misma, cualqumxa que sea la presién de confi-
namiento, se puede la ia con presién de confinamiento

igual a cero. La resistencia est4 dada por:
1
-ta=q (3:35b)

en la que gy, resistencia a compresién sin confinar, es igual 2 o, en la
falla cuando o; es igual a cero.
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Sensibilidad. Si una muestra inalterada de arcilla saturada se amasa
completamente sin cambiar su humedad y sc prucha, se encontraré que la
resistencia sin drenaje se ha reducido. Esto se debe a la destruccién de
Ia estructura del suelo y a una pérdida de la fuerza atractiva entre las
particulas y las ligaduras. En las arcillas que tienen estructura dispersa
esta pérdida es pequefia, pero en las que tienen estructura muy floculada
o en los suelos de é bien llada, la pérdida de
resistencia puede ser grande. La razén entre la resistencia de la muestra
inalterada y la remoldeada se define como la sensibilidad, S::

c (inalterada) _ qu inalterada (3:36)

St = {remoldeada) ~ 7u remoldeada’

TABLA 3:5 VALORES TIPICOS DE SENSIBILIDAD

Arcilas de plasticidad media, normalmente consolidadas 28

Muy floculadas, arcillas marinas 10-80

Arcillas de plasticidad baja a media, preconsolidadas 14
5-2

Arcillas fisuradas, arcillas con vetas de arena

La arcilla sensible alcanza una resistencia mdxima similar a la de la
arena compacta y se vuelve més débil al aumentar la deformacién, figu-
ra 3.46. La resistencia que se conserva después de grandes deformaciones
es la resistencia residual y es aproximadamente igual a la de la amuz
remoldeada,

Esfuerzo-deformacién en esfuerzo cortante sin drenaje. La re-
lacién de deformacién a esfuerzo en el esfuerzo cortante sin drenaje, no
comprende cambio de volumen, o éste es muy pequefio, sino solamente
distorsién de la masa (el médulo de Poisson esté cerca de 0.5). La forma
de la curva, figura 3.46, depende en gran parte de la ligazén entre las

Resistencia méxima

No sensible
Sensible inalterada

Resistencia residual

Estuerzo, 0y-

Sensible reamasada

0!

0 Deformacién

Fig. 3.46 Esfuerzo-deformacién en arcillas sometidas a esfuerzo cortante sin drenale.



194 Propiedades ingenieriles del suelo y de laroca

particulas, impuesta por la preconsolidacién y por la estructura. En las mues-
tras inalteradas de arcilla la parte inicial de la curva es recta, reflejando
probablemente Ia distorsién de las ligaduras. La curva se aplana conforme
aumenta el néimero de ligaduras que se rompen. El mismo suelo reamasado
sin cambiar la humedad, tiene una curva de esfuerzo-deformacién més
aplanada, La diferencia entre el suelo inalterado y el reamasado es mayor
en las arcillas sensibles. Debido a sus estructuras floculadas y a la ligazén
entre arista y cara, estas arcillas son relativamente rigidas y el valor de E
es mucho més alto para una humedad determinada, que en las arcillas
no sensibles con una estructura mas orientada. Cuando se rompe la es-
tructura por el remoldeo, el valor de E es s6lo una fraccién del que tenfa
cuando estaba inalterada.
Resi, -

Debido a la ificacién o a la
de los minerales, muchos suelos son mas fuertes y mas rigidos en una di-
reccién que en otra. Es necesario tener en cuenta la anisotropfa al evaluar
la elasticidad y la rcsls(enua Los ensayos de suelo se hacen déndole a
éste di un minimo de ensayos debe com-
prendar esfuerzo cortante paralelo y perpcnd.lcular a la estratificacién. La
se por dos de Mohr, una minima, ge-
neralmente el esfuerzo cortante paralelo a la estratificacién y una mixima,
lar a dicha ificacién. Se pueden otras para
condiciones intermedias.
Arcillas con fisuras. Algunas arcillas naturales se agrietan o fisuran
por desecaci6n, por altos esfuerzos de sobrecargeu de tierra que pmduun

fracturas locales o por ? 2 Con
frecuencia estas fisuras parecen estar cen'adas pero snguen siendo planos
de debilitami dh para las La ia de estas

arcillas depende de Ia orientacién de las grietas y fisuras y del efecto de
los cambios de esfuerzo y la filtracién del agua en la arcilla, a lo largo
de las fisuras. Los resultados de las pruebas de laboratorio que se hagan
con porciones de arcilla intacta entre fisuras, son erréneos; deben em-
plearse muestras mayores que incluyan las fisuras. Los ensayos con drenaje
son los mejores, ya que las fisuras permiten la disipacién del esfuerzo neu-
tro més rép:dameme que en las arcillas corrientes. Si las grietas tienen
una inada, se pueden 1 de Mohr
mixima y minima, similares a las de los materiales anis6tropos.

3:16 RESISTENCIA DE LOS SUELOS COHESIVOS PARCIALMENTE
SATURADOS

En el esfuerzo cortante de los suelos cohesivos parcialmente saturados
estén implicadas las mismas fuerzas que en los suelos cohesivos satura-
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dos; sin embargo, el esfuerzo neutro en los poros del suelo es una combi-
nacién compleja de tensién capilar y presién de gas que depende del grado
de saturacién y del tamafio de los poros. Es dificil, si no imposible, deter-
minar los esfuerzos efectivos en suelos parcialmente saturados, lo que hace
que se emplee generalmente la envolvente de los esfuerzos totales para
expresar los resultados de los ensayos (figura 3.47). La envolvente de
Mohr es generalmente una curva, con un valor de 7 en el origen y con

a medida que los esfuerzos normales. El

¢

¢
o o ) i

Fig. 3.47 Envolvente de Mohr de esfuerzos totales para arcillas parcialmente saturadas.

valor de 7 en el origen de coordenadas es la de
Ia combinacién de la tensién capilar en los poros y la ligastn de las par-
ticulas debida a la p La pendiente inicial més

es el resultado de la consolidacién del suelo por efecto del aumento de la
presién de confinamiento y es comparable al esfuerzo cortante con drenaje
de las arcillas saturadas. EI suelo se consolida por el aumento de presién,
sin embargo, el grado de saturacién aumenta, la tensién capilar disminuye
y puede llegar a producirse una presién intersticial positiva. Esto es com-
parable al esfuerzo cortante sin drenaje y produce una envolvente de Mohr
que se acerca a una asintota horizontal. La resistencia para cualquier pre-
sién de i se toma di de la 2 . Por conve-
niencia la envolvente curva se aproxima generalmente a una linea recta
que tiene la ecuacién:

s=¢+ptang, (3:37)

en la que ¢’ es el valor de 7 en el origen de las coordenadas y ¢ (o algunas
veces ¢') es el dngulo de resistencia a esfuerzo cortante. Se puede trazar
més de una linea recta como aproximacién de una envolvente curva, de-
pende de qué parte de la es més i en ese caso parti
Por tanto, ¢’ y ¢ deben ide como y no como
propiedades del suelo. El 4ngulo aproximado del plano de falla, a, se puede
hallar grficamente o por la ecuacién 3:29b.

Las arcillas parcialmente saturadas a menudo se convierten en satu-
radas debido a lluvias intensas o a la elevacién del nivel freatico, por lo
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tanto; la resi ia de las arcillas i turadas no debe usarse
en los estudios de 'pl'oblemas précucos, 2 menos que el suelo esté perma-
en esas condi F Ias arcillas parcialmen-

te saturadas se saturan en el laboratorio y después se prueban como arcillas
saturadas, para obtener los datos para los proyectos. La saturacién es ayu-
dada por la contrapresién, el esfuerzo neutro sumado con el aumento de
confinamiento.

3:17 RESISTENCIA DEL SUELO CEMENTADO Y DE LA ROCA 18322

Muchas rocas y suelos cementados estén constituidos por granos mine-
rales relativamente rigidos unidos directamente por las ligazones de los
cristales entre las particulas o por un material cementado entre los granos.
Cuando se aplica la carga se distorsionan las ligaduras; los granos también
se distorsionan pero generalmente en menor grado.

En todos los casos se produciré alguna reduccién de volumen. La re-
duccién de volumen ser4 mucho mayor en aquellos materiales que tengan
abundantes poros abiertos que en las rocas sélidas, como el mArmol, en el
que el cambio de volumen se produce en los cristales minerales.

El aumento del esfuerzo cortante produce un aumento de deformacién
con un alto y casi constante E en las primeras etapas de la carga, lo cual
refleja el estiramiento de los cristales o de las ligazones cementantes. La
falla se produce en forma casi repentina con la rotura de Ias ligazones.

Resistencia de la roca. La envolvente de Mohr para la mayoria
de las rocas intactas y de los suelos cementados, figura 3.48a, es similar
a1la de los suelos parcialmente saturados, pero al principio es mas pendiente
y la curva més aguda con alguna resistencia a traccién y una gran resis-
tencia a esfuerzo cortante sin presién de confinamiento. Esta envolvente
se puede aproximar a una linea recta con los pardmetros de la resistencia

Resistencial
a traccién

Resistencia a compresi6n A
sin confinar / L
/
/ e |
=z [0 o oo 27
a. Envolvente de Mohr para roca sana b. Envolvente de Mohr para una roca
con relacién a la resistencia a con grietas, eliminando la esis-
compresion (sin confinar) tencia a traccion

Fig. 3.48 Envolvente de Mohr en una roca.
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¢’y ¢ como en las arcillas parcialmente saturadas. Algunas veces la en-
volvente tiene tanta curvatura que para hacer la aproximacién se requie-
ren dos lineas rectas y dos grupos de par&metros, ¢i, g1 ¥ ¢, ¢, para dos
variaciones en el esfuerzo normal.

Influencia de los defecms. Muchas rocas son anisGtropas; ademds,
el iento a esfr i6n y la falla de la mayorfa de las
formaciones de roca estin regidos por las juntas, los planos de estratifi-
cacién y otros defectos o discontinuidades. Por lo tanto, una evaluacién
real de Ia resistencia y de la elasticidad debe incluir estos defectos y sus

i Se inan familias de de Mohr como para
los suelos fisurados o anisétropos. A través de las juntas el esfuerzo de
traccién es cero y el esfuerzo cortante sin confinamiento es pequefia, figu-
ta 3:48b. A altos niveles de confinamiento la influencia de los defectos
es pequeiia, a menos que las grietas estén rellenas con suelo u otro material
diferente de la roca.

El esfuerzo cortante a través de las juntas no meteorizadas y de los
planos de estritificacién se parecen al de los suelos no cohesivos compac-
tos. La resistencia méxima refleja las irregularidades de las superficies y
la resistencia residual refleja I friccién entre roca y roca.

a esfi i6n puede ser en gran parte el
resultado del cierre de las grietas, particularmente cuando los esfuerzos
de confinamiento son bajos. En estos materiales el valor de E es erratico y
bajo para presiones de confinamiento bajas. Puede aumentar repentina-
mente cuando la deformacién de la masa es suficiente para cerrar las grietas.

Efecto de la presién i ial. Hay poca i sobre el
efecto de la presién intersticial en las rocas. Las rocas més porosas como
las areniscas, con relaciones de vacios que exceden 0.2, se comportan
como los suelos. El coeficiente de esfuerzo neutro, N, varia entre 0.75 y 1.
El ici de presién i icial, 4, es i bastante menor
que 1, debido a Ia rigidez de la estructura de los granos.

En las rocas sélidas intactas como los mérmoles y granitos, con rela-
ciones de vacios menores que 0.03, la presién intersticial tiene poco efecto,
lo cual sugiere que el coeficiente de esfuerzo neutro, N, esté cerca de
cero. Para relaciones de vacios intermedias los valores de N son proba-
blemente intermedios; sin embargo, no hay suficientes datos para definir
la transicién. El problema es mayormente académico debido a que las
grietas predominan sobre los poros en la mayoria de las rocas. La roca
como un todo, incluyendo las grietas, se comporta como si N fuera igual a 1.

3:18 FLUENCIA

La mayoria de los datos de que se dispone sobre deformacién y resis-
tencia de los suelos y de las rocas estén basados en ensayos de laboratorio
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de relativamente corta duracién, generalmente de unos pocos minutos z
unas cuantas horas y raramente de més de una semana; en realidad, sir
embargo, los esfuerzos se mantienen por afios o por centurias. Se ha obser-
vado que las cargas aplicadas durante largo tiempo producen pequefias
este se ina fluencia.

La fluencia se observa en la mayoria de los materiales cuando estdn
sometidos a altos y prolongados esfuerzos. En las obras en que los metales
estan sometidos a altas temperaturas éste es un factor critico. En los suelos

Deformacién, e

Bajo ,-03

33

o Tiempo, t Tiempo log

2. Deformaci6n como funcion del b. Variacién de la deformacién
tiempo para tres niveles de como funcién del tiempo, di-
esfuerzo cortante constante bujada en escala logaritmica

F#lg. 3.49 Fluencia en suelos o en roca.

es dificil de identificar la fluencia debido a los maltiples factores ambien-
tales importantés que producen las deformaciones. Sin embargo, las limi-
tadas observaciones que se han hecho han demostrado que en los suelos y
en las rocas se produce una deformacién continua con niveles constantes
de esfuerzos y esto, por lo tanto, debe tenerse en cuenta en los proyectos.

En la figura 3.49 se muestra una representacién tipica de la defor-
macién en funcién del tiempo.*** Para un esfuerzo cortante constante de
bajo nivel, la deformacién aumenta en proporcién decreciente y se apro-
xima a un limite, como indica Ia curva 4. La deformacién que se mide en
una prueba de 1 es una porcién de la
deformacién limite. Por lo tanto, el médulo de elasticidad, E, que se tiene
en tal caso es mayor que el limite, E,. Los limitados datos disponibles
sugieren que para bajos esfuerzos, E,/E es constante,

Para esfuerzos més altos la d inacién contintia i inis en
proporcién decreciente, como indica la curva B. Si se dibuja el logaritmo
de la deformacién como funcién del logaritmo del tiempo se obtendrs,
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aproximadamente, una linea recta para’ cualquier nivel de-esfuerzo, fi-

gura 3.495.

Cuando los sfuem)s estan préximos a la falla, como se define en una
prueba ? Ia i6n de la i6n primero decrece
conforme aumenta el tiempo y después-aumenta bruscamente, terminando
en la falla, como se indica en la curva C, figura 3.49%.

El nivel de los esfuerzos susceptibles de provocar fluencia, 7, parece
que es aproximadamente el mismo para muchas arcillas:

035 < 7, < 0.9s. (3:38)

En esta expresién s es la resistencia a esfuerzo cortante para un ufuem
de confinamiento dado, como se ina en los ensayos i

que duran unas cuantas horas a lo mas. El esfuerzo cortante en el que la
fluencia se hace apreciable, 7, = 03, se denomina algunas veces esfuerzo
de iniciacién. Los esfuerzos en las cimentaciones estin, generalmente, por
debajo de 035 o ligeramente por arriba de ella; por consiguiente, la

fluencia rara vez tiene i en bien p
Los niveles de los esfuerzos en las estructuras para el sostenimiento de
tierras, i abiertas y )! si caen i dentro

de lIa variacién por la fluencia; por lo tanto, el efecto de la continua
deformacién debe tenerse en cuenta en el proyecto.

3:19 PROPIEDADES INGENIERILES DE LA MASA

Para la solucién de los de i jeria en los que i
el suelo y la roca se requieren datos cuantitatives de las propiedades in-
genieriles de la masa de suelo o de roca afectada; sin embargo, la mayoria
de los ensayos se limitan a una porcién de la masa y generalmente esa
porcién es infinitesimal comparada con la masa total. Por mnsxgulente,
dos i estan implicadas en la i6n de las p de la
masa partiendo de las obtenidas de las muestras de ensayo.

Primera, gson las muestras de laboratorio representativas de la masa?
Esto sélo se puede contestar haciendo un némero suficiente de ensayos que
definan estadisticamente el rango de valores para cualquier propiedad.
Como esto rara vez es posible, las pruebas se deben concentrar en los ma-
teriales peores, porque éstos son los que probablemente regirin el pro-
yecto. Si se dispone de un nitmero suficientemente grande de datos, un

esth justifi Un proyecto seguro frecuente-
mente se basa en valores de los peores 10 a 25 percentiles de los valores
obtenidos: un décimo o un cuarto de los datos son peores y el resto me-
jores. Desde luego esto sélo es aconsejable si los materiales buenos y
malos estdn distribuidos al azar en toda la masa; pero si los materiales
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peores tienen una distribucién bien definida, la zona mala debe tratarse
como una entidad separada. Si lo que se requiere es el probable funciona-
miento de la masa y las variaciones ocurren al azar, entonces se utilizan
Ias medianas de los datos. Desde luego, esto no tiene sentido a menos que
también se defina la posible desviacién de la mediana.

La segunda cuestién es: ¢culles son los efectos combinados de la es-
tratificacién, las grietas, los planos de debilitamiento y otros aspectos geo-
métricos y estructurales de la masa? Estos rara vez se evalian en las
pruebas. Los ensayos en obra, a gran escala, pueden determinar, algunas
veces, el efecto de estos detalles estructurales o pueden indicar cémo
los defectos alteran las propiedades que se han deducido de las pruchas
de laboratorio. En muchos casos se requiere experiencia e intuicién (jui-
cio) para interpretar los datos de las pruebas de laboratorio de manera
que se puedan emplear en la solucién de los problemas de ingenierfa.
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PROBLEMAS

8:

3:

1 @) Calcular la tensién capilar méxima en gramos por centimetro
cuadrado en un tubo de 0.001 mm de di4metro,
b) Calcular la ascensién capilar en el tubo en metros.

2 Calcular la tensién capilar en gramos por centimetro cuadrado
y la ascensién capilar teérica en metros, en un suelo en que Do
es 0.002 mm, si el di4metro efectivo de los poros es alrededor
de 1/5Ds.

:3 Calcular la ascensién capilar en metros en una arena en que Do

es 0.2 mm, si el didmetro efectivo de los poros es 1/5Dz.

:4 Una muestra de suelo de 5 cm de didmetro y 12 cm de altura

fue sometida a una prueba de permeabilidad; la diferencia de
carga es 25 em y a filtracién 1.5 cm® en 5 minutos. Calcular el

de bilidad en por segundo.

:5 En un prisma de suelo de 12 cm de largo y 6 cm? de base, el

nivel del agua en uno de los extremos del prisma esti a 20 cm
sobre un plano de referencia; en el otro extremo a 3 cm sobre



3:6

3:7

3:9
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el mismo plano; el flujo de agua es de 2 cm® en 1.5 minutos.
Calcular el coeficiente de ilidad del suelo, en centi

por segundo.

Un canal y un rio corren paralelamente, separados 45.50 m como
promedio. La elevacién del agua en el canal es E,. 188 m y en
el rio Ex. 181 m. Un estrato de arena de 1.50 m de espesor, que
estd entre dos estratos de arcilla impermeable, atraviesa el canal
y el rfo por debajo del nivel de las aguas. Calcular la pérdida por
filtracién del canal en metros clibicos por segundo por kilémetro,
si la permeabilidad de Ia arena es 0.063 cm por segundo.

Un chiquero de madera relleno con tierra se ha colocado como
ataguia provisional a través de un rio para bajar el nivel del
agua y facilitar el trabajo en el lugar. El nivel del agua, aguas
arriba esti a 6 m sobre el lecho de roca de la corriente y a
1.50 m sobre el lecho de la corriente, agua abajo. La ataguia
tiene 61 m de largo a través del rio y 9.15 m de ancho. El relleno
de Ia ataguia es grava limo-arenosa de buena graduacién que tiene
un coeficiente de permeabilidad de 0.0005 cm por segundo. Es-
timar el gasto a través de la ataguia en litros por hora. Suge-
rencia: Suponga que la seccién transversal promedio del flujo
de agua a través de la ataguia es el promedio de las 4reas de
entrada (6 X 61) y de salida (1.50 X 61).

En la figura 3.10a se la curva de esf laciér

de vacios de una arcilla saturada. Calcular el indice de compre-
sién C. Hallar por medio de la curva el cambio en la relacién
de vacios cuando el esfuerzo cambia de 0.48 kg/cm? a 4.88 kg/cm?
y de éste a 48.82 kg/cm?. Recalcular el cambio en la relacién de
vacios en los dos casos anteriores usando la ecuacién 3:16 y com-
parar estos valores con los hallados directamente de la curva.
Explicar las diferencias.

En una prucba de idacién se jeron estos

I3 e o e

0.12 kg/cm? 0.755 1.95 kg/cm? 0.740
0.24 0. 3.90

0.48 0753 781 0.70¢
0.97 0.750 15.62 0.684

a) Dibujar la curva de esfuerzo-relacién de vacios en coorde-
nadas semilogaritmicas.

Calcular el indice de compresién.

Si el esfuerzo inicial del suelo es 0.68 kg/cm? y el espesor del
estrato es 240 m ¢qué esfuerzo es necesario para que el asen-
tamiento final sea de 2 cm?

s
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3:10 Una prueba de consolidacién en una muestra de suelo dio las

siguientes relaciones de vacios para el 100% de consolidacién.

P e/ey o efesy
0.05 kg/cm? 1.85 7.81 kg/cm? 1.22
024 182 1562 105
048 L77 4.88 110
0.97 168 097 1.20
195 156 024 128
3.90 139 005 138

3:14

a) Dibujar las curvas de esfuerzo-relacién de vacios en coorde-
nadas naturales y semilogaritmicas.

b) Calcular el indice de compresién, Co.

¢) Hallar el cambio en la relacién de vacios cuando el esfuerzo
aumenta de 0.80 kg/cm* a 1.32 kg/cm’.

d) Si el estrato en (c) tiene inicialmente un espesor de 2.07 m,
calcular su asentamiento.

¢) Si el suelo tiene un coeficiente de consolidacién de 18.58 cm?
por dia y el estrato en (d) drena por ambas caras, calcular
el tiempo que se requiere para el 25, 50 y 75 por ciento de la
consolidacién.

Un suelo tiene un indice de compresién, C., de 0.31; su relacién

de vacios para el esfuerzo de 1.27 kg/cm? es 1.04 y su permea-

bilidad es 3.5 X 108 cm por segundo.

a) Calcular el cambio en la relacién de vacios si el esfuerzo
aumenta a 1.90 kg/cm?.

b) Calcular el asentamiento en () si el espesor del estrato es
4.88 m.

¢) Hallar el tiempo que se requiere para el 25, 50, 75 y 90 por
ciento del asentamiento en el caso ().

Dados los esfuerzos principales mayor y menor, 8 kg/em? y

1 kg/cm?® respecti , trazar la ci de Mohr. Ha-

llar el méximo esfuerzo cuname y los esfuerzos normal y cortante

en un plano que forma un 4ngulo de 60° con el plano princi-

pal mayor.

Dados los esfuerzos principales mayor y menor, 600 kg/em® y

1.50 kg/cm?, resp trazar la cis de Mohr.

Hallar el méximo esfuerzo cortante y los esfuerzos normal y cor-

tante en un plano que forma un 4ngulo de 60° con el plano

principal menor.

Los esfuerzos normales en dos planos perpendiculares son 18 y

3 kg/cm? y los esfuerzos cortantes son 6 kg/cm?. Hallar grafi-

camente los esfuerzos principales mayor y menor.




3:15

3:16

3:18

3:19

3:20

3:2

3:22

3:23

Problemas 205

Dados los esfuerzos principales mayor y menor, 2.00 kg/cm? y

050 kg/cm?, respectivamente, hallar el méximo esfuerzo cortan-

te y el 4ngulo del plano en que actiia.

Los esfuerzos cortante y normal en un plano son 1.00 kg/cm?

y 350 kg/cm?, respectivamente, y en un segundo plano son

1.95 kg/em? y 1.50 kg/cm?.

a) Hallar los esfuerzos principales.

b) Hallar los esfuerzos cortante y normal en un plano que forma
un 4ngulo de 30° con el plano principal mayor.

Dados los esfuerzos normales en dos planos perpendiculares de

1.75 kg/cm? y 0.60 kg/cm? y el esfuerzo cortante en cada uno

de 1.15 kg/cm?, trazar la circunferencia de Mohr.

@) ;Puede ocurrir traccién en algin plano con estos esfuerzos?

b) Hallar los esfuerzos principales.

¢) ¢Cules son los esfuerzos cortante y normal en un plano que
forme un 4ngulo de 74° con direccién del esfuerzo prin-
cipal mayor?

Dado un esfuerzo principal mayor de 3.75 kg/cm? hallar el

valor minimo del esfuerzo principal menor para limitar el es-

fuerzo cortante a 1.60 kg/cm?

Un cilindro de concreto se ensayé en la forma corriente y se

encontré que tenia una resistencia a “compresién” de 2415

kg/cm?. El plano de fractura formaba un 4ngulo de 63° con el

plano principal mayor.

a) Trazar la circunferencia de Mohr para el concreto en la
fractura. (El esfuerzo principal menor es cero.)

b) Trazar la envolvente de falla de Mohr suponiendo que es
una linea recta.

¢) Hallar la i it “ i (di ia entre los
esfuerzos pnncxpales) si el esfuerzo principal menor es 70
kg/cm?®.

Dado el ¢ de una arena, encontrar Ia relacién algebraica entre

Py e

Dado el ¢ de una arena, encontrar la expresién algebraica para
la razén entre los esfuerzos principales mayor y menor cuando
ocurre la falla en la arena.

Una muestra de arena sometida al ensayo de esfuerzo cortante
triaxial fall6 cuando el esfuerzo principal menor era de 1.60
kg/cm? y el esfuerzo principal mayor de 5.75 kg/em?. Dibujar
la circunferencia de Mohr y hallar ¢ y .

Una muestra de arena sometida a una prueba de esfuerzo cor-
tante directo falla cuando el esfuerzo normal fue 3.00 kg/cm?
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y el esfuerzo cortante de 2.00 kg/cm?. Hallar el 4ngulo de friccién
interna y los esfuerzos principales en la falla.

3:24 Dadas las siguientes condiciones de esfuerzos en una arena com-
pacta, angulosa y de buena graduacién:

Plano A Plano B
Esfuerzo cortante 0.50 kg/cm? 0.50 kg/cm?
Esfuerzo normal 1.75 kg/cm? 1.10 kg/cm?
¢Ocurriri falla?

3:25 Una mucstra cilindrica de polvo de roca saturado, compuesta de
finas es sometida a una

prueba de compresién sin confinar. El esfuerzo principal menor

se produce por la tensién capilar en los poros del suelo que tienen

un didmetro efectivo de 0.00075 mm. El 4ngulo del plano de

rotura forma con el esfuerzo principal menor 65°.

a) Dibujar las circunferencias de Mohr para los esfuerzos total
y efectivo.

&) Hallar g y el esfuerzo de compresién necesario para producir
la falla.

3:26 Un estrato de suelo de 9.15 m de espesor se asienta sobre un
lecho de lutita; el nivel fredtico est4 a 4.55 m sobre la superficie
de la pizarra y la ascensién capilar es de 3.00 m. El suelo tiene
una relacién de vacios de 0.35 y el peso especifico relativo de los
sélidos es de 2.65. Trazar los diagramas que muestren los esfuerzos
verticales total, neutro y efectivo en el depésito de suelo. (Recor-
dar que sobre el nivel freatico el esfuerzo neutro es negativo, lo
cual denota traccién.)

3:27 Una veta fina de arena que tiene una inclinacién de 30° inter-
cepta la base de un farallén. El drenaje de la arena esté impedido
por un derrubio de la ladera. La arena estd cubierta por 15 m
de arcilla y 1 m de tierra vegetal. La superficie del terreno tiene
una pendiente de 30° y hay una grieta vertical a 20 m de la cara
del farallén que atraviesa toda la arcilla. La arcilla y la tierra
vegetal pesan 1,760 kg/m® y el éngulo de friccién interna de la
arena es de 40°. ¢A qué altura debe elevarse el agua en la arena
antes que el bloque de arcilla se deslice sobre la capa de arena?

3:28 La arena del ejemplo 3:7 tiene k£ = 75 X 10~ cm por segundo.
Calcular el régimen de bombeo que produciré la condicién de
movediza en la arena y el requerido para bajar el nivel del agua
1.50 m debajo de la superficie. La excavacién tiene 6 X 6 m.

3:29 Una arcilla saturada en una prueba a esfuerzo cortante con con-
solidacién sin drenaje tenfa un gop de 12°. Hallar el valor aproxi-
mado de ¢p gréficamente.
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3:30 Una arcilla saturada en una prueba a esfuerzo cortante con dre-
naje tenfa una ¢p de 25°. Hallar el valor aproximado de gor
y Ia resistencia aproximada a compresién sin confinar, si la pre-
sién de la sobrecarga de tierra es de 0.60 kg/cm®.

3:31 Deducir por medio de la circunferencia de Mobr la relacién entre
los esfuerzos principales mayor y menor cuando se da ¢ de un
ensayo a esfuerzo cortante rapido en una arcilla saturada.

3:32 Dados los siguientes datos de una prueba a compresién sin con-
finar de una arcilla saturada:

Esfuerzo (ks/cm?) Deformacién Esfuerzo (kg/cm) Deformacién
0.00 0.0 3.00 0.0170
1.00 0.0035 3.50 0.0270
2.00 0.0080 4.00 0.0650

a) Dibujar la curva de esfuerzo-deformacién,

b) Hallar la resistencia a esfuerzo cortante, c.

¢) Hallar el médulo de elasticidad promedio para el 40% del
esfuerzo de falla.

3:33 Una muestra de arenisca fue sometida a una prueba triaxial de
esfuerzo cortante y se hallé que tenfa una cohesién, ¢, de 140
kg/cm® y un 4ngulo de friccién interna de 37 grados.

a) ¢Cul seré su resistencia a compresién en un tinel no reves-
tido en el que el esfuerzo de confinamiento es cero y la pre-
sién del agua es de 10.5 kg/cm?®?

b) Sila presién del agua aumentara repentinamente a 21 kg/cm?
debido al golpe de ariete producido por una parada sibita
de las turbinas, ¢cusl serfa la resistencia a compresién?

3:34 Una muestra de esquisto fuertemente laminado tiene una resis-
tencia definida. por ¢ = 42 kg/em? y p = 42 grados para el -
fuerzo cortante di a las y una
més baja definida por ¢ = 28 kg/cm? y p = 33 grados para el
esfuerzo cortante paralelo a las laminaciones.

a) Dibujar las envolventes de Mohr para esta roca.

b) Hallar las variaciones del 4ngulo « entre el plano principal
mayor y el plano de las laminaciones para el cual la falla,
cuando el esfuerzo principal menor es 70 kg/cm?, se pro-
ducirs paralela a las laminaciones. (Sugerencia: Trace las
circunferencias de falla para ambas condiciones.) Los valores
de @ para la circunferencia mayor en los puntos de intersec-
cién con la envolvente menor definen las variaciones donde la
falla ocurrir4 con igual facilidad para ambos mecanismos.
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El representante regional de una empresa industrial extendida por toda
Ia nacién, adquirié lo que parecia ser el lugar ideal para un almacén y
centro de distribucién. Era en un pequefio valle préximo a una linea de
ferrocarril y a una carretera principal. Después de haber comenzado la
construccién se encontré que el alto nivel fredtico dificultaba el trabajo
y que el agua subterrénca que flufa hacia el interior de las excavaciones
de algunos cimientos hacfa imposible el colado del concreto. El primer
contratista, desesperado, abandoné el trabajo y otro contratista que traté
de continuarlo perdi6 finalmente su negocio. La empresa industrial no
tenfa otra alternativa que tirar el proyecto, abandonar la propiedad y com-
prar un nuevo lugar. La causa de todos estos inconvenientes era el agua
i una dificultad que un hombre de negocios sin
ia en ingenierfa difici podria pero que pudiera

haber sido corregida por un adecuado control de las filtraciones.

Un almacén para jugo de naranja congelado, en un clima caliente,
comenzé rapidamente a levantarse con respecto a su nivel original. El
movimiento, que no era uniforme, separé los muros y dafi6 el piso con
aislamiento que estaba soportado por un relleno de arena fina de 90 cm
de espesor colocado sobre €l suclo original de arena limosa. El deterioro del
aislamiento del piso auments la velocidad del movimiento y en un afio s¢
produjo un levantamiento de més de 30 cm. El aislamiento del piso s¢
habia colocado incorrectamente y el suelo de abajo se enfrié. Esto aument
la tensién capilar haciendo que la humedad fluyera hacia arriba y se
helara. Se acumularon lentes de nieve en el suelo y finalmente el suelo
se helé hasta una profundidad de 3.50 m. La inversién de la corriente
de calor producida por el calentamiento del terreno por medio de con-
ductos de aire caliente corrigi6 temporalmente la dificultad. La solu-
cién final del problema fue reemplazar el aislamiento y mantener una

209
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corriente de calor dentro del suelo para balancear la pérdida dentro del
almacén,

El agua es el ingrediente del suelo que fluctfia con el tiempo y las
estaciones y a medida que cambia, pueden cambiar parejamente la resis-
tencia o el volumen del suelo. El control del contenido de agua o hu-
medad, el control del movimiento del agua y la i6n contra los
dafios que causa el movimiento del agua en los suelos, son aspectos de
vital importancia en la ingenieria de los suelos. Estos problemas se pre-
sentan al hacer excavaciones, construir caminos y aeropistas, proyectar
presas de tierra y diques y al construir cimentaciones seguras.

La energia que posee una particula de agua estd en tres formas:
energia potencial, debida a su altura; energia de presién, debida a la
presién y energia cinética, debida a su velocidad. (La velocidad del
agua que fluye a través de los suelos es tan baja, que la energia cinética
es précticamente cero.) La energia del agua se expresa corrientemente
como carga, una dimensién lineal, en metros, por ejemplo, que realmente
expresa kilogrametros por kilogramo. Como la energia es sélo relativa;
la carga debe referirse siempre a un punto fijo, generalmente un plano
de referencia arbitrario. La carga que posee el agua en los suelos se ma-
nifiesta por la altura , a la cual asciende el agua en un pequefio tubo,
con relacién al plano de referencia, como se indica en Ia figura 4.la.
Esta altura a que el agua asciende se llama a menudo nivel piezométrico,
superficie piezométrica o fredtica y es una medida de toda la energia que
tiene el agua.

ano de referencia |,

a. Significacion de carga b. Pérdida de carga

Fig. 4.1 Carga y pérdida de carga.

Si en dos puntos diferentes de una misma masa continua de agua
hay cantidades diferentes de energia, habré un movimiento de las particu-
las de agua hacia los puntos de menor energia y la diferencia en carga
(energia) se gasta en el trabajo de mover el agua. La ley de Darcy
expresa la pérdida de carga, Ak, que se requiere para mover el agua
a través del suelo la distancia L con un gasto g, por medio de la siguiente
f6rmula:
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-4 4:1
Ah=o% (4:1)
que es simplemente otro modo de escribir la férmula 3:9 (figura 4.1b).
Esto, desde luego, implica que el flujo sea laminar, que es el caso corriente
en todos los suelos, excepto las gravas gruesas.

4:1 FILTRACION EN SUELO SATURADO, RED DE FLUJO

El flujo del agua a través de un suelo saturado se puede representar
esqueméticamente por lineas de flujo (figura 4.2a), que son los caminos
que toman las particulas de agua en movimiento. El agua tiende a seguir
el camino mis corto entre un punto y otro, pero al mismo tiempo, los
cambios de direccién los hace solamente por curvas suaves, Las lineas
de flujo son, por lo tanto, lineas curvas que tienen algn paralelismo,
como un manojo de bandas de goma ligeramente estiradas que se exten-
dieran del punto de mayor carga al de menor carga. En muchos casos
Ias curvas son segmentos de elipses o de parébolas.

/

a. Lineas de flujo b. Lineas de fiujo y lineas equipotenciales

Fig. 42 Red de filtracién por debajo de un tablestacado.

Las diferentes cantidades de energia o carga se pueden representar
en la misma figura por lineas equipotenciales (figura 4.2b), que son
lineas en las cuales todos los puntos tienen igual carga. Las lineas equi-
potenciales son como curvas de nivel de igual energia; las lineas de flujo
las cortan en 4ngulo recto, ya que el agua se mueve de los miveles de
mayor energia a los de menor energia, siguiendo los caminos de gradien-
tes de méxima energia; de la misma manera que el agua corre hacia
abajo en la ladera de una colina, de los niveles superiores a los inferiores
siguiendo la linea de méxima pendiente.

El esquema de las lineas de flujo y equipotenciales se denomina red
de flujo y es un instrumento poderoso para la solucién de los problemas de
filtraciones de agua.
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Deduccién matemitica de la red de flujo. La deduccién de la
expresién matemdtica de la red de flujo estd basada en que el suelo estd
saturado, que el volumen de agua en los poros permanece constante du-
rante el flujo y que el coeficiente de permeabilidad es el mismo en todos
los puntos y en cualquier direccién en cualquier punto. La ecuacién basica
del flujo, la ley de Darcy (ecuacién (2:8)), se descompone en las com-
Pponentes x y y:

9. = kiz 4.,
9y = kiy 4,
io SR _dh

AL dL’

La velocidad de filtracién » es la cantidad de flujo o gasto dividida

entre el drea de flujo y las ecuaciones pueden escribirse asi:

v=d
oh

ve= kS,
oh
o=k

El flujo a través de un elemento pequefio de suelo que tenga las dimen-
siones dx, dy y 1 se muestra en Ja figura 4.3a y se expresa en la forma
siguiente:
Entrada: vz dy + vy dx.
. v, 2w,
Salida: (v, + de) dy + (u, + a—;dy) dx.
Si el volumen de agua en los poros permanece constante, la cantidad de
flujo que entra es igual a la que sale, de manera que igualando las dos
i i y simpli: do se tiene:

y susti las i de sus i i se tiene:

(4:2)

Esta es la ecuacién de fisica matemética de Laplace que indica la pérdida
de energia en un medio resistivo, Esta ecuacién representa dos grupos de
lineas cada uno de los cuales contiene un niimero infinito de curvas parale-
las, las cuales se intersectan en 4ngulo recto, como se muestra en la
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figura 4.3b. Las lineas equipotenciales forman un grupo y las lineas de
flujo otro y el conjunto forma la red de flujo.

Construccién de la red de flujo. La red de flujo en dos dimensio-
nes obtenida arriba, es una representacién muy 1til del modelo de filtra-
cién a través de presas de tierra en una gran excavacién y por debajo
de muros de sostenimiento de tierras y de obras de fibrica. Desafortuna-
damente la ecuacién de Laplace es mateméticamente integrable sélo cn
condiciones muy simples, por lo que en la préctica es necesario emplear
otros métodos para obtener la red de flujo.

Canaj g,

”u/n —/, ag
a. Entrada y salida del fiujo b. Canales de fujoy caldss
en un elemento de suelo equipotenciales

Fig. 4.3 Significacién fisica de la red de flujo.

El procedimiento grifico de imer es simple y aplicable a cual-
quier problema de ﬂu}o uniforme en dos dimensiones, El espacio entre
cualquier par de lineas de flujo es un canal de flujo. Si un cierto ntmero
de canales de flujo, Ny, se selecciona de manera que el gasto a través de
cada uno, A,, sea el mismo, se tiene:

a
N
La pérdida de carga entre cualquier par de lineas equipotenciales es la

caida equipotencial AK'. Si se selecciona un cierto nimero de caidas equi-
potenciales, Np, de manera que todas sean iguales, se tiene:

ag =

,_ Ak

an =5
El ancho de cualquiera de los elementos de esa red de flujo es a y la dis-
tancia entre las lincas equipotenciales es b, como se indica en la figu-
ra 4.3b, (la tercera dimensién es 1). El gradiente y el gasto estin dados por
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i=

s~k {EE

K _ ANy
b b

b

El gasto total de la red, cuya tercera dimensién es 1, se expresa por:
b\N,
= = =)L 4:3;
g = AgN; = kah (a)N,, (4:3a)

La razén (a/b) est fijada por la razén Ny/Np, y es la misma a través
de toda la red. Si se seleccionan Ny y N de manera que a = b, la ecua-
cién del gasto (siendo la unidad la dimensibn perpendicular al plano
de la red de flujo) es:

q=kah %’— (4:3b)
i

A esto se le llama una red cuadrada porque todas las intersecciones entre
los lados son en 4ngulo recto y el largo y el ancho promedios son iguales.
Debe entenderse, sin embargo, que el término cuadrada se usa en un
sentido descriptivo, ya que los lados opuestos de las figuras no son nece-
sariamente iguales y raramente son lineas rectas.

El primer paso para la construccién de una red de flujo es hacer
un dibujo a escala (figura 4.4a) que muestra la masa de suelo, los limites
permeables a través de los cuales el agua entra y sale del suelo y los limi-
tes impermeables que limitan o confinan el flujo. Segundo, dibujar de dos a
cuatro lineas de flujo que formen 4ngulos rectos con los limites permea-
bles a la entrada y a la salida y que sean aproximadamente paralelas
a los limites impermeables (figura 4.45). Tercero, dibujar lineas equipo-
tenciales que formen 4ngulos rectos con las lineas de flujo (figura 4.4c)
de manera que el ancho y largo de cada figura sean iguales. Desde luego,
esto es imposible de lograr en el primer tanteo, porque las posiciones de
las lineas de flujo se suponen; pero la red que resulte servird de guia
para un segundo tanteo. Cuarto, se reajustan las lineas de flujo y las
equipotenciales hasta que todas las intersecciones sean en 4ngulos rectos
y el largo y el ancho de cada figura sean iguales (figura 4.4d). Las figuras
entre un par de lineas equipotenciales pueden aceptarse si son rectingulos;
pero cada recténgulo debe tener la misma razén a/b. En este caso la
caida equipotencial es una fraccién de las otras.

El gasto se calcula por la ecuacién (4:3b), usando los valores de Ny
y N encontrados en el grafico final. Esta cantidad se multiplica por la
tercera dimensién perpendicular al plano de la red de flujo, para tener
el gasto total.
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c. Trazado inicial de lineas equipotenciales d. Ajuste final de la red de flujo

Fig. 4.4 Pasos en la construccién de una red de flujo.

Se necesita mucha practica para llegar a ser un experto en el trazado
de redes de flujo y es necesario hacer muchos tanteos para lograr una
solucién exacta.

Ejemplo 4:1

Calcular el gasto de filtracién bajo la presa de la figura 44, si
k = 0.00015 cm/seg. y los niveles del agua sobre la base de la presa son:
aguas arriba 1830 m y aguas abajo 6.10 m. La longitud de la presa
(perpendicular a la direccién del flujo) es 259 m.

1. De la red de flujo tenemos: Ny =3 y Np = 9.5.
2. ¢ por metro = 0.00015 X —93-5 (18.30 — 6.10).

g por metro = 0.000578/100 m?/seg.
3. g — 0.00000578 X 60 x 259 = 0.09 m*/min.

Red de flujo con una superficie libre. En algunos casos, como el
del flujo del agua a través de una presa de tierra (figura 4.5¢) un limite
de las lineas de flujo puede ser una superficie de agua libre o superficie de
saturacién que no estd determinada por alguna masa s6lida impermea-
ble. Esto es anilogo a la superficie de agua libre en la corriente de un
canal abierto y es un problema més dificil de resolver con la red de flujo.
La linea de flujo en el limite superior se llama linea de filtracién, que es
también una superficie piezométrica. Esta linea debe cumplir todos los
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requisitos de cualquier linea de flujo y ademds sus intersecciones con las
lineas equi deben ser a di igua-
les a AR’ (figura 4.5b). Se necesita gran habilidad para construir correc-
tamente redes de ese tipo, pero en la mayorfa de los problemas précticos
hasta una red tosca es suficientemente exacta.

Nivel aguas arriba

Linea de corriente
superior

b. Interseccitn de las lineas equipotenciales con la linea de corriente superior
(linea de flujo de méxima elevacion)

Fig. 4.5 Red de flujo con una superficie libre.

La linea de saturacién se intersecta con el paramento aguas abajo de
un terraplén, figuras 4.5 y 4.6. Sin embargo, por debajo de ese punto el
paramento del terraplén no es una linea de filtracién. El paramento corta
los “cuadrados” de la red de flujo por arriba de cualquier nivel de aguas
abajo y cada linea equipotencial corta el paramento a la elevacién equiva-
lente a su nivel piezométrico.

Si hay agua en el lado aguas abajo, Ia interseccién de la linea de fil-
tracién con el paramento del terraplén debe estar por arriba del nivel
del agua aguas abajo, como se indica en la figura 4.6a. Si la linea de
filtracién desciende al nivel de aguas abajo, figura 4.6b, las condiciones
de la filtracién pudieran no satisfacer los requisitos de la red de flujo.
Por debajo de la superficie libre el paramento del terraplén es una linea
equipotencial. Si la linea de filtracién desciende al nivel de aguas abajo, las
lineas de flujo por debajo del nivel aguas abajo estarfan en 4ngulo recto
con las de arriba, lo cual es imposible, como se puede ver en Ia figura 4.6b.
La interseccién correcta hallada por tanteo se muestra en la figura 4.6a.

A. Casagrande #* ha presentado un trabajo muy completo en el que
describe métodos para la construccién de redes de flujo con superficie
libre y también métodos para la construccién de redes de flujo en suelos
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a. Intersecci6n correcta de Ja linea de b. Imposible interseccién de la iinea
filtracién con la cara del terraplén de filtracion conla cara del terra-
adyacente al nivel aguas abajo plén al nivel aguas abajo

Fig. 4.6 Interseccién de la linea de fillracién y de la red de flujo con el paramento
de un terraplén, adyacente al nivel de aguas abajo.

que no tienen la misma permeabilidad en todas direcciones o en todos los
puntos.

Otros métodos de anlisis. Algunas veces se emplean otros métodos
para obtener la red de flujo. Se pueden construir modelos de flujo simi-
lares a los modelos hidréulicos. El suelo o la. roca porosa se modela en
arena suficientemente gruesa para reducir a un minimo la ascensién capilar,
pero suficientemente fina para que el flujo sea laminar. No es necesario
reproducir en el prototipo la permeabilidad, porque la red de flujo es
independiente del valor de k. Las capas o zonas de diferente permeabilidad
se pueden representar en el modelo por la relacién correcta de las k;
pero relaciones de 20 a 1 o mayores son impracticables y raramente
de valor. Se puede trazar la linea de corriente en un canal de paredes de
cristal inyectando un tinte en puntos de la superficie del suelo de en-
trada de agua. Los niveles piezométricos s pucden observar por medio
de pi en que se introducen en el suelo.

Se puede emplear un fluido viscoso como el aceite, para reducir las
velocidades en los modelos de flujo no establecido. E1 mayor uso que tienen
los modelos es en el estudio de fil de
flujos no establecidos, de cambios en la superficie libre o de permeabilidad
no homogénea dentro del depésito de suelo. Aunque rara vez es posible
obtener medidas exactas, los resultados que ordinariamente se obtienen
son o suficientemente buenos para el conocimiento que se tienen del
depésito de suelo y de las condiciones de los limites.

Los modelos analégicos utilizan fenémenos que producen la misma
distribucién de potencial y flujo que la filtracién. El flujo de electricidad
a través de un semiconductor también se describe por la ecuacién de
Laplace. Un potencial eléctrico aplicado a un papel recubierto de grafito
produce la misma distribucién de potencial que la presién del agua aplicada
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a una seccién transversal de un suelo de la misma forma. Las lineas equi-
potenciales dibujadas en el papel grafitado de las medidas del voltaje son
de forma idéntica a las del suelo correspondiente.

Una malla de resistencias eléctricas puede igualmente representar la
resistencia de los poros del suelo a lz f:ltracmn Los cambios de permeabi-
lidad se pueden por di El potencial se pue-
de medir en puntos en toda la malla como con el semiconductor. Esto
mismo se puede hacer analiticamente usando una computadora digital con
suficiente memoria para describir toda la malla. Estas técnicas son dtiles
para resolver problemas donde la falta de homogeneidad es compleja, pues
los andlisis grificos resultarfan tediosos. La precisién estd limitada sola-
mente por el nimero de elementos de la malla. También se usan mallas
‘mateméticas para resolver la ecuacién de Laplace cuando la computadora
digital puede acometer el proceso reiterativo de tanteos para los numerosos
elementos de la malla que son necesarios para describir un sistema de
filtracién.

Abatimiento del nivel de agua en pozos. El flujo hacia dentro de
un pozo y el descenso de la superficie piezométrica que resulta (llamado
abatimiento) es un problema complejo de filtracién en tres dimensiones,
asi como de flujo no establecido. La filtracién tridimensional se puede

analizar por modelos o por aproximaciones matemticas. Los casos espe-
ciales de multiples pozos muy cerca unos de otros y en linea recta, se
puede aproximar a una red de flujo bidimensional trazada

mente a la linea de los pozos. Aunque el estudio en modelos y las aproxi-
maciones matematicas son aplicables a cxcrtos casos de flujo no estable-
cido, los no son 1 a k reales;

sin embargo, en muchos casos es aceptable la aproximacién al flujo es-
tablecido.

Impermeable

ivel original
del agua,

b. Planta indican-

do filtracion a
a. Pozo en un acuifero homogé- través de una c. Pozo en un acuifero
neo, wn deuen!n del nivel superficie cilin- wnllnadv. con presién
de, agua, s drica de radio r artesi

Fig. 47 Flujo hacia un pozo aislado.
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El flujo en un pozo aislado se representa en la figura 4.76. Un acuifero
permeable descansa sobre un estrato impermeable horizontal, figura 4.7a,
o est4 confinado entre dos estratos impermeables (un acuifero artesiano)
figura 4.7b. La altura de la superficie piezométrica sobre la base imper-
meable a una distancia 7 del pozo es h. Se supone que el gradiente pro-
medio, , a cualquier radio 7, sc puede aproximar a dh/dr, la pendiente
de Ia superficie piezométrica. Mientras la pendiente de la superficie piezo-
métrica no sea mayor de 25 grados, esto es razonablemente correcto. A
cualquier radio , 1a filtracién en el acuifero homogéneo se produce normal
al cilindro cuya drea lateral es 2n7h, La ecuacién para un flujo establecido
se puede deducir de la manera siguiente:

g=kid,
dh
q= k5 2k,

a4
F 2hdh,

B
2 log,r = k* + C. (4:4a)
ok

La constante de integracién, C, se puede evaluar por los niveles del
agua, hy y hy medidos en dos puntos de la superficie piezométrica, ; ¥ ra.
L 1og, ('—’) = h# = he. (4:4b)
- n
Se puede hacer un andlisis similar para un acuifero confinado cuyo
espesor es H, siempre que el nivel piezométrico no caiga por debajo de la
superficie superior del acuifero.

q= kHZﬂd—’:,

q B g :
ook o8 (i)—h. ha. (4:4c)

Al aplicar el anélisis se toman frecuentemente, el radio del pozo como
7,y hy como el nivel de la superficie piezométrica en el borde del pozo.
Mientras que la pendiente de la superficie del agua no sea mayor de
25 grados y la entrada de agua en el pozo sea en toda la altura hy, la
aproximacién es adecuada. Debe tenerse en cuenta que el nivel del agua
dentro del pozo debe ser algo més bajo que hs.

A cierta distancia del pozo el nivel fredtico virtualmente no cambia, a
pesar del bombeo del agua del pozo, debido a la recarga de un rio 0 a
las filtraciones de las lomas contiguas. En ese caso 7 y ks se fijan por las
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condiciones geolégicas del lugar y las ecuaciones se pueden utilizar para
aproximar los niveles de agua en estado continuo para cualquier gasto
dado de bombeo, g.

4:2 EFECTOS DE LA FILTRACION

La filtracién no controlada es la causa de dos tipos de dificultades:
demasiada filtracién hace que las excavaciones sean excesivamente hime-
das o que sc produzca pérdida de agua en las presas; presién de agua
excesiva produce el levantamiento o la pérdida de resistencia del suelo
y la falla del mismo. El control de la filtracién es un trabajo complicado
por el hecho de que la correccién que se haga en un punto puede agravar
las condiciones en otro.

Esfuerzo neutro. El cambio de presién de agua, si no hay flujo se
puede hallar por las leyes de la hidrostitica:

Au =y, Az (3:7)

Cuando el agua estd en movimiento, no importa lo lento que éste sea,
Ia férmula anterior no es aplicable y la presién hay que calcularla por la
red de flujo. La carga total & en cualquier punto esti dada por la linea
equipotencial. Si la elevacién de ese punto es z, la carga es h — z. La presién
del agua es:

u=yu(h = z). (4:52)
La presién es la misma en todas direcciones en un punto cualquiera, pero
no es necesariamente la misma en puntos diferentes aunque estén al
mismo nivel.

Subpresién en una estructura. Cuando una estructura descansa so-
bre un suelo, una parte de la estructura est4 en contacto con los granos
del suelo, mientras que el resto salva los poros o vacios del suelo, como
se muestra en la figura 4.6a.

Como se expuso en la seccién 3:5, las verdaderas 4reas de contacto
de los granos del suelo con otro sofido son pequefias, figura 4.82. El es-
fuerzo neutro actlia sobre una porcién del 4rea total 4, que se expresa por
la razén de esfuerzo neutro, N:

U =N Au = y,(h — z)NA. (4:5b)
El valor de N para suelos, como se indica en la tabla 3:2, es virtualmen-
te 1; para roca con juntas unida a una estructura de concreto, el valor
de N puede ser tan bajo como 0.75. Aunque para rocas enteras e imper-
‘meables como el granito y el mirmol se pueden tener teéricamente valores
de N mis bajos, no es probable que se pueda lograr una unién perfecta
entre la estructura y la roca. El valor minimo de N que se use en los pro-
yectos no debe ser menor de 0.5 para roca sin juntas.
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. Estructura de hormigén en b. Estructura de hormigén en
contacto con el suelo contacto con roc:

Fig. 4.8 Subpresién y confacto con una estructura.

Cuando la subpresién en la base de una estructura excede al peso de
la misma y a las cargas que soporta, la estructura se levantari. En un
caso, un tanque vacio de hormigén para sedimentacién, en una planta
para el tratamiento de aguas de albafial, en construccién, se levanté al
elevarse el nivel fredtico después de un periodo de lluvias. Los pisos de los
basamentos o s6tanos se levantan y a veces estallan como si hubieran sido
dinamitados, cuando est4n sometidos a una subpresién excesiva.

Levantamiento y agitacién de un suelo. La subpresion se des-
arrolla dentro de la masa de un suelo en forma andloga a como ocurre
entre el suelo y una estructura.

Debido a que las 4reas de contacto entre los granos son muy pequefias
Ia razén de esfuerzo neutro, N, es précticamente 1 y la fuerza de subpre-
sién U = ud. Si la fuerza hacia arriba en un 4rea 4 es igual o excede a
la carga total P de suelo, agua y estructura, se crea una zona de inesta-
bilidad o de falla potencial. En el punto de falla,

P

u
. P=U y =3

Si el 4rea es suficientemente grande, cualquier exceso de presién de agua
forzard la masa superyacente de suelo y agua a levantarse; este proceso
se llama levantamiento. En el ejemplo 3:1 se describe el levantamiento
de un estrato de arcilla que descansa sobre una capa de arena. Levanta-
mientos similares pueden ocurrir dentro de un estrato de arena o de limo
en cualquier punto en que o = u. El suelo se expansiona con una reduc-
cién en la relacién de vacios y en algunos casos se forma una vejiga de
agua dentro de la masa de suelo, figura 4.9a. El techo de la vejiga cae
en el fondo de Ja misma y por este proceso llamado ahuecamiento, Ia vejiga
se eleva hasta la superficie. La superficie del suelo se comba hacia arriba
y estalla cuando la vejiga llega al tope; finalmente el suelo se agita y
burbujea en un hervor o agitacién, como si se estuviera cociendo. El levan-
tamiento puede ocurrir en cualquier suelo, pero el ahuecamiento y la
agitacién estin limitados a los materiales no cohesivos.
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1 '/ Vejiga: ]
A i

=S o)

a. Formacion de una vejiga por el flujo b. Ancho de la zona critica
ascendente a través del suelo (segtn Terzaghi)

Fig. 4.9 Evolucién del levantamiento y la agitacién.

Si la presién de agua, u, se distribuye de manera que se produzca un
gradiente uniforme hacia arriba, el levantamiento puede desarrollarse uni-
formemente a través de toda la masa con muchos poros agrandados, pero
sin la formacién de una gran vejiga. Cuando el suclo no es ‘cohesivo el

va do de la condicién de suelo
e=u
c—u=0
s=(p—u)tang=0. (3:30)

Cuando la subpresién y el esfuerzo total estan justamente equilibrados, o
cuando  es ligeramente menor que o, la masa puede parecer falsamente
estable; sin embargo, una méquina o una estructura sobre la superficie del
suelo se hundiré lentamente, si su peso por unidad de volumen excede
al del suelo saturado.

La agitacién es simplemente la condicién de movediza agravada, en la
cual el exceso de esfuerzo neutro produce concentraciones de levantamien-
to. A veces se levantan pequefios volcanes de arena que estrangulan
Ia corriente en un punto y desplazan la agitacién a otras zonas més débiles.

Gradiente eritico. El gradiente hidréulico que produce el levanta-
miento o la agitacién cerca de una superficie de suelo que no esté impedida
de moverse, se llama gradiente critico, i.. Para un flujo ascendente, figu-
ra 4.9a, los esfuerzos total y neutro en el fondo de Ia arena son los si-
guientes:
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u = yu(20 + 2z, + Ah)
o= Yyl + vz,

Como al instante del i y de irse la condicién de mo-
vediza, o = u.

YoZo t Yoz + vebh = Yoz + 2z

Yobh = vz = yuzs = ze(y = yu)

ic = Ahfz, = T : Yo (4:6)

Para una arena tipica saturada y = 2,000 kg/m® y y, = 1,000 kg/m?; por
lo tanto i, = 1, aproximadamente (en filtracién ascendente). Para flujo
hacia una superficie libre inclinada, el valor de i, es menor. Si la incli-
nacién de la superficie es igual al 4ngulo de friccién interna de la arena, el
gradiente critico para la filtracién hacia esa superficie tiene que ser cero.

El levantamicento sin agitacién da como resultado un aumento en la
relacién de vacios, una disminucién de la resistencia y un gran aumento
en la compresibilidad.

Terzaghi** ha establecido que el levantamiento no se produce, ordi-
nariamente, a menos que la inestabilidad ocurra en un ancho de D/2, sien-
do D Ia profundidad del suelo sobre el nivel de inestabilidad (figura 4.9b).
El esfuerzo neutro promedio en diferentes anchos D/2, para diferentes
profundidades D, se puede calcular por Ia red de flujo. Donde el esfuerzo
neutro promedm iguale o exceda al esfuerzo debido al peso de suelo y
agua , hay posibilidad de i o agitacién. Debe
recordane queestos célculos de estabilidad son aproximados en el mejor
de los casos y, por lo tanto, se debe usar un alto factor de seguridad para
estar seguros de que no ocurrird agitacién.

Sifonamiento y erosién por flujo. Si el suelo dentro de la zona
de agitacién es arrastrado por la corriente de agua, se forma un hoyo o
fosa. Esto produce una concentracién de agua en el hoyo y un aumento
en el gradiente hidraulico, porque se acorta el camino del flujo; como
consecuencia la agitacién se hace mas violenta y el hoyo mas profundo,
abriéndose camino en direccién aguas arriba a una velocidad creciente
hacia el lugar de donde viene el agua, como se muestra en la figura 4.10.
Esto produce en el suelo una abertura o conducto y al proceso de esta
continuada erosién hacia atrés se le llama sifonamiento (o tubificacién).

El sifonamiento también comienza por agitaciones muy localizadas o
concentraciones de flujo, como se muestra en la figura 4.10a. Cuando el
gradiente hidraulico ascendente se acerca a 1 en la superficie del suelo, se
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Concentracién del flujo
Comienza la agitacién

2. Condiciones para que se inicie la b. Progreso de la abertura o
tubificacion al pie de una presa conducto aguas arriba

Fig. 4.10 Sifonamiento debajo de una presa de mamposteria cimentada en arena.

puede formar una pequefia superficie de agitacién y si el suelo es arras-
trado se formar4 un hoyo. Este hoyo se va abriendo camino en direccién
aguas arriba y se va haciendo mayor y a mayor velocidad a medida que
el recorrido del flujo se acorta.

Si el flujo es horizontal, hacia el talud de una excavacién o el para-
mento aguas abajo de una presa de tierra, o hacia abajo, en un dren
incorrectamente protegido o una cloaca con filtraciones, algunas veces se
produce sifonamiento debido a pequefias gradientes. Se han’ producido
extensas cavidades donde los estratos de suelo cohesivo soportan el resto
de la masa de suelo, salvando el espacio vacio. En una ocasién la erosién de
arena fina a través de una grieta de un centimetro en un mamparo pro-
dujo una cavidad de 1.50 m de idad debajo de un pavi de
hormigén y no se descubri6 hasta que un camién cargado se cay6 en el
crater que se habia formado.

Cuando el conducto se acerca al lugar de donde viene el agua se abre
paso bruscamente y el agua se precipita a través del conducto, lo cual hace
que éste se agrande. En una ocasién un conducto de unos pocos centimetros
de didmetro, a través de una presa de tierra, se agrandé hasta tres me-
tros en unos pocos minutos, después que el agua se abrié paso, finalmente
el hueco agrandado se derrumbé por falta de soporte, destruyendo parte
de la masa de suelo.

Los suelos no cohesivos, especialmente las arenas finas y los limos, son
los més a Ia falla por i Las arcillas son ms resis-
tentes debido a los nexos entre las particulas, lo cual ayuda a impedir que
sean arrastradas; sin embargo no son inmunes, En las rocas blandas, como
Ias areniscas pobremente cementadas, algunas veces se presentan fallas por
sifonamiento. Aun en las lutitas, que por lo general se consideran resis-
tentes, se han producido sifonamientos cuando los gradientes han sido
muy altos.

Gradi d i El jento, 1a agitacién y la mayoria
de los casos de sifonamiento implican insuficiente carga total, P, para
contrarrestar la subpresién U. En los casos en que los gradientes son extre-
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madamente altos, i > 1, el sifonamiento se puede producir aunque P > U.
El arrastre friccional del agua mueve algunas de las particulas més finas
del suelo aunque la mayoria estén impedidas de moverse; entonces el flujo
se concentra en la zona dcsmuda, agrava.ndo la snuacmn hasta que se
produce el verd Hay poca ible sobre

Estos son bastante mas
altos que 1 y aumentan con el incremento de o5 y las fuerzas de atraccién
entre pamculas En los suelos no cohesivos confinados, los gradientes se

por idad, por debajo de 3 6 4. En arcillas
los gradientes destructivos pueden exceder de 50, pero rara vez son criticos
en los proyectos.

4:3 REGULACION DE LAS FILTRACIONES

Regulacién de las fill La lacién del flujo incluye la
reduccién del gasto, la reduccién de la presién de agua o el aumento de
la carga que resiste la presién de agua. La filtracién excesiva es causada
por alta permeabilidad o un corto recorrido del agua. Si la masa de suelo
a través de la cual se produce el flujo, es obra del hombre, como en el
caso de una presa, la permeabilidad s¢ puede reducir por una apropiada
seleccién de los materiales. Por ejemplo: mezclando una pequefia cantidad
de arcilla con la arena que se use para la construccién de un dique, se
puede reducir grandemente la permeabilidad. En el caso de un depésito
natural es mas dificil de cambiarla. Pequefias cantidades de un agente
dispersante, como el tetrafosfato de sodio mezclado en la superficie de una
arcilla de floculada o inyecciones de arcilla, productos quimicos
o cemento en los poros de un suelo de grano grueso, pueden reducir la
permeabilidad, aunque a un costo considerable.

Fl recorrido del flujo se puede alargar, con lo cual se reduce el gasto
y también Ia presién del agua en el extremo de la corriente aguas abajo. Un
niicleo impermeable en una presa de tierra (figura 4.11a) y una zanja de

en una ci de una presa, pueden
aumentar grandemente el recorrido del agua. Una pantalla impermeable
que se extienda hasta el estrato impermeable profundo (figura 4.11b) es
més efectiva que una parcial (figura 4.1a). Estos cierres al paso del
agua o pantallas se con suelo imp de
acero, de acuerdo con la disponibilidad de los matenales y la facilidad
de la construccién. Una capa o manto impermeable de arcilla, colocada
aguas arriba (figura 4.11c) es también Gtil, pero no se debe colocar aguas
abajo, porque aumenta la subpresién.

Una pantalla impermeable causa un aumento en el esfuerzo neutro
aguas arriba y una disminucién aguas abajo. Una pantalla impermeable
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completa y perfecta produce un esfuerzo neutro aguas arriba que es equi:
valente al nivel de la carga de agua. Una pantalla impermeable colocads
demasiado lejos aguas abajo reducira el gasto y eliminari el sifonamiento,
pero crearé una subpresién excesiva que destruird la estructura por levan:
tamiento. El duefio de una pequefia presa pretendi6 corregir un sifona:
miento que se estaba formando lentamente justo al pie de la presa aguas
abajo, hincando un tablestacado en el suclo. El hizo esto por el consejo
gratuito que le dio el vendedor de las tablestacas y contra la advertencia

Pantalla impermeable

parcial (dentelion) Panalla impermeable

Impermeable

b. Presa de tierra con nacieo y
Tortlls impermetie tote

Manto de drenaje inclinado

a. Presa de tierra con nicleo y dentelion

Dren al pie de la presa
Nivel de la cimentacién

Manto lmnllmeahle\ &
——

Cimentacién permeable Manto de drenaje

. Presa de tera con manto impermeable aguas arriba, drenes intenos (zana y manto) y dren l
pie de a pre
Nivel de crecida~,  Ditue
—_—t Paxo de desclvul

Agujeros de descarga

- Tablestacado cortaguas. "

d. Presa de mamposteria con agujeros de descarga e. Dique con pozo de descarga

Fig. 4.11 Medidas para regular el flujo de agua.

de su ingeniero., La presa fallé por cortante en el paramento aguas abajo
que se debilité por el aumento de la presién neutra. La pantalla imper-
meable o el tablestacado cortaguas debe colocarse donde el aumento de
la presién intersticial no sea perjudicial, en el centro de la estructura o
aguas arriba del centro y, si es posible, debajo de la parte mas pesada
de la estructura.

La presion de agua excesiva se puede controlar por un drenaje que
corte el circuito de la corriente de agua y dé escape al exceso de esfuerzo
neutro en un punto donde no puede hacer dafio. La zanja de drenaje, capa
de drenaje y drenaje en el pie (figura 4.11c) se emplean separadas o en
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combinacién en las presas de tierra, para reducir los esfuerzos neutros en la
parte del terraplén aguas abajo. Los pozos de descarga (figura 4.11d)
reducen la subpresién en las presas de mamposterfa. Los pozos de descar-
ga (figura 4.11¢) se usan para reducir la presién en grietas o bolsones
confinados. El drenaje tiene el inconveniente de que acorta el recorrido
del agua y aumenta el gasto, pero esto se puede corregir como se ha des-
crito previamente. Es esencial que el sistema de drenaje sea proyectado
correctamente para evitar erosién, como se explicard en la seccién sobre
filtros.

Proyecto de filtros.. Un filtro o un filtro protector es cualquier ma-
terial poroso cuyos huecos sean lo suficientemente pequefios para impedir
el arrastre del suelo hacia dentro del desagiie o dren y suficientemente
permeable para que ofrezca poca resistencia a la filtracién. Los numerosos
experimentos que se han hecho han demostrado que no es necesario que
el filtro retenga todas las particulas del suelo, sino que sélo las més gruesas
que el 15 por ciento o Dgs del suelo deben ser retenidas en los huecos del
filtro.#* Estas particulas mas gruesas, Ds; y mayores, se acumularén sobre
los huecos del filtro como se muestra en la figura 4.12a. Los poros de este
‘material acumulado serdn aberturas més pequefias que atraparén particu-
las del suelo afin més pequefias; por lo tanto, el di4metro de los huecos
del filtro debe ser menor que el Dgs del suelo. Si el filtro es una malla
metélica o los huecos de un tubo perforado, esto fija el suelo més fino
que puede ser filtrado para unos huecos dados o el hueco mayor que puede
ser usado para un suelo dado. Corrientemente se emplea un suelo como
filtro; esto quiere decir que el didmetro efectivo de sus poros debe ser
menor que el Dg; del suelo que se vaya a filtrar. Como el didmetro efec-
tivo es alrededor de 1/5Dss, se tiene:

Distirrro) < 3Dss (suetoy (4:7a)

Si el filtro es para proporcionar un drenaje libre, debe ser mucho més
permeable que el suelo. Como el coeficiente de permeabilidad varia como
el cuadrado del tamafio de los granos, una relacién de permeabilidades de
20 a 1 se puede obtener con seguridad haciendo

Disti1ir) 22 SDis (suero) (4:7b)

Estos criterios (figura 4.125) son la base para ¢l proyecto de filtros43 En
general el filtro de suelo debe estar comprendido dentro de estos limites y
la curva granulométrica debe ser suave y paralela a la del suelo o més
aplanada. Si el suelo que se va a filtrar es muy fino, es necesario emplear
més de una capa de filtro. La capa final del filtro se proyecta de manera
que se ajuste a los huecos del conducto por un lado y a la capa de filtro
mis fina por el otro. La arena para concreto, bien graduada, es un buen
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filtro para muchos suelos limosos y arcillosos; en este caso es necesario
colocar un segundo filtro de piedras més gruesas que la gravilla, la que
corrientemente se clasifica como piedra triturada ntmero 78.

Si el suelo que se va a filtrar tiene una granulometria discontinua
se debe dibujar su curva, consi la porcién
del suelo mas fina que la parte discontinua, como el suelo total que se va a
filtrar y despreciando la parte de suelo mas grueso que la discontinuidad.
El filtro se proyecta para que se ajuste a la nueva curva.

Se han hecho muchos intentos para proyectar un “filtro universal”,
que sea lo suficiente pequefio para filtrar los suelos més finos y que a su

Grano grande ’/

Serti {Das
&
€
E Buen filt
& N Dys

olLimites del iltroDys —
01 0.01 0.001
Diémetro de los granos en millmetros
2: Los granos grandes impiden b Crtrios para el tamaflo de os granos de
el paso de los pequefios en los suelos usados como fil

las aberturas del filtro

Fig. 4.12 Filtro profector.

vez tenga un Dg; suficientemente grande que el material del filtro no pase
por huecos de 0.8 cm, que son las perforaciones de los tubos comerciales
para drenaje. Sin embargo, los materiales para ese filtro tienen tal va-
riedad de tamafios (alto Cy), que las particulas se segregan durante la
manipulacién y construccién. Por lo tanto, no deben usarse a menos que
se tenga especial cuidado para mantener su graduacién.

El espesor de los filtros no se fija con exactitud; para cargas pequefias
son suficientes unos cuantos centimetros, mientras que en las presas, donde
las diferencias de cargas son grandes, se usan espesores que varian entre
0.6 y 3 metros.

4:4 HUMEDAD CAPILAR Y FLUJO

Por arriba de la superficie libre del agua o nivel fretico, el movi-
miento de la humedad es més complejo. El suelo estd saturado hasta la
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altura a que llega la humedad capilar, pero por arriba de este nivel el
grado de saturacién es menor. La gravedad y el rozamiento del agua
todavia actiian sobre la humedad del suclo, pero las fuerzas capilares son
ain més importantes; éstas incluyen la tensién superficial y la adherencia
fisicoquimica entre el agua y el suelo. Estas fuerzas son de traccién y
producen un esfuerzo neutro negativo. La traccién aumenta cuando baja
la temperatura y cuando decrece el grado de saturacién. En la zona de
saturacién parcial también existe agua en estado de vapor y la presién del
vapor dismi conforme dismi; la p

Equilibrio capilar. Como se ha expuesto en la seccién 3:2, la hume-
dad se eleva sobre la superficie libre del agua por efecto de la tensién
capilar. Cuando se ha establecido el equilibrio, la humedad se distribuye
aproximadamente como se muestra en la figura 4.13. En la zona capilar

Zona de humedad discontinua i

Franja de capilaridad

Suelo parcialmente saturado,
humedad continua

b<-Flujo de vapor

Zona de saturaci6n capilar

15 Suelo saturado, humedad continua

. Nivel frestico -

"~ Grado de saturaci6n

Esfuerzo neutro

Fig. 4.13 Equilibrio capilar y distribucién de la humedad en el suelo.

el suelo estd saturado; la humedad es continua y el esfuerzo neutro sigue
Ias leyes de la hidrostitica. Sobre esta zona est4 la franja capilar. El grado
de saturacién cae rapidamente pero aunque la humedad no llena los poros,
todavia es continua en las cufias interconectadas que estdn entre los granos
del suelo. El esfuerzo efectivo ya no es igual al esfuerzo total menos el
esfuerzo neutro, segiin la ecuacién 3:12c, porque el esfuerzo neutro no
actla sobre toda el area de los poros. El grado de saturacién aminora a
medida que aumenta la altura sobre la superficie libre del agua, hasta que
las cufias de humedad se desconectan. Hay todavia esfuerzo neutro en la
zona superior de humedad discontinua, pero no sigue la distribucién hidros-
thtica. En cada cufia de humedad se desarrollan esfuerzos diferentes que
dependen de su radio y aunque los esfuerzos pueden ser muy altos, acttian
s6lo en una pequefia fraccién de los poros.
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Movimiento del vapor de agua. El movimiento del vapor de agua
ocurre tanto en la zona de la franja, como en la de humedad discontinua.
La diferencia entre las presiones del vapor que se requiere para que se
establezca una corriente puede provenir de diferentes causas. La evapo-
racién en la superficie del suelo reduce la presién y provoca un movimiento
ascendente; una caida brusca de la temperatura en la superficie del’
terreno también reduce la presién y provoca un movimiento ascendente;
mientras que una subida brusca de la temperatura en la superficie pro-
duce un movimiento descendente.

Flujo capilar. El flujo capilar se produce en la zona de saturacién y
en la franja capilar donde la humedad es continua. En estado de equilibrio,
figura 4.13, la tensién capilar, u, equilibra el esfuerzo hidrostatico yiz
y no se produce movimiento. Si algo -hiciera cambiar la tensién capilar
entonces se produciria el flujo, dependiendo éste de si la tensién capi-
lar aumenta o disminuye con relacién al gradiente hidrostatico.

La evaporacién de la humedad en la franja reduce ¢l grado de satura-
cién. Como resultado de esto, cada radio de menisco, a cualquier nivel
en la zona de la franja, se reduce, aumentando la tensién capilar. Al mismo
tiempo el nivel de la saturacién capilar se deprime hasta h). A ese nivel
(el limite entre los poros saturados y los no saturados) la tensién capilar
no cambia; sin embargo, al nuevo nivel més bajo, la tensién capilar ahora
excede al esfuerzo hidrostético v, y el gradiente produce un flujo
ascendente:

i A/ye
7
como se muestra en la figura 4.14a.

En las regiones 4ridas la continua evaporacién en la zona de la franja
mantiene un estado de desequilibrio y un flujo capilar ascendente, como
se muestra en la figura 4.14a. Las sales disueltas son traidas de la zona de
saturacién 4 precipitadas en la franja cuando el agua se evapora. Esta

de sales p tiene dos efectos significativos. Pri-
mero, la zona de la franja se cementa y finalmente se hace impermeable
por las sales, que incluyen carbonato y sulfato de calcio. Se forma un suelo
cementado, como roca, que presenta dificultades en excavaciones futuras
y que influye en el drenaje y la filtracién si el 4rea est4 inundada por un
vaso de presa o si es regada para ser cultivada. El segundo, un problema
miés serio, es el efecto de las sales en la agricultura, pues limita las cose-
chas a las plantas que pueden sobrevivir en el ambiente salino y final-
mente hacen la tierra estéril. Vastas 4reas de estas tierras irrigadas desde
la antigiiedad, como en la India, yacen abandonadas porque el ricgo ha
destruido su fertilidad. El proceso puede ser invertido con un riego su-
ficiente que arrastre las sales.
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En las regiones himedas el flujo ascendente puede ser provocado por
la pérdida de agua de la zona capilar por Ia transpiracion de los cultivos
y de otra La acelerada producida por el calor
también puede aumentar la tensmn capilar y el movimiento ascendente de
la humedad. Si el suelo es compresible el aumento de la tensién capilar
produciré retraccién y asentamiento. Algunas especies de 4rboles han
causado fuertes asentamientos por desecacién capilar.

En las regiones secas el continuo flujo ascendente de la humedad al-
gunas veces se interrumpe por la construccién de un edificio o un pavi-
mento, lo cual reduce la pérdida de humedad por evaporacién. El equilibrio

Evaporacion
Sal
Saturacion capilar equilibrada
Saturacién capilar abatida
v :

a. Flujo capifar producido b. Fluln capilar nmducldu c. Flujo capilar producido

P por_infiltracién de fa
piracion Tosis térmica) humedad desde la su-
perficie

Fig. 4.14 Flujo copilar en estado de desequilibrio.

estatico se produce con una elevacién del nivel de la linea de saturacién
capilar y un aumento en el grado de saturacién en la zona de la franja ca-
pilar. Esto puede tener dos serias consecuencias. Primera, cualquier zona
cementada se debilita. Los surcos en los pavimentos algunas veces se pro-
ducen debido a una subrasante hiimeda en una regién desértica. Si la es-
tructura de los granos del suelo cementado es blanda pudiera haber un
hundimiento de la superficie del terreno y dafios a las construcciones. Se-
gunda, el aumento de humedad causaré la expansién de las arcillas muy
plésticas que se encuentren en el lugar. En las regiones ridas esto es grave
porque las arcillas estdn muy resecas inicialmente.
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El flujo ascendente se puede provocar por una caida en la temperatura
de la superficie del terreno, lo cual aumenta la tensién capilar, figura 4.14b.
El aumento de tensién capilar Au, produce el gradiente que mantiene el
flujo hasta que se alcanza un nuevo equilibrio a un nivel més alto, A", =
(u + Au) /y,. El movimi por la algunas veces
se llama termo-dsmosis. Por e]unplo, los t.raba]as dc cunsv.rucclon que se
realizan en otofio, cuando la a
veces se ven obstaculizados por el aumento de la humedad del suelo, aun-
que no Ilueva.

El flujo descendente cs provocado por un aumento en el grado de
saturacién de la franja, acompafiado por un aumento en el radio de cada
menisco en la franja y en el limite de la zona de saturacién capilar. La
tension capilar se reduce, figura 4.12¢, y la reduccién Au, produce un
gradiente que causa un flujo descendente. De esta manera se restablece
el nivel del agua subterrénea, aunque el agua que llega al nivel freatico
puede que haya venido de la zona capilar. Un movimiento descendente
similar puede ocurrir durante periodos en que la temperatura de la su-
perficie del terreno aumente.

El flujo capilar se produce tanto horizontal como verticalmente, si hay
diferencias en la tensién capilar que causen un gradiente hidraulico. Los
dafios que se produjeron en el almacén de jugo de naranja congelado, a
que se hizo referencia en el pérrafo inicial de este capitulo, fueron debidos
al flujo termo- osmouco ascendeme y lateral hacia el piso frio que tenfa
un aislami d EL i del suelo en una excavacién
profunda puede provocar un flujo capilar lateral hacia los paramentos
expuestos. La lluvia sobre los mismos paramentos puede provocar un flujo
capilar hacia dentro de la masa.

La velocidad del flujo capilar es proporcional a tres factores: el cam-
bio en el esfuerzo, Au, el reciproco de la distancia a través de la cual se
produce el flujo, 1/z y la permeabilidad, .

En las arenas los cambios de esfuerzo, Au, son pequefios porque los
poros grandes limitan la tensién capilar. Por lo tanto, aunque z es pequefia
y k grande la velocidad del flujo es pequefia. En las arcillas, que tienen
poros muy pequefios, el Au es probablemente grande, pero z es también
grande y k extremadamente bajo. En las arcillas, por lo tanto, la velocidad
del flujo capilar es también muy pequefia. En los suelos limosos, la com-
binacién éptima de poros pequefios que produce valores moderadamente
grandes de Au y coeficientes de permeabilidad que no son muy pequefios,
produce la méxima velocidad de flujo capilar.

Humedad del suelo por arriba del mvel fre-ueo. Debido a los
cambios ambi que ocurren diari que el equi-
librio capilar se mantenga por mucho tiempo. AI comram la humedad
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en la zona capilar esti cambiando constantemente y con los cambios se
producen grandes variaciones en las propiedad jeriles de los sue-
los. Estos cambios son mds significativos en la zona de la franja capilar,
pero el efecto de los cambios del esfuerzo capilar se sienten por debajo de
la linea de saturacién. Las implicaciones son méximas en el proyecto
de pavimentos y de losas de piso que se apoyan directamente sobre la su-
perficie del terreno, porque no solamente son ellos directamente afectados
por los cambios en las propiedades ingenieriles del suelo, sino porque tam-
bién contribuyen a esos cambios. Las cimentaciones poco profundas y la
parte superior de en el terreno,
son también afectadas, aunque en menor grado.

Sélo se tienen datos limitados con relacién a las posibles variaciones
de humedad que se producen debajo de las estructuras, porque son mu-
chos los factores involucrados cuyas contribuciones no se pueden valorar

Los factores princij son: clima, ascensién capilar
potencial en el suelo y posicién del nivel fredtico. Cuando el nivel fredtico
es alto en una regién relativamente himeda (6 m de profundidad en
arcilla, 3 m en limos, 1 m a 1.5 m en arena) la saturacién capilar pro-

el equilibrio limite de humedad. Con un nivel
freatico pmfundo en regiones hiimedas o secas, el equilibrio de la humedad

se produce final debajo de los pavi o de anchas . El
contenido de humedad es algo menor que el que corresponde a la satu-
racién, pero i para un suelo en esa re-

gi6én. Los limitados datos que se tienen sugieren que para una pequefia
regién de topografia y clima uniformes, hay una relacién agua-plasticidad
relativamente constante que se produce en el equilibrio. Esto se puede
demostrar por ensayos del suelo situado debajo de estructuras existentes
y extrapolando a otras estructuras de la misma 4rea.

En regiones extremadamente secas con nivel fredtico muy profundo
no es probable que el contenido de humedad cambie por efecto de una
construccién. El equilibrio de la humedad del suelo, por lo tanto, no se
diferenciard grandemente del que tenia el terreno antes de realizarse la
construccién.

Las variaciones de humedad en cualquier lugar se deben establecer por
observaciones en el terreno, das con las i
correspondientes a los cambios de estacién (principalmente lluvia y tem-
peratura) y con las propiedades del suelo.

4:5 DRENAJE

Drenaje significa corrientemente eliminacién del agua del suelo. Tiene
dos objetivos: impedir que las filtraciones vayan a acumularse, por ejem-
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plo, dentro de una i6n, haciendo ésta dificul o riesgosa y me-
jorar las propiedades del suelo como son: un aumento de la resistencia
0 una reduccién de la compresibilidad. También se emplea el drenaje para
reducir la presién del agua en el suelo. Esto va acompafiado generalmente
de eliminacién de agua, pero en los suelos de grano fino puede ser efectiva
aunque se extraiga sélo una pequefia cantidad de agua o ninguna.

Fuerzas implicadas en el drenaje. Varias son las fuerzas que in-
tervienen en la facilidad con que el agua drena del suelo. La primera es
Ia resistencia a la filtracién, cuyo indice es el coeficiente de permeabili-
dad. La segunda es el efecto del drenaje en la estructura del suelo. Si el
suelo es relativamente incompresible, la pérdida de agua serd reemplazada
por aire en los poros. Si el suelo es compresible, la pérdida de agua estars
acompafiada por la consolidacién del suelo y éste permanecers virtual-
mente saturado. La tercera son las fuerzas que retienen el agua: la capi-
laridad y la adsorcién. Tanto la resistencia al flujo como la retencién
capilar aumentan conforme disminuye el tamafio de los granos. Los suelos
de grano grueso, como la grava y la arena gruesa, drenan répidamente y
el aire reemplaza el agua en los poros. Los suelos de grano fino que tienen
baja permeabilidad y muy alta retencién capilar, drenan muy lentamente
y pueden perder solamente la cantidad de agua que la consolidacién les
permite,

Para que se pueda eliminar el agua del suelo es necesario que la fuerza
que produce el drenaje sea mayor que las de retencién y resistencia al
flujo. La gravedad es la fuerza més frecuentemente usada: el agua fluye
del suelo hacia los drenes por efecto de su propio peso. Este método es
barato y seguro, pero esa fuerza no es lo suficientemente fuerte en los
suelos de grano fino. Se puede usar el vacio para afiadir la presién atmos-
férica a la carga producida por la gravedad; con esta ayuda se pueden
drenar suelos finos como las arenas limosas. Una corriente eléctrica con-
tinua haré que el agua fluya del suelo hacia un electrodo negativo. Este
principio de la electro-dsmosis se puede usar para producir el drenaje de
los suelos de baja permeabilidad, como los limos.

La evaporacién no se considera corrientemente como un método de
drenaje, pero es causa de pérdida de agua; es una fuerza lenta, pero tan
poderosa que puede drenar hasta las arcillas. La consolidacion producida
por una carga sobre la masa de suelo es esencialmente un proceso de
drenaje, que es efectivo en los materiales compresibles.

Drenaje y tipo de suelo. La facilidad de drenaje de un suelo y las
fuerzas que son efecuvas para produclr el drenaje se pueden estimar por
ensayos de id y en el lab
La distribucién de los granos por tamafio ofrece alguna indicacién de las
propiedades del suelo para el drenaje, como se indica en la figura 4.15.
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Fig. 4.15 Copacidad de drencje de los suelos.

En la tabla 4.1 se da el drenaje potencial de los suelos de la Clasificacién
Unificada.

4:6 SISTEMAS DE DRENAJE

El proyecto de un sistema de drenaje depende de las caracterfsticas
del suelo para el drenaje, del lapso durante cl cual debe operar el sistema
de drenaje y del nivel de agua 4nea. Los drenajes les que
se instalan durante la construccién deben interferir lo menos posible los
trabajos y deben tener una méxima efectividad en corto tiempo; éstos son
los factores esenciales. Los drenajes permanentes deben ser efectivos a
largo tiempo y requerir ¢ minimo de mantenimiento.
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TABLA 4:1 POTENCIALIDAD DE DRENAJE. CLASIFICACION UNIFICADA

SUELOS 4:13
Clase de Caracterfsticas Clase Caracteristicas
de suelo de drenaje de suelo. de drenaje
aw Excelente ML Regular a pobre
GP Excelente cL Impermeable
oM Regular a impermeable oL Pobre
GC Pobre a impermeable MH Regular a pobre
sW Excelente CH Impermeable
Sp Excelente OH Impermeable
sM Regular a impermeable Bt Regular a pobre
sC Pobre ¢ impermeable

Plan de drenaje. La colocacién del sistema de drenaje depende de
la forma del flujo inicial y del que desee establecerse. Si el drenaje va a
ser instalado en una presa, por ejemplo, la posicién del agua antes y des-
pués del drenaje puede establecerse por medio de la red de flujo. Si el
drenaje es para un lugar donde se va a construir un edificio, una carretera
0 una aeropista, las condiciones iniciales del agua subterrnea deben esta-
blecerse por exploraciones, como se describe en el capitulo 10. Se prepara
un plano con las lineas de nivel de agua para el lugar y sus alrededores. Si
el nivel del agua subterrinea fluctia apreciablemente, serd necesario més
de un plano y cada uno representaré una condicién diferente.

Son posibles tres ubicaciones del drenaje, como se muestra en la fi-
gura 4.16 interceptor, en el mismo lugar y aguas abajo. El drenaje inter-
ceptor extrae el agua antes que llegue al lugar. Es particularmente efectivo
cuando la superficie de las aguas subterréneas tiene una pendiente fuerte
o cuando estratos permeables confinados llevan el agua a presién. En este
caso hay que disponer de terreno fuera de los limites del lugar de trabajo.

Superficie del terreno
Dren interceptor
( Agua subterrénea antes del drenaje

icacion
de la obra
¢ Dren aguas abajo
LA

Obstruccién
del drenaje

Fig. 4.16 Plon de drencje.
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El drenaje en el mismo lugar extrae el agua directamente del lugar. En este
caso la cantidad de agua a extraer serd menor y el drenaje serd efectivo
més pronto que cuando se emplea el sistema de interceptacién, pero este
sistema de drenaje puede interferir con el trabajo que se realiza en el
lugar. El drenaje aguas abajo permite la salida del agua o del lugar més
répidamente. Es mas efectivo cuando una obstruccién subterrinea tiende
a embalsar el agua subterrdnea. En unos casos una ubicacién es suficiente,
en otros hay que emplear las tres.

Filtros, conductos y sistemas de eliminacién del agua. Un dren
completo tiene tres componentes: el filtro, el conducto o colector y el sis-
tema de eliminacién. El filtro es esencial para mantener la eficiencia del
dren y para impedir la erosién por filtracién cuando el gradiente hidréu-
lico es alto.

El filtro debe ser suficientemente permeable para permitir el flujo
del agua dentro del dren con poca pérdida de carga y al mismo tiempo
suficientemente fino para evitar la erosién del suelo hacia dentro del dren.
Un filtro adecuado es la clave del éxito en un sistema de drenaje; un filtro
inadecuado es el factor mas importante en el fracaso de un drenaje.

El conducto del drenaje recoge las aguas del filtro y las conduce hacia
afuera. El més simple es una zanja o tubo, que se proyecta como cualquier
otro conducto hidraulico. Corrientemente el conducto es varias veces mayor
que el que por las condiciones hidréulicas se requerirfa, para tener margen
para los sedimentos. El di4metro corriente de las perforaciones de los
conductos colectores es de 8 a 10 mm y requiere un filtro con un tamafio
méximo de 13 mm. El conducto francés o el dren francés se hace con
grava o piedra triturada. Donde la cantidad de agua sea pequefia, puede
ser barato y efectivo; pero no es un sustituto de un filtro, y si se emplea
como tal pronto se tupird.

El sistema de eliminacién saca el agua del lugar. Si es posible se usa
Ia gravedad, porque es permanente y segura; sin embargo, puede ser que la
topografia del lugar haga imposible su uso, particularmente en tiempo de
lluvias, que es cuando el drenaje es més necesario. El bombeo elimina el
agua mis répidamente, pero el costo de energia en un largo periodo es
apreciable y el mantenimiento es a menudo dudoso.

Drenes abiertos. El método més antiguo para el drenaje de exca-
vaciones, caminos y obras similares, es el dren abierto, ya sca una zanja
© cuneta o un foso colector. Un foso colector es un hoyo de poca profun-
didad al cual fluye el agua por gravedad. Una zanja o cuneta puede ser
meramente un foso alargado; ambos son muy efectivos en arenas y gravas
y son baratos. Se pueden construir ficilmente sin necesidad de emplear
mano de obra especializada o con equipos, simple y corrientemente las
bombas de gasolina de las construcciones sirven para extraer el agua de
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las mismas. La agitacién y el sifonamiento del suelo algunas veces se inicia
en los fosos colectores y zanjas, particularmente si el suelo es arena fina
de baja permeabilidad; por lo tanto, debe mantenerse una vigilancia cui-
dadosa en obras importantes y peligrosas. La agitacién se puede impedir
colocando capas filtrantes en los lados y fondo de los fosos colectores, pero
esto aumenta el costo de construccién de los mismos.

Drenes cerrados. Cuando la erosién por filtracién o el sifonamiento
producen dificultades o cuando se desea un dren permanente, se colocan
en las zanjas tubos perforados o con las juntas abiertas y se rellena la
zanja con material de filtro. Es importante que el tubo quede recubierto
por una o dos capas de filtro, segin se necesite, para impedir que el suelo
obstruya las aberturas de los tubos (figura 4.17a). Los tubos deben colo-
carse en linea recta y en suelos limosos deben tener registros separados
entre si de 15 a 30 metros, a través de los cuales se pueda introducir una
manguera para limpiar el tubo cuando sea necesario; registros mayores
deben colocarse en cada cambio de direccién y a intervalos de 100 a 125
metros en los tramos rectos.

. s fsa de cnm:vetn o plm e cimentacion
Relleno Secuencia en o
compactado |- i A 3
o filtre - 0'a'0"s®
fino /—'“*‘
Filtro fino —| o4
Filtro Suelo a
grueso=—] drenar
Filtro ino —
2. Dren de tubo confiltro de doble capa b. Manto filtrante bajo el dren y colocaci6n

del tubo, espesores minimos.

Fig. 4.17 Drenes cerrados.

Drenes en manto. Los mantos o capas continuos de drenaje se em-
plean algunas veces debajo de las presas y de los pisos de los basamentos,
para reducir la subpresién, y en los pavimentos para impedir la ascensién
capilar. El manto consiste en una capa de filtro en contacto con el suelo
y una capa colectora mas gruesa que también sirve como un segundo
filtro (figura 4.17b). La {ltima se coloca en contacto con la cara inferior
de la presa de mamposteria o del piso del basamento o entre dos capas de
filtro en la base de una presa de tierra. El agua se extrae de la capa co-
lectora por medio de conductos.
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Pozos profundos. Los pozos profundos, como los que se emplean
para el suministro de agua, sc emplean ocasionalmente en drenajes tem-
porales. Los didmetros varian de 30 a 60 cm con espaciamientos de 7.50 a
30 metros y profundidades hasta de 30 metros o mas, dependiendo del
tamafio del 4rea que se vaya a drenar y la depresién del nivel freatico que
se requiera. Se usan también en suclos gruesos y en roca porosa donde las
cantidades de agua a drenar son grandes.

La bomba se coloca en el fondo del pozo, de manera que la aspiracién
de ]Ja bomba no esté limitada 2 8 6 9 m, como en los pozos de succién.

Igual que los otros drenes, los pozos profundos necesitan filtros. Si el
suelo que se va a drenar es de grano grueso o si es una roca que resiste
la erosién, una malla para pozo o colador puede ser un filtro apropiado. La
malla o colador se coloca en el agujero perforado y en contacto directo
con el estrato permeable. El colador generalmente se une a un tubo de
entibacién que soporta las paredes del agujero a través de los estratos im-
permeables superiores. Si el suelo es de grano demasiado fino para ser
filtrado por el colador solamente, se puede usar un relleno. Este es un
filtro de grava y arena que se coloca alrededor del colador que filtra el
suelo y que es filtrado por el colador. En este caso el didmetro del pozo
se hace 20 cm més grande que el colador para rellenar el espacio anular
con el filiro de grava y arena.

Pozos b Los pozos de 8 cm de didmetro y
hasta de 30 m de longitud se han empleado con éxito en el drenaje de
laderas. Los pozos se construyen haciendo en la colina una perforacién
ligeramente inclinada hacia arriba para interceptar el estrato acuifero. El

agujero se reviste con un tubo con perforaciones o ranuras para mantenerlo
abierto y poder extraer el agua

Se han usado combinaciones de pozos verticales y horizontales para
drenar suelos ificad de roca con juntas.
El pozo vertical intercepta los estratos drenandolos hacia el pozo horizontal
situado en el fondo del primero. El pozo horizontal actia como un dren,
un colector y un tubo para la eliminacién del agua. Debido a las dificul-
tades en hacer la interseccién de los dos pozos, el pozo vertical (el mas
facil de perforar) se hace de varios decimetros de didmetro.

Se han empleado grandes thneles horizontales de drenaje para sacar
agua de acuiferos profundos debajo de laderas. Se pueden perforar desde
el interior del téinel drenes horizontales mas pequefios para localizar zonas
de excesiva permeabxhdad como son las juntas o las zonas de falla. El

tanel es pri colector y d ; sin embargo, también puede
drenar di las d;
Pozos fil de fo did (wellpoints). Los pozos

filtrantes (wellpoints) son tubos de pequefio- didmetro que se hincan en
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el suelo directamente o por medio de un chiflén de agua. Generalmente
se colocan en linea recta a lo largo de los lados del 4rea que se va a drenar
y sus extremos superiores se conectan a un tubo horizontal de succién
llamado colector, como se muestra en la figura 4.18a. De acuerdo con el
tipo de suelo que se va a drenar, se instalan uno o dos pozos filtrantes cada
2.50 metros de colector. El colector termina en una bomba auto-cebante,
especialmente construida para el trabajo de los pozos filtrantes. Cada
bomba opera de 50 a 100 pozos filtrantes.4¢

Se han inventado muchos dispositivos para las puntas de los tubos
(figura 4.18b). La punta para hinca consiste en un tramo de tubo resis-
tente de 5 centimetros de didmetro; a su extremo inferior se le une una
seccién perforada de 0.60 a 1.20 metros de longitud cubierta con una malla
de tela metélica y terminando en una boquilla cénica de acero. Cuando el
tubo se va a hincar usando chorro de agua se le coloca una vélvula es-
férica de goma en el extremo inferior. Durante la hinca por chorro de
agua a presion, ésta se bombea dentro del tubo y sale en el extremo, por
la vélvula, Esta operacién abre un hueco en el suelo que permite al tubo
hundirse hasta su posicién definitiva. Cuando el tubo se conecta al colector
de succién, se cierra la vélvula y el agua entra en el tubo a través de la
malla de tela metélica colocada en su parte extrema inferior.

La malla que se emplea en el extremo del tubo (con huecos de 0.3 a
0.6 mm) es un filtro adecuado para arenas medianas. En suelos més finos

Tubo de
succion

Filtro de arena
Abertura de
succion

Valvula esférica
‘cerrada en la
ecion

Exterior Seceion transversal

2. Dibuo o recortado que muestra un pozo b. Construccién de un pozo filtrante
nte arenado en terreno anexo al

Fig. 4.18 Construccién e instalacién de pozos filtrantes.
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se coloca un filtro de arena alrededor de la punta del tubo para aumentar
el 4rea efectiva del pozo, reducir al minimo la velocidad de filtracién y
proporcionar un filtro mejor. El filtro se instala perforando o inyectando
agua para formar un agujero de alrededor de 30 cm de didmetro. La
punta del tubo (de 7 cm de DE) se centra en el agujero y se coloca arena
graduada limpia, como la que sc emplea en concretos, alrededor de la
malla. El pozo filtrante arenado se puede sellar rellenando con arcilla el
espacio anular por arriba de los estratos permeables si es necesario em-
plear drenaje al vacio.

La efectividad de los pozos filtrantes en suelos de grano fino se aumenta
sellando el tubo en los estratos superiores con tapones de arcilla y man-
teniendo un vacio en el colector todo el tiempo, aunque sea poca el agua
que se extraiga del suelo. Al aplicar vacio dentro de la masa de suelo, la
presién atmosférica tiende a forzar la salida del agua de los suelos més
gruesos y reduce la presién neutra y disminuye la relacién de vacios de
los suelos mas finos. El equipo de bombeo para los trabajos con pozos
filtrantes generalmente incluyen bombas de vacio.

Como los pozos filtrantes operan por succién la distancia vertical
méixima desde la toma de la bomba hasta el nivel del agua en el extremo
de los tubos es de 7.50 a 9.00 metros. Si la excavacién tiene una profun-
didad mayor de 7.50 m por debajo del nivel freatico, el bombeo debe
hacerse en dos o més etapas como se muestra en la figura 4.19. La primera
etapa consiste en una hilera de pozos filtrantes que se colocan en el
terreno y se ponen en operacién tan pronto como la excavacién llegue al
nivel fredtico. La excavacién se reanuda tan pronto como el nivel fretico
haya bajado por la accién de los primeros pozos filtrantes. Se coloca una
segunda hilera de pozos filtrantes cuando la excavacién alcanza nueva-
mente el nivel fretico ya deprimido. En las excavaciones que tienen una
profundidad de 15 metros por debajo del nivel frestico original la extrac-
cién del agua se ha hecho colocando pozos filtrantes en tres o cuatro
niveles.

- Nivel freético antes del drenaje

=

Tubo filtrante

Nivel fredtico después del drenaje

Fig. 4.19 Sistemas de etapas moltiples en pozos filtrantes.



242 Filtracién, drenaje y accion de las heladas

Hay puntas especiales en las que se emplean pequeiias bombas inyec-
toras de agua en sus extremos inferiores; de esta manera el agua del pozo
filtrante es impulsada hacia afuera en vez de aspirada. Con este tipo de
puntas se puede extraer el agua desde 15 o mis metros. Este sistema tiene
dos desventajas: primera, se necesitan dos tubos colectores, uno para su-
ministrar el agua a la bomba myectora y otro para la descaxga Segunda el
sistema es menos eficiente yla id:
de cada pozo filtrante es menor que cuando se usan las pumas conven-
cionales.

Los pozos filtrantes han dado buenos resultados en el drenaje de suelos
de permeabilidad alta y mediana, como los de arenas gruesas y los de
arenas finas limpias y los pozos filtrantes con vacio han tenido algin éxito
en suelos de baja permeabilidad, como las arenas limosas y los limos
arenosos. El éxito depende en gran parte de la experiencia y habilidad de
las personas que hacen la instalacién. s 47

Efectos desfavorables del drenaje. Cuando se emplea el drenaje
para resolver problemas de mucha agua o presién excesiva se pueden crear
nuevos problemas. Al reducirse el esfuerzo neutro se aumenta el esfuerzo
efectivo y la resistencia del suelo y el aumento de esfuerzo efectivo pro-

duce lidacién. Si hay estratos il se pueden producir asen-
tamientos en las estructuras ubicadas dentro de la zona de depresién del
nivel del agua.

El drenaje de las arenas mejorarh temporalmente su resistencia pro-
duciendo tensién capilar y aumentando el esfuerzo efectivo. Esto permite
hacer excavaciones pequefias con taludes muy pendientes y sin entibacién.
Si el trabajo se prolonga por mucho tiempo la arena se seca, la tensién
capilar desaparece y los taludes de la excavacién se derrumbarén con pér-
didas de vida y propiedades.

El drenaje sin filtros apropiados puede producir sifonamiento y hasta
cavidades en el suelo; estas cavidades se derrumban pronto causando la
destruccién de lo que haya arriba de ellas. La erosién por filtracién (sifo-
naje) hacia dentro de drenes y los salideros de las cloacas causan algunas
veces el jento de los pavi y pisos de especial-
mente en suelos arenosos o limosos.

Recarga. El efecto perjudicial del drenaje en las estructuras que estin
dentro de la zona afectada por éste, se puede controlar por una recarga
artificial. Esta recarga consiste en bombear agua hacia dentro del terreno
en la zona comprendida entre el sistema de drenaje y las estructuras. Esto
se hace corrientemente empleando un sistema de pozos filtrantes, similar
al que se emplea para el drenaje, pero con un espaciamiento mayor. El
régimen de bombeo en los pozos debe ser el necesario para mantener un
nivel constante del agua subterrdnea debajo de las estructuras que puedan
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ser afectadas. La velocidad con que se introduce el agua en el terreno es
‘menor que la de drenaje. Desde luego, el gasto de drenaje debe ser aumen-
tado debido a la mayor elevacién del nivel fredtico en los pozos de recarga.
Es necesario mantener un control preciso y constante de la entrada de
agua para evitar una recarga deficiente o excesiva.

lectroésmosis. Si se pasa una corriente continua a través de un suelo
de baja permeabilidad la velocidad de drenaje se aumenta grandemente.
Los pozos filtrantes sirven de electrodos negativos y varillas de acero hin-
cadas en el suelo a la mitad de la distancia entre los pozos filtrantes, hacen
de electrodos positivos. Se emplea una corriente eléctrica de 20 a 30 ampe-
res por cada pozo y de 40 a 180 voltios. La cantidad de energia que se
necesita es de 0.65 a 13.00 kwh por cada metro ctibico de suelo drenado.

La electroésmosis requiere un equipo costoso y el costo de operacién
es relativamente alto; por estas razones sélo se emplea cuando los métodos
menos costosos no producen suficiente drenaje.

Desecacién. El drenaje del suelo por evaporacién es un proceso extre-
madamente lento y es ineficaz si la masa de suelo puede reponer por capi-
laridad el agua evaporada. Se han usado galerias de ventilacién para secar
estratos de arcillas en las laderas de colinas, cuando la arcilla estd expuesta
a ( irse) y perder resi ia, durante las estaciones
himedas.

Drenaje por consolidacién. Los suelos cohesivos blandos y hiimedos
1o se pueden drenar por los métodos de gravedad, ni aun por los de vacio
o electroésmosis; sin embargo, puede ser necesario reducir su humedad
para que tenga suficiente resistencia para soportar pesadas cargas concen-
tradas sin asentamientos perjudiciales o fallas. La consolidacién que es la
eliminacién del agua por la reduccién del volumen de los poros por com-
presién, es un procedimiento efectivo, a pesar de su inherente falta de
velocidad,

La consolidacién se produce cargando el suelo con tierra, piedra tritu-

rada, mineral de hierro o cualquier material pesado que se pueda adaptar
a las irregularidades del asentamiento. Si el material que se emplea para
cargar el suelo es impermeable, se coloca una capa de arena debajo del
relleno para que el agua del suelo que escapa al ser comprimido, pueda
drenar libremente.

Este proceso se puede acelerar de dos maneras. Una es poniendo una
sobrecarga de tierra que exceda la carga méxima que vaya a soportar el
suelo. La consolidacién parcial debida a la sobrecarga, que puede producirse
en un tiempo limitado, es equivalente a un mayor grado de consolidacién
para la carga méxima que soportar el suelo y que requeriria mayor tiem-
po para producirse. La consolidacién también se puede acelerar por medio
de drenes verticales, llamados drenaje de arena o pilotes verticales de



244 Filtracién, drenaje y accion de las heladas

Sobrecarga de relleno

M remover posteriormente

lanto de aje
de arena Terraplén permanente

T

Suelo
compresible
Drenes verticales de arena

Suelo firme

Fig. 4.20 Drenaje por consolidacién, acelerado por drenes verticales de arena y sobrecarga.

arena #%#9 (figura 4.20). Los pilotes de arena se construyen hincando un
tubo de 30 a 40 cm de didmetro con una placa en el extremo inferior que
se pueda quitar. El tubo se llena de arena y después s saca quedando la
arena en el agujero. Estos drenes se colocan debajo del relleno y se separan
en ambas direcciones de 2 a 6 metros. Los extremos superiores se unen
a un dren de capa de arena que se coloca sobre ellos, El objetivo de estos
drenes es reducir el camino que tiene que recorrer el agua que se elimina
por efecto de la compresién del suelo y, por lo tanto, se aumenta la velo-
cidad de consolidacién. Son muy efectivos en depésitos de arcilla homogénea
de gran espesor, donde la consolidacién seria muy lenta de otra manera.
En los depésitos que tienen estratos alternos de arcilla y arena su ayuda es
pequefia porque el recorrido del flujo entre dichos estratos es corto.

En suelos muy blandos es imposible colocar toda la sobrecarga de una
vez para producir el drenaje necesario, pues el suelo es demasiado débil
para soportar esa carga; en tales casos la carga se aplica por etapas. La
segunda etapa se difiere hasta que el suelo se haya consolidado y adqui-
rido la resistencia suficiente para soportar la carga total.

4:7 ACCION DE LAS HELADAS

Accién de las heladas y sus consecuencias. Cuando la temperatura
media diaria permanece por debajo de cero grados centigrados por un
periodo de tres o cuatro dias, la humedad del suelo en la superficie del
terreno se congela. Cuanto mis larga e intensa es la temperatura fria a
‘mayor idad se extiende la l El resultado de la conge-
lacién es un levantamiento de la superficie del terreno, conocido por le-
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vantamiento por congelacién, que algunas veces es tan grande como
30 cm en la parte norte de los Estados Unidos de América. Si se hace
una excavacién en un terreno congelado que haya tenido ese levanta-
miento, se ver4 que el suelo ha cambiado considerablemente. Su humedad
ha aumentado grandemente y la mayor parte del agua se ha concentrado
en capas o lentes de hielo que yacen paralelas a la superficic del terreno.
La magnitud del levantamiento raramente es uniforme y la fuerza que
ejerce este suelo al expansionarse puede levantar caminos, muros y edificios
u otras construcciones.
jento por i6n es parti perjudicial en los
de las Yy i porque éstos se construyen, en
general, dircctamente sobre la superficie del terreno. El levantamiento des-
igual puede agrietar las losas de un pavimento de concreto o inclinar las
losas aisladas formando 4ngulos. El levantamiento debajo de los pavimentos
flexibles produce combaduras u ondulaciones en la superficie. Las estruc-
turas pequefias con cimentaciones poco profundas, como los puentes pe-
quefios, illas, muros, bocas de illas y edificios ligeros, sufren
a menudo los efectos del levantamiento por congelacién, si sus cimenta-
ciones estén sobre suelos sometidos a esos cfectos. Los almacenes frigorificos
se levantan, agrietan y separan por desigual levantamiento causado por un
aislamiento inadecuado de los pisos.

La accién de las heladas no se limita solamente al proceso de levan-
tamiento. Cuando la temperatura vuelve a subir el suelo comienza a deshie-
larse desde arriba, que es donde el aire més caliente y los rayos del sol
estin en contacto con el suelo. La porcién superior del suelo se vuelve

htmeda y blanda a medida que las capas de hielo se derriten y perma-
nece mojada hasta que el exceso de agua pueda drenar hacia abajo a
través de estratos més profundos, cuando desaparece la helada.

El deshielo debajo de un pavimento de una carretera o aeropista con-
vierte el suelo en un liquido que soporta el pavimento. El peso de un
camién o de un aeroplano, con el suelo en esas condiciones, hace que ese
suelo liquido brote por las juntas de expansién en los pavimentos de con-
creto (efecto frecuentemente llamado bombeo) o forme huecos llamados
hervideros de fango, en los pavimentos flexibles (de asfalto). El deshiclo
debajo de la cimentacién de una estructura puede producir la falla, ya
que el suelo lleno de agua y blando tiene poca capacidad para soportar
cargas pesadas.

La acci6én de las heladas es, por lo tanto, la combinacién de dos pro-
cesos: primero, congelacién del suclo y formacién de capas de hiclo que
causan el levantamicnto por helada y segundo, el deshiclo de las lentes de
hielo que produce un exceso de agua libre en el suelo, lo cual reduce la
resistencia del mismo.
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Mecanismo de las heladas.**° Cuando el agua pasa del estado li-
quido al sélido se expande alrededor de 10 por ciento. En un suelo saturado
que tenga una relacién de vacios de 0.7, el aumento de volumen del suelo

serfa del 4 por ciento o un 1 jento de 2.5 cm aproximad:
en un suelo helado hasta una profundidad de 625 cm. Sin embargo, cl
i e se ha do en esas condiciones pudiera ser tanto

como 10 6 12 cm. Ademés, ya que el promedio de humedad y la relacién
de vacios aumentan durante el proceso de congelacién, se debe llegar a la
conclusién que la expansién del agua en los poros no es la causa principal
del levantamiento. El examen de los suelos helados indica que el levanta-
miento es aproximadamente igual al grueso total de todas las capas de
hielo que se han formado durante este proceso; por lo tanto, Ia conclusién
a que se llega es que la formacién de las capas de hielo (y el aumento
en la humedad promedio del suelo) es la causa bésica del levantamiento
del suelo.

en las i del terreno préctica-
mente constante todo el afio, mientras que la temperatura justamente
debajo de Ia superficie del terreno fluctiia con la temperatura del aire.
Después de un periodo de frio en el que la temperatura ests por debajo
de la de congelacién, se establece un gradiente térmico en el que el punto
2 0°C est4 por debajo de la superficie del terreno, como se muestra en la
figura 4.21; este punto define la linea de congelacién. Ni la linea de con-
gelacién ni el gradiente térmico son fijos; ambos varfan con la duracién
e intensidad del frio. La linea de congelacién no se encuentra a una pro-
fundidad constante, porque su situacién depende de la densidad, satura-
cién y composicién del suelo.

Por arriba de la linea de congelacién, la temperatura est4 ordinaria-
mente por debajo del punto de congelacién del agua; sin embargo, en
huecos muy pequefios, como los poros de los suelos de grano fino, el punto
de congelacién puede bajar hasta —5°C. Asi, justamente arriba de la
linea de congelacién, el agua se congelara en los poros grandes, pero per-
‘manecer4 liquida en los poros adyacentes més pequefios. Cuando el agua se

£ Superficie del terreno —18°C  =7°C =1°C 4°c

Lentejones
Tempera-
~E— e hielo ura del suelo- 0°C
_f— = /-lea de helada

Fig. 4.21 Formacién de lentes de hielo en la zona de congelacién.



Accion de las heladas 247

congela en los poros m4s grandes, la cantidad de agua liquida disminuye
en ese punto. La deficiencia en humedad y la m4s baja temperatura en la
zona de congelacién aumentan la tensién capilar y facilitan el flujo hacia
los cristales de hielo recién formados. Los poros o vacios pequefios adya-
centes se mantienen todavia sin congelar y actfian como conductos que
suministran agua al hielo. El cristal de hielo crece hasta que forma una
lente o capa de hielo. La tensién capilar inducida por la congelacién y la
baja temperatura succiona el agua del nivel freitico mfenor y puede hasta
deshidratar y producir en estratos como
los de arcillas y limos micaceos, cuando el nivel frestico estd fuera de su
alcance. El resultado es un gran aumento en la cantidad de agua en la
zona helada, y la segregacién de agua en forma de lentes de hielo.

Para que el agua pueda ser arrastrada hacia dentro de la zona de con-
gelacién por las fuerzas capilares, el suclo debe estar saturado o cerca
de la i6n, Los suelos dos se congelan, pero el
hielo se dispersa en pequefios cristales y cl levantamiento es pequefio. Para
que se produzca un levantamiento continuo la zona de congelacién debe
estar dentro de la altura de la ascensién capilar sobre el nivel freatico, de
manera que ¢l agua puede ser succionada de la de abajo. Si la zona
de congelacién est4 saturada, pero por arriba de Ia altura de la ascensién
capilar (por ejemplo, cuando el estrato superior se saturé por la lluvia
o los salideros de tubos), la segregacién y levantamiento estaran limitados
por la cantidad de agua que pueda ser succionada naturalmente de los
suelos adyacentes.

Segunda, el suclo debe ser de grano fino. La segregacién rara vez
ocurre en suelos de grano grueso donde los poros son tan grandes que el
agua se congela en ellos a la misma temperatura a que se congela en
grietas o fisuras. El agua se congela simplemente en los poros del suelo
y el levantamiento, si lo hay, se limita al 10 por ciento de expansién de los
poros. Por otro lado, los suelos de granos muy finos son tan impermeables
que el agua va hacia las lentes de hielo muy lentamente. La segregacién
més ripida tiene lugar en suelos cuya permeabilidad es lo suficientemente

grande para permitir un movimiento facil del agua.

Tercera, el gradiente de temperatura del suelo debe ser favorable.
Cuando la variacién de temperatura con la profundidad (gradiente de
temperatura) es muy rapida, la zona de suelo en que el agua de los poros
no est helada, pero esta por debajo de 0°C, es estrecha. Las capas de
hielo que se forman en esas condiciones son mds bien finas y el levanta-
miento es pequefio. Cuando el gradiente de temperatura es pequefio la
zona en la que el agua de los poros no esté congelada, pero por debajo de
0°C, es ancha y las lentes de hielo tienden a ser gruesas y el levantamiento
grande.
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El gradiente que varia répi con alternativas de
y deshielo puede agravar el levantamiento por congelacién en las arenas,
pero tendré poco efecto en los limos y las arcillas.

Suelos susceptibles a la accién de las heladas. La susceptibilidad
de los diferentes suelos a la accién de las heladas ha sido estudiada por
A. Casagrande y G. Beskow. Ellos encontraron que los suclos de grano
grueso, arena y grava sin finos, rara vez estdn sujetos a la formacién de
lentes de hielo y a levantamiento perjudicial. Por otro lado, las arenas finas
y los limos tienen la combinacién éptima de poros finos y relativamente
alta permeabilidad que da por resultado una méxima segregacién y levan-
tamiento. Las arcillas se consideran como susceptibles a las heladas debido
a que las grietas y fisuras pueden permitir el répido movimiento del agua a
través de las mismas. De acuerdo con Casagrande,*3 un suclo uniforme
es susceptible a la accién de las heladas si més del 10 por ciento en peso
de sus particulas son ms finas que 0.02 mm y un suclo de buena gradua-
cién es susceptible, si més del 3 por ciento de sus granos son mds finos
que 0.02 mm, Sin embargo, los estudios de la accién de las heladas reali-
zados en Michigan, indican que aun las arenas pueden ser susceptibles de
levantamiento por las heladas bajo ciertas condiciones. La posible accién
de las heladas en los diferentes grupos de suelos del Sistema Unificado de
Clasificacién sc da en la tabla 4:2.

TABLA 4:2 POSIBLE ACCION DE LAS HELADAS EN LOS SUELOS CONSIDERADOS
EN EL SISTEMA UNIFICADO DE CLASIFICACION DE SUELOS 413

Clase Posible accién Clase Posible accitn
desuclo de s heladss de suclo e s he
ow Ninguna o muy ligera
cp Ninguna o muy ligera ML Mediana a muy alta
GM Ligera a mediana cL Mediana a alta
Ga Ligera a mediana oL Mediana a alta
sw Ninguna a muy ligera MH Mediana a alta
SP Ninguna a muy ligera CH iana
sM Ligera a a'ta OH Mediana
sc Ligera a alta Pt Ligera

Profundidad de penetracién de la helada. La profundidad por de-
bajo de la superficie del terreno hasta donde se extiende la temperatura
de 0°C se llama linea de congelacién. Sobre esta linea se produce la con-
gelacién y se formaran lentes de hielo, si las condiciones del suelo son
apropiadas. La profundidad de la linea de congelacién depende principal-
mente de tres factores: la temperatura del airc, el lapso durante el cual
la temperatura permanece por debajo de 0°C y la capacidad del suelo
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como conductor calérico. Cuanto més baja es la temperatura del aire y
largo el lapso de permanencia por debajo de 0°C, mayor es la profundidad
de la linea de congelacién; cuanto mayor sea la conductividad térmica del
suelo, mayor seré la profundidad de penetracién de la helada. EI mapa
de la figura 4.22 indica la p idad méxima de ion de las
heladas en los Estados Unidos de América. El mapa es solamente aproxi-
mado; en las cimas de las montafias la profundidad ser4 mayor; en los
suelos muy orgénicos o en las gravas gruesas por arriba del nivel fredtico,
Ia profundidad ser4 menor.

Fig. 4.22 Profundidod méxima de penetracién de las heladas en los Estados Unidos de
América,

Proteccién contra los dafios de las heladas.

El levantamiento por congelacién y los dafios producidos por la misma
se pueden prevenir corrigiendo uno o mis de los factores responsables de la
segregacién del agua y la formacién de las lentes de hielo; éstos son: suelos
susceptibles a las heladas, saturacién capilar por la ascension del agua
del nivel fredtico del terreno y temperaturas de congelacién del suelo,

Uno de los métodos mis cfectivos para prevenir el levantamiento por
congelacién es remover el suelo susceptible a las heladas, hasta la profun-
didad de penetracién de las heladas y substituirlo por otro suelo que no sea
afectado por las heladas. En las regiones donde hay disponibles grandes
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cantidades de arenas limpias y gravas, la substitucin del suelo es una cura
yp para el | por

La saturacién capilar causada por la ascensién del agua del nivel fre4-
tico se puede controlar bajando el nivel fredtico por debajo de la altura
de la ascensién capilar u do el del agua.
Cuando el nivel fredtico del terreno tiene una pendiente pronunciada
o cuando est colgado o aislado en la parte superior de un estrato imper-
meable en forma de hoya, un drenaje apropiado puede ser muy efectivo
para impedir un grave levantamiento por congelacién. En 4reas planas
0 en 4reas donde la lluvia es excesiva o la fusién de la nieve es seguida
répidamente por la congelacién, aun un extenso drenaje puede que no
impida la elevacién del nivel fre4tico del terreno y la subsiguiente satura-
cién capilar. Una capa impermeable de asfalto, de plistico o de bentonita
comercial, puede impedir el movimiento ascendente del agua dentro de la
zona de penetracién de las heladas. Estas capas impermeables raramente
Se usan porque son costosas y se perforan por el peso del suelo superior
© se deterioran. Las capas de suelos de grano grueso como arena gruesa
limpia, grava o piedra triturada (a la que se le haya quitado los finos),
colocadas por encima del agua, son diafragmas impermeables efectivos por-
que rompen la tensién capilar. Deben ser de mayor espesor que la altura
de la ascensién capilar a través de ellas y deben estar protegidas por fil-
tros de manera que los suelos finos de arriba o de abajo no penetren sus
poros. Estas capas deben estar drenadas porque si se llenaran de agua,
agravarian en vez de impedir el levantamiento por congelacién.

Las capas aislantes entre la superficie del terreno y el suelo suscep-
tible a las heladas reducen la penetracién de la linea de congelacién. Estas
capas son corrientemente de arena gruesa y grava bien drenadas y fre-
i sobre la icie del terreno y se

se colocan
emplean debajo de los pavimentos o de los pisos de los almacenes frigo-
rificos. Capas aislantes de espuma de vidrio, espuma plstica y de corcho
se usan debajo de los al de muy baja ya que su alta
eficiencia justifica su elevado costo. Aunque a escala limitada también
se han usado debajo de los pavimentos.
Los aditivos quimicos parccen ser una promesa para impedir el le-
por lacién. Agentes di: como los polil
de sodio mezclados con el suelo, aumentan la densidad del suelo dando
por resultado una permeabilidad més baja y menor levantamiento. Los
y los prod quimicos que cambian los ca-
tiones adsorb)dos de los minerales de arcilla, reducen el levantamiento
por congelacién al alterar la atraccién por el agua.
Terreno helado permanente. En Norteamérica, al norte del circulo
4rtico el suelo permanece helado a gran profundidad todo el afio; estos
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terrenos se dice que estdn permanentemente helados y en algunas 4reas la
profundidad helada llega hasta 300 metros. La latitud de los terrenos per-
manentemente helados no es uniforme y en partes del Canad4 y Alaska
se encuentran tan al sur como es la latitud N. 62, Islas aisladas de terrenos
permanentemente helados en 4reas altas o protegidas se encuentran al sur
de las zonas continuas y depdsitos muy localizados se encuentran en altas
montafias en todo el mundo.

La capa superior de este terreno permanentemente helado se puede
deshielar en verano; ésta es la zona activa y frecuentemente se vuelve blan-
do como un tremedal. Las carreteras construidas en estos terrenos fallan
y los edificios se asientan en verano, cuando la zona activa se ablanda. El
calor de los edificios aumenta la profundidad de la zona activa y agrava
la situacién. Estos terrenos a menudo se cubren de una capa aislante de
musgo y una vegetacién gruesa y de poca altura llamada tundra. Esto
reduce 2 un minimo la profundidad de la zona activa y el remover este

natural d la zona activa.

Las cimentaciones y subrasantes deben colocarse por debajo de la zona
activa para evitar movimientos o reemplazar el suelo de la zona activa
por un material no susceptible a las heladas, como grava o piedra triturada
gruesa. Algunas veces se usan capas de material aislante para reducir al
minimo el deshielo de la zona activa. En casos extremos se instalan con-
ductos de aire frio a través del suelo y sistemas de enfriamiento para neu-
tralizar el calor de los edificios y calderas que pudieran agravar el deshielo
de la zona activa.
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PROBLEMAS

4:1 a) Dibujar la red de flujo por debajo de un tablestacado ver-
tical, que penetra 7.60 m en un estrato uniforme de arena
de 15.20 m de espesor; k = 0.03 cm por segundo.

b) Si el nivel del agua a un lado del tablestacado es 10.70 m
por arriba del nivel de la arena y en el otro lado es de
1.50 por arriba del nivel de la arena, calcular el gasto por
metro del tablestacado.

4:2 Dibujar la red de flujo por debajo de una presa de hormigén
de 3660 m de ancho en la base, que se apoya en un estado
uniforme de arena limosa de 10.70 m de espesor. El fondo de la
presa estd a 1.50 m por debajo de la superficie de la arena limo-
sa. Calcular el gasto si la carga en la presa es de 19.80 m y la
permeabilidad del suclo es de 0.0003 cm/seg.

4:3 Dibujar la red de flujo para una presa de tierra de 24.40 m de

alto, 460 m de ancho en la cresta, con una pendiente de 2.5

(horizontal) a 1 (vertical) aguas arriba y 2 a 1 aguas abajo.

La presa se apoya en un estrato de suelo de 7.60 m de espesor

que tiene la misma permeabilidad que la presa. La carga de

agua es de 2140 m sobre la base de la presa, el nivel del agua
aguas abajo es de 3.00 m sobre la base de la presa.

Hallar el gradiente hidréulico que se requiere para producir la

condicién de movediza en la superficie de una masa horizontal

de arena, a través de la cual fluye el agua verticalmente hacia
arriba. La relacién de vacios es 0.63 y el peso especifico relativo

de los sélidos 2.66.

4:5 Calcular el margen de seguridad contra la agitacién en el pro- _
blema 4:1, si la relacién de vacios del suelo es 042 y el peso
especifico relativo de los sélidos 2.67.

4:6  Especificar la distribucién de tamafios de los granos de suelos

que sean satisfactorios como filtros, para los suelos dados en el

problema 1:14.

Hacer un croquis de un sistema de pozos filtrantes para el dre-

naje de una excavacién que tiene 16.79 m de ancho en el fondo

y se extiende hasta 17.40 m por debajo del nivel freatico; indique

en croquis separados las etapas de la construccién.

4:

S

4:

<
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4:8

4:9

4:

3

4:11

a) ¢Cuél de los suelos de la lista presentada en el problema 2:3
considerarfa usted para drenaje con pozos filtrantes?

b) ¢Cuél de los suelos de la lista presentada en el problema 1:4
pudiera ser drenado con pozos filtrantes?

Una excavacién larga tiene 6.10 m de profundidad y 3.60 m de
ancho en el fondo. El nivel frestico estd normalmente a 3.00 m
por debajo de la superficie del terreno. Una sola linca de pozos
filtrantes se extiende hasta 3.00 m por debajo del fondo de la
excavacién y estd situada a 4.90 m del eje de la excavacién. El
suelo es una arena fina con k = 0.01 cm/seg. y por debajo de
ella, a una didad de 10.70 m, se roca. El nivel
fredtico se mantiene en su nivel original a 61.00 m de la exca-
vacién y se ha bajado 4.60 m de su elevacién normal a lo largo
de la linea de pozos filtrantes.

a) Dibujar la red de flujo hacia los pozos filtrantes como si étos
constituyeran una ranura continua en el terreno.

b) Calcular la cantidad de agua a bombear por pozo, si éstos
estdn separados 1.80 m.

) ¢A qué nivel debe colocarse el colector?

¢Cual de los suelos del problema 2:3 seria susceptible a la accién

de las heladas? ;Se confirmar4 esto por la tabla 4:2?

a) Calcular el gradiente critico teérico para una condicién de
movediza en el ejemplo 3:1.

b) ¢Si se colocaran 60 cm de grava permeable sobre la arena
en el fondo de la excavacién, hasta qué nivel de agua podria
bombearse antes de que la arena fuera inestable? La grava
saturada pesa 2,130 kg/m®.

a) ¢Cudl es la méxima carga en el lado inferior de la arena del
ejemplo 3:1 que permita achicar la excavacién hasta Ia super-
ficie de la arena y cu4l mantendria la relacién 1.3 entre el es-
fuerzo total y la subpresién (un factor de seguridad de 1.3)?

b) ¢Cuil serfa el régimen de filtracién bajo estas condiciones?

¢) ¢Cémo podria regularse el régimen de filtracién y la sub-
presién para mantener el factor de seguridad antes especi-
ficado?

Un estrato de suelo yace sobre un lecho de lutita. El nivel fre4-

tico fluctia grandemente; la ascensién capilar es de 2.50 m. El

suelo tiene una relacién de vacios de 0.48 y un peso especifico

relativo de los sélidos de 2.67.

a) Dibujar gréficos del esfuerzo vertical como una funcién de la
profundidad para los esfuerzos total, neutro y efectivo, supo-
niendo que el suelo estd seco.
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b) Dibujar gréficos similares suponiendo que el nivel freatico estd
al mismo nivel que la superficie del terreno.

¢) Dibujar gréficos similares suponiendo que el nivel fredtico ha
descendido hasta quedar a 3 m por arriba de la lutita y que
el suelo tiene un 30 por ciento de saturacién por arriba de la
altura de la ascensién capilar y su espesor es 10 m.

Para construir una pila de un puente fue necesario hincar ta-

blestacas en el lecho de un rio para formar una ataguia de 12

por 6 metros. El rio tiene 4.80 m de profundidad y el fondo es de

arena fina floja de 2.40 m de espesor, debajo de la cual se en-
cuentra grava gruesa. El contratista ignoraba que la arena fina
era s6lo el relleno de una depresién de la grava, pues la mayor
parte del fondo del rio a cierta distancia de la ataguia es grava.

Las tablestacas se hincaron hasta llegar a la grava donde no fue

posible continuar la hinca. (EI capataz del contratista creyd que

habia llegado a la roca). La arena fina saturada pesa 1,950

kg/m? y tiene un coeficiente de permeabilidad de 0.004 cm por

segundo, Después de terminada la atagufa se comenz6 el achica-
miento de la misma para descubrir el fondo de arena.

a) Cuando el nivel del agua llegé a x metros por arriba de la
arena fina el agua se volvi6 turbia y comenzé a agitarse.
¢Qué ha sucedido?

b) Calcular el nivel x y el régimen de bombeo que se requiere
para mantener el equilibrio en ese instante. Despreciar cual-
quier pérdida de carga en la grava.
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Construcciones de tierra:
Compactacién y
estabilizacién

El suelo es el més antiguo de los materiales de construccién. El hombre
descubrié que podia moldear la tierra en blogues que, secados al sol, le
servian para hacer los mures de sus casas y aprendié también cémo hacer
timulos de tierra para enterrar sus muertos o construir elevadas plataformas
para el culto, mucho antes que descubriera cémo leer y escribir. De manera
similar apilaron los itados por las corrientes o los derrubios
para formar monticulos, muros y terrazas. De estas primeras masas de
fragmentos de piedra se derivan las mas acabadas obras de mamposteria.
Aunque la mecanizacién ha mejorado las técnicas de ejecucién de la
mamposterfa, las formas basicas han cambiado muy poco durante el tlti-
mo milenio, lo cual constituye un tributo a la ingeniosidad de los pri-
meros constructores y a la permanencia de este tipo de construccién.

El suelo es un material de construccién permanente, como lo demues-
tran las ciudades prehistéricas con murallas de barro y los timulos que se
encuentran en muchas partes del mundo. Los enfoques cientificos para
el uso del suelo y de la roca como material de construccién, no comenza-
ron hasta los afios treinta y han evolucionado los trabajos con tierra.
Actualmente es posible utilizar la tierra y la roca en la construccién de
presas, rellenos para soportar edificaciones y avenidas para el trénsito y
subrasantes que puedan resistir las cargas concentradas de las ruedas, en

iciones que antes se consi i i

A pesar de los milenios de exitosa experiencia, las construcciones de
tierra conducen a fracasos técnicos y financieros si no se tiene cuidado
tanto en el proyecto como en la construccién. El ejemplo siguiente de-
muestra los problemas que se pueden presentar cuando el control inge-
nieril se ha aflojado.

Para disponer de una alameda a nivel que atrajera a los clientes de
una gran tienda situada en un 4rea montafiosa, fue necesario hacer cortes
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hasta de 12 m de p idad en las partes sup de la colina y
rellenar 9 m en las 4reas més bajas. En el contrato para las obras de
explanacién se especificaba que el relleno se colocara en capas de 20 cm
de espesor y se compactara hasta obtener el peso especifico medido
por pruebas en obra. Para adelantar la fecha de apertura de la tienda
y tener los beneficios de las grandes ventas de Navidad, el propietario, sin
atender las protestas de su ingeniero, pasé por alto las especificaciones
de la compactacién. El trabajo se hizo durante el verano anterior, que
habia sido seco y caliente. El relleno se colocé en capas hasta de 45 cm
de espesor y se apisonaron con un cilindro pesado, hasta que estuvieron
duras. El propietario se convencié de la buena calidad del relleno cuando
sélo pudo introducir unos centimetros una barra de 2 cm de didmetro
golpedndola con una mandarria de 5 kg.

Todo el mes de diciembre fue lluvioso y acudieron 2 la tienda mul-
titudes de clientes. Las 4reas de relleno, no pavimentadas se empaparon
como si fueran inmensas esponjas. Se produjeron asentamientos hasta de
10 cm en las losas del piso y, en algunas cimentaciones de las columnas
que descansaban sobre el relleno. Partes del 4rea de estacionamiento, que
estaba pavimentada, se asentaron méas de 15 cm, se formaron charcas y
los patronos se quejaron.

Los ensayos del relleno que se hicieron en el 4rea que se asents,
demostraron que la compactacién habia sido pobre. La apariencia de
dureza que tenia se debfa a que terrones de arcilla seca se habfan juntado
por el rolado formando una masa abierta, pero rigida. Los terrones se
deshicieron al humedecerse y el relleno se asenté, transforméndose en una
masa himeda esponjosa. Fue necesario colocar un nuevo relleno en el
4rea de estacionamiento. En las areas edificadas fue necesario hacer el re-
calce de las cimentaciones y renivelar las losas de piso bombeando mortero
por debajo de ellas. El costo final y la demora fueron mucho mayores que
el tiempo y el dinero ahorrado al no seguir las especificaciones del
proyecto.

La tecnologia moderna ha hecho posible que se puedan construir
grandes estructuras de tierra y de roca, ripida y econémicamente, que
seran mé4s duraderas que los de la antigii si cada etapa
de las operaciones, desde el proyecto hasta la construccién es ejecutada
adecuadamente, Sin embargo, si alguna ctapa del trabajo queda fuera
de control, se produciran grandes problemas, como los expuestos en el
caso anteriormente relatado. El ingeniero debe estar intimamente fami-
liarizado con los materiales, el comportamiento final de los mismos y con
las operaciones de la construccién todo lo cual es necesario para obtener
los resultados que se requieren, si es que la obra ha de llenar su cometido
y satisfacer a su propietario:
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5:1 EL SUELO Y LA ROCA COMO MATERIALES DE CONSTRUCCION

Cuando el suelo o la roca partida se emplean como materia prima
para la construccién, sufren tantos cambios que al final apenas se pare-
cen a lo que eran en su estado inalterado original. La excavacién es el
primer paso en el proceso de los cambios: la estructura se rompe por
voladuras o por la accién de Ia pala o trailla; los diferentes estratos se
mezclan y la humedad aumenta o disminuye de acuerdo con el estado
atmosférico. En algunos casos el suelo se modifica exprofeso para mejorar
sus caracteristicas: se puede mezclar con otros suelos, se le puede afiadir
productos quimicos para cambiar sus propiedades fisicas y quimicas o
puede unirse entre si por medio de un agente cementante. El paso final,
que es la colocacién del suelo o la roca en la obra, ocasiona todavia més
cambios: el mezclado produce una composicién relativamente uniforme
y la compactacién controla la relacién de vacios, que frecuentemente es
mucho menor que el que tenfa el suelo original y muy cerca de él en
algunas xocas. Cada paso, desde el depésito inalterado hasta la construc-

cién da, debe como una operacién de i que
es parte de un proceso de fabricacién; cada una de estas operaciones dcbe
ser planeada y adecuad: pervisada para asegurar

un producto satisfactorio.

Usos del suelo y de la roca en construcciones. El uso més im-
portante del suelo y de la roca partida es la construccién de rellenos. Un
relleno es un depésito artificial para levantar el nivel del terreno y algunas
veces para poner aparte los residuos industriales, desperdicios o basuras.
El material con el cual se construye el relleno se llama relleno, material
de relleno o préstamo. Los rellenos tienen muchas aplicaciones. Los rellenos
largos y estrechos, llamados terraplenes, se emplean en los ferrocarriles y
carreteras que atraviesan 4reas bajas o actéian como presas o diques para
embalsar agua. Los rellenos se usan en la construccién de edificios paxa ni-
velar zonas en terrenos i dos. Si se
pueden soportar estructuras pesadas con seguridad y asentamientos muy
pequefios. Los rellenos se colocan detras de los muros de sostenimiento
de tierras y de los mamparos, para alcanzar un determinado nivel del
terreno y salvar asi el espacio entre el muro y el suelo original.

La cimentacién o suelo que sopurla el pavimento de una carretera o

La

aeropista es la capa sub puede ser la ficie del
suelo vugen o las capas de suelo o de roca partida especialmente prepa-
radas y das. Los propios pavi algunas veces

se construyen con suelo o roca partida. En estos casos se suele modificar
con aditivos y agentes ligantes para dar al pavimento suficiente resistencia
a las cargas y al desgaste.
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En muchos paises se usa la tierra para la construccién de muros. Los
ladrillos secados al sol se han usado por miles de afios en regiones 4ridas
y en regiones de més humedad se construfan muros de tierra apisonando
el suelo colocado en moldes provisionales. Las construcciones de tierra son
précticas en regiones donde la mano de obra es barata y abundan la arcilla
y la arena; estas construcciones son duraderas si estin bien hechas y se
protegen de la accién directa de las lluvias y de las inundaciones.

Una tercera técnica antigua, que todavia se sigue, consiste en usar el
suelo como enlucido o como mortero sobre un entramado abierto de
madera o de cafias. Este original hormigén armado, llamado embarrado,
se usa donde abunda la madera y donde las condiciones ambientales (llu-
via y ) no son para las iones con tierra sin
reforzar.

C

ién. La i6n de con suelo o roca requiere
un enfoque distinto al que se da a la construccién de estructuras con otros
materiales. Primero, deben usarse materiales de la localidad, porque seria
muy costoso grandes cantidades del suelo apropiado a grandes
distancias. Por ejemplo, al proyectar una carretera se puede usar un terra-
Pplén o un puente largo para atravesar un valle. Comparado con el puente
el terraplén requerird una enorme cantidad de material para el mismo
fin; pero si ese material se obtiene en la localidad a bajo costo, el terraplén
puede ser més barato que el puente. En cambio, si el relleno hay que
transportarlo desde gran distancia, el costo puede ser tan grande que el
puente resulte méis barato. El mismo razonamiento se puede seguir para
escoger entre una presa de tierra y una de concreto.

Segundo, el pxcy:c(o de la es'.ructum que se vaya a hacer con suelo

0 con roca debe estar inti: ionado con la construccién de las
mismas. Ordinariamente un ingeniero pmyecta una estructura suponiendo
valores para la resistencia y otras de los iales y des-

pués redacta las especificaciones que aseguren que las suposiciones que él
hizo se cumpliran. Sin embargo, cuando Ja estructura es de tierra s deben

investigar primero los ibles y su ilidad a la cons-

truccién que se proyecta y entonces proyectar la estructura que venga
bien con las caracteristicas de los suelos o de la roca disponibles. Con fre-
cuencia el proyecto tiene que ser modificado después que se ha empezado
la construccién, para compensar algunos cambios en los materiales, que
no fueron previstos. El proyecto de estructuras, cuando se emplean suelos
© rocas esté subordinado al problema de ingenieria de preparar un ma-
terial adecuado y econémico para la estructura. Los problemas de inge-
nieria relacionados con la seleccién y preparacién de estos materiales se
tratan en este capitulo, y el proyecto de estructuras de tierra, como terra-
plenes y presas se tratan en el capitulo 11.
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Finalmente, el constructor debe ejercitar su iniciativa mgemenl al
preparar los i desde la i6n hasta la 6n. Debe
guardarse de usar métodos, que si bien dieron buenos resultados en un
trabajo, puede que no sean apropiados para operar con los materiales del
nuevo proyecto. Por ejemplo, un constructor que encontrd que la inun-
dacién facilitaba la compactacién de la arena himeda, quiere, muy a
menudo, inundar todos los rellenos; el resultado probable, si el suelo es
arcilla, es que se formaré un lodazal que no soportaré carga alguna en afios.

Objetivos en la construccién con tierra. La obra hecha con tie-
ITa, ya sea un relleno para una carretera, un terraplén para una presa, el
soporte de una edificacién o la de un i debe llenar
ciertos requisitos:

1. Debe tener suficiente resistencia para soportar con seguridad su
propio peso y el de la estructura o las cargas de las ruedas.

2. No debe asentarse o deformarse tanto, por efecto de la carga, que
se dafie el suelo o la estructura que soporta.

8. No debe ni retraerse ni expandirse excesivamente.

4. Debe conservar sxempre su res:stencxa e incompresibilidad.

5. Debe tener la iada o las isticas de dre-
naje para su funcién.

La resistencia es el factor principal del suelo y de la roca que se usan

en las presas, altos terraplenes y subrasantes y depende de la naturaleza

del material del suelo, la humedad y la relacién de vacios. En general la

resistencia de un material de tierra aumenta con la disminucién de

Ia humedad y la relacién de vacios (o aumento de peso especifico). Cuan-

do Ia calidad del suelo disponible es pobre, es posible, frecuentemente,
I deficienci su peso especifi

El i debido a la lidacién y a la di i6n eldstica
es importante en todas las aplicaci del suelo a i pero es
pamcularmeme critico en las subrasames y en los terraplenes que soportan

° El del relleno en si depende de

la naturaleza y del peso especifico del material de que estd compuesto.
Para la mayoria de los suelos o rocas partidas, la elasticidad aumenta y
la compresibilidad disminuye cuando aumenta el peso especifico. Precon-
solidando por compactacién hasta obtener un peso especifico alto, se logra
que casi todos los materiales puedan soportar cargas moderadas sin asen-
tamientos perjudiciales,

La retraccién del suelo puede ser un factor en la deformacién de los
pavimentos y de las estructuras sobre relleno y algunas veces es un serio
peligro en la pérdida por filtracién en las presas de tierra. La magnitud
de la retraccién depende del caricter del suelo, al peso especifico y la pér-
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dida de humedad después de la construccién; cuanto mayor es el peso
especifico y menor el cambio de humedad, menor ser4 la retraccién. Los
rellenos de roca generalmente no se retraen.

La expansién es extraordinariamente peligrosa porque rompe la forma
del relleno dafiando los pavimentos y estructuras y también porque va
acompafiada de una pérdida de resistencia. Depende de la mineralogia
del suelo o de la roca, del peso especifico y del aumento de humedad des-
pués de terminada la construccién. En general la tendencia de un suelo
a expandirse aumenta con el aumento de peso especifico y se puede con-
trolar mejor por la apropiada seleccién de los suelos e impidiendo (si es
posible) el aumento de humedad.

La pérdida de resistencia y el aumento de compresibilidad estin ge-

con dos i el deterioro de la fase sélida
ola pxeslon del agua intersticial. El deterioro de los s6lidos es una forma
de lerada como de la colocacién del ma-

terial en un nuevo ambiente. La humedad es un factor importante en ese
deterioro fisico y quimico: los minerales arcillosos adsorben agua, se ex-
pansionan y se debilitan sus ligaduras; las sales se ionizan para acelerar
la reaccién quimica y las ligaduras cementadas entre las particulas se
ablandan.

La presién del agua, como sc expuso en el capitulo 3, es un factor
que influye directamente en la resistencia del suelo y de la roca. La fil-
tracién producida por las diferencias en la presién del agua pucde erosio-
nar el suelo y algunas rocas, produciéndoles cambios.

Las pérdidas en la calidad del suclo o de la roca se pueden reducir
2 un minimo sel los y el agua, tal como
se expuso en el capitulo 4. En general cuanto mayor es el peso especifico
més lento es el deterioro. Ademds, un material compacto, aunque esté
deteriorado, es generalmente mejor que el mismo material en estado suelto.
Sin embargo, si el material se expande por la humedad, el excesivo peso
especifico puede estimular el deterioro.

La permeabilidad es un factor en los rellenos sometidos a inundaciones
temporales, en las subrasantes que deben drenar y en las presas. La per-
meabilidad depende del caricter del suelo y debe ser controlada por la
apropiada seleccién del material del suelo.

Cémo obtener las isticas que se i Para obtener
las propiedades que requiere una obra de tierra terminada, el ingeniero
debe controlar la naturaleza del material, la humedad y el peso especifico.
El control de la humedad es ordinariamente posible durante la construc-
cién; pero después la humedad depende en gran parte del medio ambiente
y del uso que se le dé a la obra, que a menudo no esté sujeto a control, no
obstante lo conveniente que esto seria. El material de algunas obras, como
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¢l paramento aguas arriba de una presa, siempre se llega a saturar; en
otras aplicaci como las se puede proteger
el material por drenaje, pero hay todavia el peligro, aunque remoto, de
que se pudiera saturar por lluvias anormales. Un adecuado control del
agua por medio del drenaje (capitulo 4) es esencial en el proyecto de
obras de tierra para mantener las propiedades en grado méximo en con-
diciones normales; sin embargo, a menos que el ingeniero esté seguro de
que el drenaje serd siempre efectivo, el proyecto de una obra de tierra
debe basarse en la posibilidad de que la humedad del suelo pueda llegar
a la saturacién.

El control sobre las caracteristicas del suelo o de la roca esti ordina-
riamente limitado por el material que se tiene disponible y el costo de su
excavacién y transporte al lugar de empleo. Hay demasiado a menudo
una limitada variedad de materiales en una localidad y el ingeniero se ve
obligado a seleccionar el mejor entre los que hay disponibles. Algunas
veces se puede cambiar el suelo o la roca sometiéndolos a determinados
tratamientos, como son el mezclar dos suelos para mejorar la graduacién
de ambos o afiadir un material que les cambie la naturaleza fisica o qui-
mica. Ese cambio para mejorar el material sc llama estabilizacién y se
describird en la seccién 5:6.

La compactacién es el medio més adecuado para regular las propie-
dades del suelo o de la roca. Por medio de la compactacién generalmente
es posible compensar las deficiencias en la calidad y el deterioro de las
propiedades como consecuencia del aumento de humedad. La finica pro-
piedad que no es posible mejorar por la compactacién es la expansividad;
ésta debe regularse por la apropiada seleccién de los materiales.

5:2 TEORIA DE LA COMPACTACION
Desde tiempos i los han el valor
de la compactacién del stielo para producir masas fuertes, libres de asen-
tamientos y resisentes al agua. Por méas de 2,000 afios la tierra ha sido
apisonada con maderos pesados, por las pisadas del ganado o compactada
por cilindros o rodillos, pero el costo de este trabajo bruto era mayor, en
muchos casos, que el valor de la compactacién. Por otro lado, si la tierra
se descarga meramente en el lugar y no se compacta, frecuentemente falla
por el efecto de las cargas y continia asenténdose por décadas. Fue R. R.
Proctor quien indicé el camino de la compactacién ef:chva a bajo costo.”!
anica de la La o i6n de la
relacién de vacios se produce de varias maneras: reorientacién de las par-
ticulas, fractura de los granos o de las ligaduras entre ellos seguida por
reorientacién y la flexién o distorsién de las particulas y sus capas adsor-
bidas. La energia que se gasta en este proceso es suministrada por el
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esfuerzo de compactacién de la maquina de compactar. La eficacia de la
energia gastada depende del tipo de particulas que componen el suelo y
de la manera como se aplica el esfuerzo de compactacién. En un suclo
cohesivo la i6n estd d por di
y reorientacién, las cuales son resistidas por las fucrzas atractivas de la
“cohesién”. A medida que la humedad del suelo aumenta la cohesién
disminuye, la resistencia se hace menor y el esfuerzo mais efectivo. En un
suelo no cohesivo o en una roca partida, la compactacién del suelo se
logra principalmente por la reorientacién de los granos, aunque la fractura
de los granos en los puntos de contacto es algunas veces un factor secun-
dario importante. La reorientacién es resistida por el rozamiento entre las
particulas. La tensién capilar de la pelicula de humedad entre los granos
aumenta la presién de contacto y por tanto la friccién. A medida que la
humedad aumenta, la tensién capilar disminuye y el esfuerzo de compac-
tacién se hace més efectivo.

En algunas arenas y en la roca partida cl aplastamiento local de los

puntos de contacto entre las ? es el més i

de la compactacién. La humedad acelera el aplastamiento y por lo tanto
ayuda la i6n y esta i6n del i reduce los
futuros i después de da la obra.

Sin embargo, si la humedad es muy alta, la compactacién y la reduc-
cién de la relacién de vacios de los suelos, tanto cohesivos como no cohesi-
vos, los lleva a la saturacién. El esfuerzo neutro que se crea impide que
contintie disminuyendo la relacién de vacios y, por lo tanto, el esfuerzo
adicional de compactacién que se aplique se perderé. La saturacién es, por
Io tanto, el limite teérico de la compactacién para una humedad dada.

En los suelos no cohesivos y en la roca partida, la permeabilidad es
tan grande que no se puede producir la saturacién durante la construccién,
a menos que la masa esté inundada. EI peso especifico limite a que pueda
llegarse, est4 regulado por la geometria de las farticulas y por el agrupa-
miento estructural més favorable, que se llama rellenamiento y que corres-
ponde a la relacién de vacios minima.

ién entre la dad y el peso especifico. La i ?

de la humedad del suelo para asegurar la compactacién se ilustra en los
siguientes experimentos. Una muestra de suelo se separa en seis u Dcho
porciones; cada porcién se mezcla fnti con

de agua, de manera que cada una tenga diferente humedad, variando ésta
desde cero hasta un punto intermedio entre los limites liquido y pldstico.
Cada porcién se compacta en un depésito con exactamente el mismo es-
fuerzo de compactacién; Ja humedad y el peso de los sélidos por metro
clibico de suelo que se peso espe-
cifico seco y se denota por ys se determina por:
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Si se dibuja un gréfico con las humedades como abscisas y los pesos espe-
cificos secos como ordenadas, la curva que resulta seré similar a la de la
figura 5:1. Se observa en este grifico que hay una determinada humedad
llamada humedad 6ptima, para la cual el peso especifico seco es méximo,
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1 Curva de humedad: Lpeso especifico de un selo cohesivo para un método de
compactacién y humedad méxim de i

para el método particular de compactacién que se haya usado. En un suclo
determinado, cuanto mayor es el peso especifico seco, menor es la relacién
de vacios, cualquiera que sea la humedad; asi pues, el peso especifico seco
méximo es justamente otra manera de expresar la relacién de vacios mi-
nimo o la porosidad minima.

Para una humedad inada, la i6n perfecta eliminarf
todo el aire del suelo y produciria saturacién. Si los pesos especificos secos
i ala con dades, se dibujan en

el grafico anterior, resultars una curva que cae completamente por arriba
de la primera; esta curva se conoce con el nombre de curva de saturacién
total y representa los pesos espemﬁccs tebricos que se obtienen por una
compactacién perfecta con dil dades. El peso especifico m4-
ximo tedrico de la curva de saturacién total, ys, se calcula, baséndose en
el peso especifico relativo de los sélidos, para cada humedad dada:

Eyiv7en) :2)
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Cuando las humedades son altas el peso especifico seco tedrico es
bajo, porque gran parte del volumen del suelo est4 ocupado por el agua.
Cuando las humedades son bajas, el peso especifico aumenta, hasta que
a cero humedad viene a ser igual a y4Gi, que es el peso de los granos
del suelo.

Debido a Ia geometria de los granos hay un peso especifico limite (o
relacién de vacios minima) pasado el cual no es posible reducir més el
volumen sin grandes roturas de los granos. Este punto puede estar bastante
bien definido en las arenas y es equivalente a la relacién de vacios mini-
mas, seccién 1:11.

En los materiales que tienen granos débiles y porosos, como las cenizas
volchnicas, la coquina y las escorias, este limite no so puede definir y el

trabajo i de tos del peso espe-
cifico hasta que el material se acerque a un sélido, con yz—> yuGi.
El peso especifico del suelo aumenta con el i

humedad, como se deduce del mecanismo del proceso previamente des-
crito. El aumento estd limitado por la saturacién, la curva de saturacién
total, en cuyo caso el esfuerzo neutro impide una reduccién adicional de
la relacién de vacios sin una reduccién en la humedad. Si la humedad
aumenta, el peso especifico debe, por lo tanto, disminuir; la pequefia
diferencia entre la curva verdadera y la méxima teérica se debe al aire
atrapado en los poros. La humedad 6ptima es una condicién en la que hay
suficiente agua para permitir que los granos se deformen y tomen nuevas
Pposiciones, pero no tanta como para llenar los poros.

En las arcillas la humedad éptima para compactacién por cilindrado
est4 con frecuencia muy cerca o ligeramente por debajo del limite plés-
tico. En las arenas la rama seca de la curva de humedad-peso especifico
seco no estd bien definida, figura 5.2. Algunas veces se eleva hacia el
méximo peso especifico para humedades muy bajas, porque hay poca ten-
sién capilar que se oponga a la nueva posicién de los granos.

£ 0

% Saturacién total 122
: < g
2 »
2 12 g
M Fluctuacie L prenaie €
£ indeterminada Jis g
g1 } 8
& 10 16 =
> 5 10 15 20

Porcentaje de humedad
Fig. 5.2 Curva de humedad-peso especifico para una arena media.
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Energia de compactacién. Si un segundo grupo de muestras de
suelo se prepara con diferentes humedades, como se ha descrito anterior-
mente, y se compacta con una energia diferente, se obtendrd una curva
similar de humedad-peso especifico seco, pero con humedad éptima y peso
especifico méximo diferentes. Cuanto mayor es la energia, mayor es el
peso especifico maximo y m4s baja la humedad 6ptima.

Energia de wmp-mmn en 1000 Kg por m3
3

1280
8 242 8 4 B
| N —Saturacion tota! £3 zmmn 4§
g [Energo aftaly - g2 | I T
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H 28 Enorsia e baa sicopea| . £
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H Srome s i LTIk
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Porcentaje de humedad
2. Curvas de humedad-peso especifico b. M lsuclful l:lmu
para diferentes energlas de com- 'un(lﬂn de la energla de
Pactacion

Fig. 5.3 Efecto de la energla de compactacién en los curvas de humedad-peso especifico
¥ peso especifico méximo.

La relacién entre la energia de compactacién y el peso especifico seco
méximo se indica en la figura 5.3; no es una relacién lineal y se necesita
un gran aumento en la cnergia para producir un pequefio aumento en el
peso especifico. La manera como se aplica la energia tiene un efecto
significativo en el peso especifico; en los suelos no cohesivos, asi como en
Ia roca triturada o partida, la vibracién, que reduce la friccién entre los
granos, es particularmente efectiva; en los suelos cohesivos, la presion,
que flexa y fuerza los granos a tomar nuevas posiciones, es mejor. Un gran
némero de aplicaciones de pequefias presiones no es tan efectivo como el
mismo esfuerzo total aplicado en una sola vez, porque las fuerzas peque-
fias no pueden vencer la resistencia de cohesién para mover los granos, no
importa la frecuencia con que se apliquen. La duracién del esfuerzo
influye a veces en el peso especifico obtenido. En los suelos de grano
grueso, el esfuerzo neutro que se opone a la compactacién cuando la hume-
dad es alta, no se puede desarrollar si la energia de compactacién se aplica
tan lentamente que el agua pueda drenar. En algunas arcillas, una apli-
cacién ripida de la energfa de compactacién parece que moviliza la resis-
tencia viscosa del agua y es menos efectiva que si dicha energia se aplica
lentamente.

Pruchas de compactacién. Se han establecido un nimero de nor-
mas para las humedades 6ptimas y los pesos espe-
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cificos méximos, que las di energias de i6n, tal
como se aplican con el equipo mecénico empleado en la construccién con
suelo. Las més simples y usadas son las prucbas Proctor, asi llamadas por
su autor R. R. Proctor, que fue el que primero desarrollé el concepto de
humedad éptima-peso especifico méximo.5

Proctor normal (ASTM D 698. AASHO T 99. British Standard 1377,
1948) : Veinticinco golpes con un pisén que pesa 5.5 libras, cayendo
de una altura de 12 pulgadas, en cada una de las tres capas iguales de
material colocado en un molde cilindrico de 4 pulgadas de didmetro y
1/30 pie céibico de capacidad.* La energia es de 12,400 libras/pie por
pie cibico, que es comparable a la que se obtiene con equipos de com-
pactacién ligeros o con un apisonado completo.

Proctor modificada (ASTM D 1557. AASHO modificada) :
Veinticinco golpes con un pisén que pesa 10 libras, cayendo de una
altura de 18 pulgadas, en cada una de las cinco capas iguales de ma-
terial colocado en un molde cilindrico de 4 pulgadas de didmetro y
1/30 pie ctbico de capacidad.* El esfuerzo es de 56,200 libras/pie por
pic clibico, que es comparable al que se obtiene con los equipos de
compactacién més pesados, en condiciones favorables de trabajo.

En la mayorfa de los suelos el peso especifico méximo que se obtiene
siguiendo el Método Modificado es de 3 a 6 libras por pie ciibico mayor
que la que se obtiene por el Método Normal. Hay otros procedimientos
para obtener la humedad 6ptima y el peso especifico miximo, como los
de presién esttica y el de presiones de amasado, que representan mejor
las condiciones de trabajo en la obra; sin embargo, su uso no se ha gene-
ralizado porque el equipo de prueba es mas complicado y los resultados
no son tan diferentes, en muchos suelos, como para justificar el mayor
€05t0.%%

Estas pruebas de laboratorio est4n limitadas a suelos con particulas de
tamafio més fino que 2 cm; para materiales mas gruesos, como rocas
partidas y gravas, es necesario hacer ensayos pilotos en obra a escala natural.

F je de ién. C i relativa. Es conve-

niente, con frecuencia, expresar el peso especifico seco de un suelo como
un porcentaje del méximo, tal como se define por uno de los dos métodos
estandar o por cualquier otro método que se haya especificado. Esto es el
porcentaje de compactacién, que puede exceder del ciento por ciento. El
peso especifico seco méximo del ensayo de compactacién en el laboratorio
es una funcién del método de compactacién. La relacién de vacios minima

* Si el suelo contiene muchas particulas mayores que las que pasan por el
tamiz Nim. 4, el cilindro tendrd 6 pulgadas de didmetro y la misma altura y los
golpes se aumentarén a 55 por cada capa.
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(y su peso especifico seco equivalente) como se definié cuando se explico
la compacidad relativa de los suelos no cohesivos, seccién 1:21, es el limite
para todos los métodos de compactacién que no rompen las particulas.
Por lo tanto, no hay una relacién fija entre la relacién de vacios minima
y el peso especifico méximo como el definido por un determinado grado
de compactacién. Los méximos pesos especificos para las arenas, por el
Método Proctor ifi son i a i

des relativas entre el 95 y 100 por ciento.

5:3 EVALUACION DE LOS MATERIALES

La evaluacién de los iales incluye la inacién de la cantidad
y calidad de los materiales disponibles, las pruebas de los suelos para de-
terminar sus propiedades fisicas, cuando estén compactados y la seleccién
del material y el grado de compactacién que deba usarse en la construccién.

Reconocimiento de campo. El primer paso s un reconocimiento
de todos los depésitos de suelo que puedan usarse. La profundidad y la
extensién de los diferentes estratos de suelo se determinan por medio de
sondeos con barrena en puntos de una cuadricula trazada sobre el terre-
no, como se describe en el capitulo 6. Se tomardn muestras de 200 g
aproximadamente de cada uno de los diferentes materiales en cada sondeo
2 la profundidad a que aparezca el suelo apropiado para extraer.

Evaluacién preliminar del suelo. Se hace una evaluacién prelimi-
nar de las muestras del suelo basada en experiencias anteriores; para esto
puede ser de gran ayuda el Sistema Unificado 5:2 o el Sistema de Cami-
nos Piblicos (capitulo 2), porque ambos estan suplementados con una
apreciacién del comportamiento de los mismos, como se indica en la
tabla 5:1.5% En varios de los estados de los EE.UU., los Departamentos
de Carreteras han desarrollado sistemas que son aplicables a los proble-
mas de los suelos que les son i Como estas iaci estin
basadas en el i en obra, la ificacién es un método ré-
pido y barato para estimar las propiedades del suelo compactado y deter-
minar su posible utilidad para la construccién.

Estudio de compactacién. En los suelos que, por el reconocimiento
de campo y la clasificacién, se estime que son aprovechables y apropiados
para relleno, se toman muestras para obtener sufici ma-
terial (25 6 50 kg) para hacer ensayos mas extensos. Algunas veces, con
objeto de evitar la duplicidad en la toma de muestras, se toman de primera
intencién muestras representativas mayores; pero la manipulacién y el
transporte de muchas muestras de 25 6 50 kg es dificultoso.

Cada muestra se ensayard para determinar su humedad natural o
humedad de campo y obtener su curva de humedad-peso especifico por
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alguno de los procedimientos estindar; entonces se prepararin muestras
con dife jes del peso especifico mAximo, como 92, 95 y 97
por ciento, generalmente con la mayor humedad compatible con el grado
de compactacién.

Se pueden hacer prucbas de retraccién y expansion sumergiendo en
agua muestras y el je de aumento de
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a. La resistencia compactada en Kg/cm2 se b. La resister
ua dica por la linea confinua

indica por a linea contir Kg/em2.

Fig. 5.4 Relacién de la resistencia a compresién sin confinar (resistencia a esfuerzo c
fante sin drenaje] de un suelo cohesivo compactado, con la humedad y el peso especifico
seco. (Segin Seed y Chan.

volumen y para inar el je de reduccién de vo-
lumen. La suma de los porcentajes de aumento y disminucién de volumen
se llama porcentaje de cambio de volumen. Los rellenos hechos con suelos
que tengan un cambio de volumen mayor de 5 por ciento pueden requerir
un tratamiento especial para impedir que su humedad cambie tanto que
produzea dafios por expansién o retraccién.

Se pucden hacer prucbas de resistencia y consolidacién de muestras

? las peores iciones posibles en la obra.

A menos que se esté seguro que el suelo nunca llegar4 a estar saturado, las
prucbas se hacen después de empapar el suelo compactado con agua bajo
la futura carga de ° do el suelo bajo
Los resultados de los ensayos se pueden presentar sobre el grifico de coor-
denadas de humedad-peso especifico en forma de “curvas de nivel” de
asentamiento bajo una carga dada o curvas de igual resistencia bajo una
presién de confinamiento dada, como se muestra en la figura 5.4 o como
funcién del peso especifico, figura 5.5.

Resistencia y compresibilidad de suelos coherentes compacta-
dos."4:5:%:5:%:% Las propiedades fisicas de un suelo compactado dependen
grandemente del material del suelo, la humedad y el peso especifico. En
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los suelos cohesivos son i ademds, la y las
de la compactacién que la producen. Cuando un suelo cohesivo se com-
pacta con humedades inferiores a la 6ptima se forma una estructura con-
glomerada; cuando se compacta con humedades altas, se forma una es-
tructura dispersa con las particulas escamosas alineadas paralelamente.

La resistencia sin drenaje, tipica, de un suelo cohesivo a medida que
se compacta y con una presién de confinamiento constante, se muestra
en Ia figura 5.4a. Para un peso especifico constante la resistencia dis-

Ensayado como se compact6

" alta

\_~w = baja
Después de inundadoj
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Resistencia a esfuerzo cortante sin drena- b. Compresibilidad compactada, para
je, siendo o3 constante y para dos hu- un G, constante y Ag.

medades de compactacién

Fo. 5 Resienca o compresién s dronce y compresibilidad como funciones del peso
espec o del suelo compactado.

minuye con el aumento de humedad; para una humedad constante la
resistencia aumenta con el incremento de peso especifico. Una excepeién
de lo anterior ocurre cuando se acerca a la curva de total saturacién. EI
aumento de peso especifico produce algin aumento en la presién intersti-
cial, con lo cual la resistencia sin drenaje disminuye. Esto sucede algunas
veces cuando el suelo se compacta con una humedad muy por arriba de
la 6ptima y puede dar como resultado una falla por esfuerzo cortante
durante la construccién. A esto se le llama “sobrecompactacién” y se evita
por medio de un control adecuado de la humedad.

La resistencia sin drenaje de un suelo cohesivo compactado después
de inundado (bajo una presién de confinamiento constante) se indica en
la figura 5.4, Aunque la humedad es aproximadamente la misma después
de la inundacién, para pesos especificos iguales, la resi
ligeramente con el aumento inicial (compac!ac:én) de humedad, proba-
blemente porque la estructura del suelo cambia de la forma agregada més
fuerte a la dispersa més débil. Como en el caso anterior, la resistencia cae
ripidamente cerca de la curva de saturacién total con el aumento de peso




272 Construcciones de tierra: compactacién y estabilizacién

TABLA 5:1 CARACTERISTICAS Y VALORES DEL SISTEMA UNIFICADO DE CLASIFICACION

Méximo
peso
especifico
Proctor Drenaje
Caracterfsticas y
Clase de compactacién (kg/m?) permeabilidad
) @ @)% “ )

GW  Buena: tractor, llantas de s 20002160 Casi ninguna  Buen drenaje,
ruedas de_acero o cilindro ay (125-135) permeable
Tonador vibeatotio.

GP  Buena: tractor, llantas de 18402000 Cosininguna  Buen drenaje,
ruedas de acero o cilindro apic  (115-125) permeable
sonador vibratori

M Busna: llantas de goma o rodille  LON-2ID  Ligera Drenaje deficiente,
de patas de cabra ligero (120-135) semipermeable

GG Buema a aceptable: lantas de  1,840-2,080 Ligera Drenaje deficiente,
goma o rodillo de patas de  (115-130) impermeable
cabra

S Tz Cachor, liniee G gon 1D Gubcligona Buen

cilindro apisonador vibratorio  (110-130) peiera

S Buma: tmcwr, laats do goms  LENLO  Ceiigma  Bumdeems,

cilindro. apisonador vibratorio (100-120) crmeable

SM  Bucna: llantas de goma o rodillo  1760-2,000 Ligera Drenaje deficiente,
de patas de cabra (110-125) impermeable

SC Buems 2 scoptable; lanias de  LOW-200)  Ligeranmediana Dremaje deficents,
goma o rodillo de patas de ca-  (103-125) impermeable
=

ML Bum u defiente: lanias de  1520-L%0  Ligerasmediana Drenaje defcents,
goma o rodillo de

& patas de ca-  (95-120) impern
CL  Buena a aceptable: rodillo de pa-  1,520-1,020  Mediana No hay drenaje,
tas de cabra o llantas de goma  (95-120) impermeable

OL  Aceptable a deficiente: rodillo de  1,280-1,600 Medianaaalta  Drenaje deficiente,
patas de cabra o lantas de  (80-100) impermeable

soma

MH  Aceptable a deficiente: rodillo de  1,120-1520  Alta Drenaje deficiente,
patas de cabra o llantas de goma  (70-95) impermeable

CH  Aceptable a deficiente: rodillo de  1,283-1,680  Muyalta No hay drenaje,
patas de cabra (80-103) impermeable

OH  Aceptable a deficiente: rodillo de  LOHO-L60D  Alta No hay drenaje,
patas de cabra (63-100) impermeable

Pt Inadecuado Muy alta

* Adaptada de la referencia 5.2.
1 Inadecuado si esté sometido a heladas.
2 Los némeros entre paréniesis de la columna (3) son libras por pie cdbico.
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DE SUELOS PARA CONSTRUCCIONES CON SUELOS*

Valor como pavimento
temporal

Valor como
Valor como subrasanteno  Valorcomo  Con paliativo Con
‘material sometida a capa de para tratamiento
de terraplén heladas base el polvo bituminoso
© @ (®) ) (10)
Muy estable Excelente Bueno Aceptable a Excelente
deficiente
Razonablemente estable  Exceleate abueno  Deficiente a Deficiente
aceptable
Razonablemente estable  Excelente abueno  Aceptable a Deficiente Deficiente a
deficiente ‘aceptable
Razonablemente estable  Bueao Buenoa. Excelente Exceleate
aceptablet
Muy estable Bueno Aceptable a Acetaben Bueno
deficiente deficien
Razonablemente estable  Bueno a aceptable  Deficiente Deficiente Deficiente a
s denso aceptable
Razonablemente estable  Bueno a aceptable  Deficiente Deficiente Deficiente a
si denso aceptable
Razonsblemente estable  Bueno a accptable  Accptable a Excelente Exceleate
deficientet
Estabilidad deficiente, se  Aceptable a Tnadecuado Deficiente Deficiente
requicre alta densidad  deficiente
Buena estabilidad Aceptable a Inadecuado Deficiente
deficiente
Inestable, no debe Deficiente Inadecuado Inadecvado Inadecuado
usarse
Estabilidad deficiente,  Deficiente Toadecuado Malo Malo
no debe usarse
Baabildad acepuble  Deficeatoamalo  Inadecuado Malo Inadecuado
se puede ablandar por
Inestable, no debe Malo Tnadecuado Tnadecuado Inadecuado
usarse

No debe usarse Inadecuado Tnadecuado Inadecuado Tnadecuado
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especifico, debido al mayor crecimiento del esfuerzo neutro en la estructura
dispersa s

La resistencia como una funcién del peso especifico, para distintas
humedades, se indica en la figura 5.5a. Generalmente la resistencia sin
drenaje aumenta con el aumento del peso especifico, aunque este aumento
disminuye a medida que se acerca a la saturacién.

La compresibilidad de un suelo cohesivo tipico como funcién de la
compactacién, se indica en la figura 5.5b. En general la compresibilidad
disminuye con el aumento del peso especifico (o la disminucién de la re-
lacién de vacios) y la disminucién de la humedad de compactacién. Si el
suelo compactado se inunda antes de ser sometido a consolidacién, la com-
presibilidad aumenta grandemente. El suelo que ha sido compactado seco
es todavia menos compresible que el que ha sido compactado con la
humedad 6ptima, porque la compactacién del suelo seco produce mds
fuerte ligazén de cara a arista que cuando se compacta htimedo.

La expansién potencial de las arcillas aumenta con el peso especifico
y disminuye con la humedad de compactacién. La expansién es general-
mente mucho més grande en un suelo compactado con menos humedad
que la del limite plastico que en uno compactado hiimedo. La expansién
se puede reducir al minimo limitando el grado de compactacién y aumen-
tando la humedad hasta el limite plastico o ligeramente por arriba (algo
més que la humedad éptima del método normal AASHO).

Seleccién del suelo y grado de compactacién. La seleccién final

del suclo depende de su disp y de

y del costo de y i6n. El peso esp

que se especifica. s cl porcentaje minimo del peso espcci(lco seco miéxi-
mo que dé la resi e ias, bajo las peores

condiciones posibles futuras de humedad. La tabla 5:2 sirve de guia como
instrumento de orientacion, antes que se disponga de los datos de las prue-
bas del suelo,

La canndad de humedad del suelo que se use en la construccién debe
ser con el de ificada. Alguna
indicacién de la variacién de la humedad se puede ver en la curva de
humedad-peso especifico. Si se requiere un alto porcentaje de compacta-
cién, la fluctuacién en humedad es pequefia; si el porcentaje es bajo, la
fluctuacién es més amplia. La ménma humedad poslhle es la mtersecmén
entre la linea hori ala y
Ia pata de la curva de humedad-peso especifico adyacente a la curva de
saturacién total. Este punto, para el 95 por ciento de compactacién, se
indica en la figura 5.1. Este limite, o una humedad de 1 6 2 por ciento
por debajo, se especifica algunas veces para impedir intentos indtiles al
compactar cuando el suelo estid demasiado htimedo. Aun limites inferiores
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para méixima humedad, como el 6ptimo, se especifican algunas veces para
evitar el aumento del esfuerzo neutro por compactacién.

TABLA 5:2 PARA LA
CLASES DE SUELOS DEL SISTEMA UNIFICADO

Compactacién requerida—Porcentaje de Proctor Normal Miximo

suelo Clase 1 Clase 2 Clase 3
GwW 97 94 90
GP 97 94 90
GM 98 94 90
GC 98 94 90
sW 97 95 91
SP 98 95 91
SM 98 95 91
sC 99 96 92
ML 100 96 92
CL 100 96 92
OL — 96 93
MH —_ 97 93
CH — — 93
OH ol 97 93

Clase 1 Més de 2.50 m de relleno que soporta edificios de 1 6 2 pisos
4s de 1.00 m de subrasante bajo pavimentos
Més de 0.30 m de relleno bajo pisos
Presas de tierra de més de 30 m de altura
Clasc 2 Partes més profundas de rellenos bajo edificios
Partes més profundas (hasta 10 m) de relleno bajo pavimentos o pisos
Presas de tierra de menos de 30 m de altura
Clase 3 Todm Los demis rellenos que requieran algtn grado de resistencia o incom-
resibilidad

Evaluacién del relleno de roca. La evaluacién de la roca y otros
desechos o residuos industriales, como rellenos, es mas dificultosa porque
las experiencias con estos materiales han sido dificiles de evaluar cuanti-
tauvamcme Intervienen dos factores pnnupales 1) los cambios fislcos,

la i6n y la i6n durante la la
manipulacién y la compactacién y 2) el deterioro o cambios fisicoquimicos
después de su colocacién. Los mismos factores se aplican a los suelos; sin
embargo, son més criticos en las rocas y en los desechos industriales. La
mayoria de los suelos han sufrido grandes cambios fisicos y quimicos du-
rante la meteorizacién y se han ajustado, por lo menos parcialmente, a su
ambiente. La roca que se acaba de excavar y los desechos industriales no
han sido meteorizados pero en su nuevo ambiente, expuestos al aire, al
agua y a la accién de agentes fisicos perjudiciales, estos materiales pueden
cambiar drésticamente.
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TABLA 5:3 LAS ROCAS COMO MATERIALES DE CONSTRUCCION

Rocas Método para excavar Fragmentacién Deterioro
Granito Voladuras Fragmentos irregulares, de acuerdo conla  Probablemente resistentes
Diorita distribucién de las voladuras
Basalto Voladuras Fragmentos irregulares, de acuerdo con  Probablemente resistentes
las juntas
Toba Méquinas y voladuras  Irregular, frecuentemente con exceso de  Muchas formas se deterioran ripidamente
inos
Arenisca Méquinas y voladuras  En forma de lajas, dependiendo de la  Depende del carfcter del cementante
estratificacién
Conglomerado Exceso de finos Exceso de finos, dependiendo del cemen-  Algunas se deterioran para formar arena limosa
tante
Arenisca fina Méquinas Bloques pequefios a lajas delgadas y as- Muchas se deslizan o se desintegran répidamente
tillas para convertirse en arcilla, acompafiada por
consolidacién y pérdida de resistencia; se de-
Lutita ben considerar sospechosas si las pruebas no
demuestran otra cosa
Caliza masiva Voladuras Fragmentos irregulares, algunas veces en Las vetas pizarrosas se deterioran, las otras son
forma de lajas resistentes excepto a los 4cidos
Coquina creta Méquinas Fragmentos porosos, exceso de finos co- Algunas formas porosas s ablandan al hume-
‘ménmente decerse, las otras se cementan parcialmente
con las alternativas de humedad y sequedad
Cuarcita Voladuras Irregular, muy angulosa Probablemente resistentes
Pizarra, esquisto  Voladuras Irregular en forma de lajas a escamas, Algunas se deterioran por las alternativas de
de acuerdo con la laminacién humedad y sequedad
Gneis Voladuras Fragmentos irregulares, algunas veces Probablemente resistentes
alargados
Desechos de minas  Maquinaria Depende del material, en la mayoria de  La mayoria de las formas (excepto las fgneas)

e industrias

los casos irregular.

deben considerarse susceptibles hasta que la
experiencia o las prucbas demuestren otra cosa

* Las voladuras a menudo ayudan.
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En la tabla 5.3 se da una evaluacién preliminar de Ia roca como ma-
terial de construccién. Son tantos los factores que intervienen, que una
clasificacién como la indicada, sélo sirve para indicar qué clase de pro-
blemas es probable que se presenten.

Una evaluacién més completa requicre ensayos en obra y en el labo-
ratorio. El ensayo en obra es esencialmente un modelo de las operaciones
de excavacién y construccién que se van a realizar, a una escala suficien-
temente grande para que se asemeje a la realidad. En la excavacién, la
manipulacién y la compactacién se utilizan varias técnicas semejantes a
la de la construccién real. Las pruebas del comportamiento de la roca en
todas las etapas de la i6n d el grado de i6n sufrido
asi como sus propiedades ingenieriles.

El deterioro es ms dificil de evaluar. El mejor método consiste en
examinar antiguos rellenos, 4reas abandonadas y montones de desechos
del material, asi como los cortes hechos en el terreno que hayan estado
expuestos a la intemperie por afios. Los cambios en la textura, en el color
y en la resistencia al deslizamiento con el aumento de profundidad, son
indicaciones de deterioro.

El deterioro se puede apreciar cuantitativamente sometiendo muestras
idénticas de la roca a di ciclos de h i y
secamiento o exponiendo las muestras por diferentes periodos al medio
ambiente a que estard sometida. Después de esta exposicién las muestras
se someterdn a ensayos de cambios de volumen, graduacién y resistencia.
Un cambio con el tiempo de cualquiera de estas propiedades, es una indi-
cacién de deterioro. Una interpretacién de los datos de estas pruebas debe
basarse en una correlacién con el comportamiento de los rellenos hechos.
con el mismo material.

5:4 EXCAVACION, COLOCACION EN OBRA Y COMPACTACION

La i6n de los materiales, el i el , la colo-
cacién en obra y la compactacién, son etapas importantes desde el punto
de vista del costo y del tiempo requerido para la construccién. Todas, es-
pecialmente la compactacién, son también elementos vitales que determinan
la calidad de la obra terminada.

Métodos de i G el constructor es quien selec-
ciona el procedimiento de excavacién de acuerdo con el tipo de material
y la disposicién del préstamo. Sin embargo, como el método que se siga
para excavar afecta la fragmentacién del material en pedazos pequefios y
la manera como se mezcla, algunas veces es necesario que el ingeniero

pecifique, més ienzud: el método que debe seguirse para
obtener el resultado deseado.
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La excavacién a mano se ha empleado a través de la historia y todavia
tiene importancia en zonas de mano de obra barata. La mayoria de los
suelos se pueden excavar a mano, pero las gravas gruesas, los boleos y
Ia roca no se pueden excavar a mano eficientemente. Los materiales estra-
tificados se pueden, al excavar a mano, mezclar o separar por capas con
igual facilidad y los pequefios bolsones de material inapropiado, se pueden
remover con un pequefio costo adicional. El suelo queda bien fragmentado
y generalmente requiere poca pulverizacién adicional.

La pala mecdnica es apropiada para una gran variedad de materiales,
desde los suelos blandos a los boleos y las rocas blandas o en capas. Es
también apropiada para las rocas duras que han sido fracturadas con

Los i se mezclan facil porque la
pala hace cortes casi verticales, pero la separacién de las capas es dificul-
tosa y costosa. El trabajo de la pala es més eficiente si excava el suelo en
grandes pedazos, pero se puede hacer que fracture el suelo completamente,
aunque haya algin sacrificio en la eficiencia. La pala mecénica se adapta
muy bien a de que estén por arriba
del nivel freético.

La dragalina o draga de cubo y cable es apropiada para la excavacién
de la mayoria de los suclos, excepto las arcillas duras o los materiales
duros o icados se pueden excavar mez-
clados o separados, si las capas no son delgadas. El material se fractura
bien y se mezcla por la accién removedora que se produce en el cubo. La
draga es més eficiente cuando excava a un nivel inferior al de su propia
base y por esta razén excava satisfactoriamente bajo el agua; desde luego,
en este caso el material estarA empapado.

La trailla o escrepa es apropiada para la mayoria de los suelos, excepto
las arcillas muy blandas o pegajosas. También puede excavar roca par-
tida. Los materiales estratificados se pueden separar facilmente, porque
la traflla puede excavar capas tan delgadas como de 15 cm. Es posible
mezclar algo los estratos haciendo un corte profundo o haciendo el corte
en pendiente a través de varios estratos. El suelo se fractura por medio
de las cuchillas y por la accién removedora en el cubo de la trailla. La
trailla trabaja mejor en excavaciones de préstamos largas porque debe
moverse en linea recta durante la excavacién.

La niveladora cargadora es similar a la trailla en lo que se refiere a los
tipos de materiales a que es aplicable, pero tiende a producir més pulve-
rizacién. Trabaja mejor cuando la excavacién se hace en zanjas largas
y a nivel.

Las inas de i6n continua que
llaron para los trabajos de minerfa del carbén'en capas delgadas, se han
adaptado para excavaciones en gran escala de suelo y de roca blanda. Estas

L se desarro-
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méquinas consisten en una rueda de 3 a 5 m de didmetro que tiene en su
perimetro cubetas o cangilones con dientes. La rueda se mueve en un
plano vertical en el extremo de un largo brazo o aguilén que estd sobre
un pivote y puede girar cubriendo todo un sector de terreno con un radio
cada vez mayor. Las cubetas de la rueda giratoria corta el material en
pedazos pequefios y los deposita sobre un conductor de correa que estd
montado en el aguilén. El conductor descarga el material en el 4rea de
operaciones desde donde es llevado a la obra por los equipos de transporte.

Aflojamiento. Las rocas y los suelos duros no se pueden excavar si
antes no se les afloja. Las rocas estratificadas en capas delgadas y algunos
suelos duros se pueden aflojar con escarificadoras. Estos aparatos consis-
ten esencialmente en unas hojas en forma de gancho que son tiradas por
un tractor o que se montan en una niveladora. Las hojas levantan las
capas de roca rompiéndolas en pedazos en forma de lajas y desgarran los
suelos duros en fragmentos que pueden ser excavados por las palas me-
cénicas o las trafllas. Estos aparatos son muy efectivos en las areniscas de
delgadas capas, las lutitas, los esquistos, las rocas parcialmente meteori-
zadas y los suelos duros y fragiles.

En los suelos muy duros y en muchas rocas es necesario emplear ex-
plosivos. El empleo de explosivos para las voladuras es un arte muy desa-
rrollado que debe ser planeado y ejecutado por personal § do. Sin
embargo, el ingeniero debe supervisar este trabajo porque las propiedades
ingenieriles del material fragmentado dependen en gran parte de cémo
se realizan las voladuras. El tamafio y la graduacién de las particulas
depende de varios factores: 1) las juntas y la separacién de los planos de
estratificacién, 2) la dureza de la roca, 3) el espaciamiento de los aguje-
ros donde se colocan las cargas explosivas o barrenos, 4) la profundidad
volada cada vez (llamada altura del banco), 5) la separacién de las car-
gas explosivas dentro del agujero del Barreno y 6) la cantidad y tipo del
explosivo, Un “artillero” experimentado puede hacer un buen ajuste para
compensar las variaciones de la roca regulando el espaciamiento de los
agujeros y el factor de explosivo (cantidad en peso del explosivo por metro
ctibico de material). En muchos casos es necesam :xpenmentar a tamafio
natural para establecer la mejor combinacién de distribucién de los aguje-
ros o barrenos, tipo de explosivo y factor de explosivo, para producir el
tamaio y forma de las particulas que se necesitan para las subsecuentes
operaciones de la construccién.

El limite entre suelo y roca presenta muchos problemas en las excava-
ciones, tanto técnicos como contractuales. La superficie de la roca es
corrientemente irregular y a menudo estratos duros tienen debajo vetas
blandas. El problema técnico se produce tan pronto como el equipo de

i6n choca con ias o pindculos duros en la superficie
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de la roca, entonces el movimiento de tierra se hace muy dificultoso o
practicamente imposible. Puede ser necesario recurrir a perforar y volar
las protuberancias como si se tratara de una masa de roca sélida, aunque
el porcentaje de roca sea muy pequefio. Por otro lado, una masa continua
de roca formada por vetas duras y blandas alternadas, algunas veces se
puede aflojar con escarificadoras, lo cual permite hacer la excavacién con
los equipos para suelo. El problema contractual se presenta debido al
cambio de procedimiento para excavar y al gran aumento de costo del
trabajo debajo de los puntos més altos de roca. Es esencial que los docu-
mentos del contrato describan la superficie de contacto entre el suelo y
la roca tan precisamente como sea posible y que se fijen claramente los
limites de pago para cada clase de material. En algunos casos esto es tan
dificil, que el contrato de la excavacién se hace globalmente, es decir, con-
siderando una sola categoria de material, sin clasificar, que incluye cual-
quier cosa, desde la basura a la roca. Aunque esto evita cualquier contro-
versia, el costo del trabajo se elevar4, pues el contratista debe incluir un
alto imprevisto debido a la incertidumbre con respecto a las cantidades
de excavacién en suelo, que es barata y la excavacién en roca, que es
costosa,

lacién de la ién de pré A menudo es necesa-
rio regular la humedad en la excavacién de préstamo para que la opera-
cién del equipo de excavacién sea eficiente y para acondicionar el suelo
para la futura compactacién. Un drenaje previo es necesario cuando el
lugar donde se excava es bajo y htmedo. El arar el suelo y exponerlo al
aire y al sol, frecuentemente ayuda a secarlo. La excavacién de los suelos
duros y secos se facilita aumentando la humedad de los mismos. Si la
humedad del suelo es inferior a la éptima es necesario afiadir agua para
la compactacién y cuando el agua se afiade en el lugar donde se excava
se mezcla con el suelo por las operaciones subsecuentes y es probable
que se distribuya uniformemente.

Puede ser necesario tener algin control sobre la graduacién del mate-
rial en el préstamo o en la cantera de roca. Un rastrillo unido a un tractor
puede separar los boleos y los fragmentos de roca de tamafio mayor. Una
topadora o una cargadora de ataque frontal puede a veces echar a un
lado grandes terrones de suelo duro o boleos que sean inconvenientes en el
relleno. En casos extremos se fabrica una zaranda gruesa con perfiles
estructurales y todo el material se pasa por ella para separar los tamafios
inapropiados. Esta operacién de cribar impide el proceso normal de la
excavacién y sélo se usa cuando otros métodos para el control de los ta-
mafios mayores, han fracasado.

Es necesaria la supervisién en los lugares donde se hace la excavacién
para préstamo para asegurar la calidad de los materiales. Esto requiere
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técnicos con experiencia que puedan reconocer los suelos ificados y
hasta algunas veces es necesario un laboratorio de campo para comprobar
humedad, graduacién y plasticidad.

Trnnsporte. El transporte del suelo y de la roca es una operacién que

al ista, ya que estd inti relacio-
nada con el costo de la obra y que no influye
en la calidad del suelo o de la roca. Sin embargo, si los materiales de
varios préstamos se van a combinar o si diferentes materiales de un mismo
préstamo se van a separar, como la arena para capas de drenaje y la ar-
cilla para zonas impermeables, entonces el transporte debe realizarse de
acuerdo con estos requisitos. Por ejemplo, un transportador de banda no
es lo indicado para transportar al mismo tiempo varios materiales di-
ferentes. Los materiales diferentes se pueden scparar facilmente en un

solo camién o en cargas de trailla. Si materiales de diferentes lugares
se van a mezclar, la proporcién se puede controlar por las cargas de
camiones.

Durante el transporte se puede presentar algiin secamiento o hume-
decimiento del material, pero esto rara vez tiene importancia, excepto en
los conductores de banda largos. Algunas veces se afiade agua a los ca-
miones y a las cargas de las traillas, pero generalmente se logra una mezcla
mejor cuando el agua se afiade antes de excavar el suelo o después de
haberlo extendido sobre el relleno.

Colocacién en obra y tratamiento. La colocacién en obra de los
materiales de relleno depende del método de transporte, del tratamiento
que sea necesario antes de la compactacién y del tamafio del 4rea a relle-
nar. Los materiales excavados con palas, dragas y niveladoras cargadoras,
se transportan en camiones o vagones y se descargan par la parte paumur
del equipo de transporte en pilas uni ose
lateralmente o por el fondo, cuando se usan equipos especiales, a medida
que éstos se mueven, formando largas y estrechas pilas o “camellones”.
La trailla reparte el material en capas como tiras del ancho de la cuchilla.

Las pilas y “camellones” se esparcen con la topadora (bulldozer) o
con la niveladora para formar capas uniformes. Es necesario hacer, gene-
ralmente, alguna nivelacién de las capas esparcidas por las trafllas; al
‘mismo tiempo se separan los materiales no adecuados, como son las raices,
los mazos de yerbas y las piedras grandes.

Si el material esti demasiado mojado se cortari y volteard con un
arado de discos de manera que se pucda airear y secar al sol. También

es necesario cortar el suelo si se presenta en terrones demasiado grandes
para compactar. Si el suelo estd demasiado seco se le afiade la cantidad
correcta de agua (més una cierta cantidad para compensar la evapora-
cién) rociandolo; esta agua se mezcla con el suelo aréndolo.
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En algunos casos es necesario mezclar diferentes suelos, por ejemplo,
un suelo seco y otro mojado, para obtener la humedad 6ptima o una arena
y una arcilla para lograr una arcilla arenosa. Si los materiales se trans-
portan en camiones, se en pilas o © lternados, que
después se mezclan pasando las cuchillas transversalmente antes de espar-
cirlos. Cuando los materiales se transportan en traillas se colocan en capas
delgadas unas sobre otras y se mezclan verticalmente ardndolas. Hay varios
tipos de mezcladoras méviles que cogen los suelos, los mezclan y pulverizan
y los vuelven a colocar ya listos para la compactacién.

de la én de los suelos. La compacta-

cién se produce por la reorientacién de las particulas o por la distorsié
de las particulas y sus capas adsorbidas. En un suelo no cohesivo la com-
én ocurre por la reorientacién de los granos para

formar una estructura més densa. La presién estitica no es muy efectiva
en este proceso porque los granos se acufian unos contra otros y resisten
€l movimiento. Si los granos se pueden liberar momenténeamente, las
presiones, aun las ligeras, son efectivas para forzarlos a formar una dis-
tribucién més compacta. Tanto la vibracién como el choque son ftiles para
reducir el acufiamiento de los granos y facilitar la compactacién. El agua
que fluye también reduce el rozamiento entre las particulas y hace més
fécil la compactacién; sin embargo el 2gua en los poros también impide
que las particulas tomen una mis Por esta razén
la corriente de agua sélo se usa para ayudar a la compactacién, cuando el
suelo es de granos tan gruesos que el agua abandona los poros o huecos
répidamente.

En los suelos cohesivos la compactacién se produce por la reorientacién
y por la distorsién de los granos y sus capas adsorbidas. Esto se logra por
una fuerza que sea lo suficientemente grande para vencer la resistencia de
cohesién o las fuerzas entre las particulas. La vibracién y el choque ayudan
Poco, pues aunque producen fuerza dindmica ademds de la estitica, ésta
es grandemente neutralizada por el aumento de la resistencia de cohesién
que acompafia a la carga dindmica.

Para obtener la maxima eficiencia la fuerza de cnmpactacxén debe ser

Io sufici grande para distorsionar las las y mover los gra-
nos individuales, pero no tan grande como para cortar la masa. En los
suclos no cohesivos la resistencia depende del jento y éste se

puede proporcionar aplicando la carga en una amplia 4rea. En los suelos
cohesivos la resistencia depende de la relacién de vacios y de la humedad
yes del

Para lograr una compactacién eficiente en los suelos no cohesivos se
requiere una fuerza moderada aplicada en una amplia 4rea, o choque y
vibracién. La compactacién eficiente en los suelos cohesivos requiere pre-
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siones més altas para los suelos scos que para los htmedos, pero el tamafio
del 4rea cargada no es critico. La eficiencia se mejora aumentando la
presién durante la compactacién a medida que el peso especifico y Ia re-
sistencia aumentan.

Métodos de compactacién. Se usan muchos métodos diferentes de
compactacién; cada uno tiene sus aplicaciones y limitaciones, que deben
ser comprendidas por el ingenicro. En muchos trabajos los constructores
se quejan de que no es posible lograr ¢l grado de compactacién especifi-
cado, cuando lo que sucede realmente es que el equipo usado mo es el
adecuado o no se ha usado correctamente, siendo ésta la causa de la falta
de i6n. Muy los datos di i del funciona-
miento del equipo de compactacién no definen las condiciones del trabajo
o las icas del suelo con suficiente exactitud para que el inge-
niero pueda juzgar si el equipo trabajari correctamente en la nueva
obra; por lo tanto, el ingeniero debe estudiar el comportamiento mecnico
del equipo y, si tiene dudas, hacer prucbas del funcionamiento del mismo.

El apisonado es el método mis antiguo de compactacién. Al apisonar
se ejerce una presion momentnea al producirse el choque y alguna vi-
bracién y debido a esta doble accién es efectivo, tanto en los suelos cohesi-
vos como en los no cohesivos. El pisén de mano, una maza de hierro o
una piedra que pese de 3 a 4 kg, es el més simple, pero el esfuerzo de
compactacién es tan pequefio que las capas de suelo deben ser de 3 a 8 cm
de espesor y con una humedad de 2 a 4 por ciento por arriba de la pti-
ma de la prueba Proctor estindar; ademés la operacién es lenta. Los
pisones neuméticos son mas rapidos, pero sélo ligeramente més efectivos
para producir una alta compactacién.

Los pisones que saltan son movidos por un motor de gasolina que
los hace rebotar elevindolos en el aire y dejindolos caer sobre el suelo.
El piso Barco Rammer (figura 5.6a) pesa 100 kg y salta a una altura de
45 cm y el golpe que produce es capaz de compactar el suelo en capas
de 15 a 30 cm de espesor a la maxima densidad Proctor estindar con
Ia humedad éptima.

El rolado produce una presién que se aplica durante un tiempo rela-
tivamente corto, que depende de la velocidad del rodillo compactador. El
rodillo de patas de cabra (figura 5.6b) consiste en un cilindro de acero
con patas salientes.”® Con esta maquina se aplica una presién estitica
alta en un area reducida, de 45 a 60 cm? o un didmetro equivalente de
75 a 9 cm. La presién cjercida depende del ntmero de patas que al
mismo tiempo hacen contacto con la tierra y del peso del cilindro (que
se puede variar cambiando el lastre de agua o arena hiimeda en el ci-
lindro). Aunque las presiones pueden ser tan bajas como 7 kg/cm? y tan
altas como 84 kg/cm?. La mayorfa de los equipos que se usan actualmente
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b) rodillo de patas de cabra (cortesia de
Le Tumeau-Westinghouse, Inc.)

Figura 5.6 Equipos para compactacién del
suelo.

ing Co.)

< cilindro apisonador con llantas neuméticas, de cincuenta toneladas
(cortesia de Bros, Inc.

d) rodillo de tambor vibre
de autopropulsién, de quin-
ce tonelados.
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caen en dos categorias: ligeros, con presiones entre 10 y 20 kg/em? y
medianos, con presiones entre 25 y 50 kg/cm?.

Se usan patas de diversas formas; pero hay pocas evidencias experi-
mentales que favorezcan a alguna de ellas.

Debido al pequefio ancho del 4rea cargada, el rodillo de patas de
cabra es el mis apropiado para los suelos cohesivos, como las arcillas. Los
cilindros medianos son capaces de producir pesos especificos mayores que
el méximo Proctor estindar, en capas de 15 a 30 cm de espesor (después
de compactadas) y con una humedad ligeramente por debajo de la épti-
ma, con seis u ocho pasadas por la superficie. Los cilindros ligeros pueden
producir el 95 por ciento del peso especifico méximo con humedad éptima,
en capas de 10 a 15 cm de espesor.

Un rodillo con patas de cabra modificado, que tiene patas més anchas,
hasta de 20 6 25 cm de ancho, es mucho mejor para los suelos limosos de
cohesién baja, porque el aumento del ancho del 4rea cargada produce
mayor confinamiento. Esta modificacién llamada por los autores rodillo
de patas de elefante, se hace quitando algunas patas al rodillo normal
de patas de cabra y sold4ndoles unas planchas a las patas que quedan.

Los rodillos a menudo sc operan en tdndem, como se muestra en la
figura 5.6b. Las patas del cilindro remolcado deben tener diferente orde-
namiento que las del delantero, para evitar que las patas del remolcado
caigan en las huellas dejadas por las patas del delantero. El aumento
principal de presién se puede lograr usando patas grandes y presiones
bajas en el rodillo delantero.

El rodillo con patas de cabra se emplea algunas veces para romper los
fragmentos en forma de lajas de las rocas blandas, para pulverizar los sue-
los duros secos o para ayudar en la mezcla o en la adicién de agua.
Cualquier compactacién que se produzca es incidental y probablemente no
es beneficiosa en esta etapa de la operacién.

Los equipos de llantas han d ser com-
dores para suelos no cohesivos o de baja cohesién incluyendo gravas,
arenas arcillosas, arenas limosas y hasta arcillas arenosas. Con ellos se

aplica una presién en un 4rea relati ancha, de manera
que se una idad de carga sufici para soportar la
presién sin falla. El rodillo ligero de llantas de goma, que también se llama
de trdnsito, tiene de 7 a 13 ruedas montadas en dos filas y separadas de
tal manera que las ruedas de la fila posterior caen entre las dos de la
fila anterior. Las ruedas estin montadas en pares en ejes oscilantes, de ma-
nera que puedan seguir las irregularidades del terreno. Las llantas son
similares en tamafio a las de los camiones con caja y cada una produce
una carga en el suclo hasta de 1,000 kg, dependiendo de la cantidad de
lastre que se coloque en la caja que va montada sobre las ruedas. Con




286 C i de tierra: on y bili 1

una presién de contacto de la llanta de 25 kg/cm?, la carga se aplica
en un 4rea que tiene un di4metro equivalente de 23 cm, aproxi

El rodillo pesado de llantas de goma (figura 5.6¢) tiene cuatro gran-
des llantas montadas unas al lado de las otras en un sistema de suspen-
sion que les permite seguir las irregularidades del terreno. La carga la
proporciona una caja para lastre que se llena de agua, tierra o hasta
palanquillas de acero. Hay varios tamafios, desde 30 hasta 180 toneladas
de carga méxima, con presiones en las llantas de 5.25 a 10.50 kg/cm?.
El tamafio més usado es el de 45 toneladas que ejerce una carga de
11,250 kg en cada rueda, a razén de 7 kg/cm? en un 4rea de un circulo
equivalente de 45 cm de didmetro.

Los rodillos ligeros pueden compactar suelos en capas de 10 cm
de espesor, a un peso especifico que se aproxima al méximo Proctor
estindar y con humedad éptima, en tres o cuatro pasadas. Con les rodillos
pesados se pueden obtener pesos especificos mucho mayores que el miximo
Proctor estdndar (tan altos como 105 por ciento del méximo Proctor
modificado, en un caso) en capas hasta de 45 cm de espesor, con cuatro
o seis pasadas y con humedad ligeramente menor que la éptima.

Los rodillos lisos se usan a veces para compactar suelos no cohesivos.
Dan buenos resultados si las capas son delgadas y estin bien niveladas,
pero tienden a salvar los puntos bajos. Un tipo de rodillo con la superficie
de segmentos circulares y espacio libre entre ellos, llamado Kompactor,
ejerce una presion baja en un 4rea ancha y es iitil para compactar arena,
grava y roca triturada. En el rodillo de rejilla, una pesada rejilla de acero
sustituye a la superficie lisa del cilindro de acero. Con este rodillo se
ejerce una presién relativamente alta en un irea pequefia y se ha en-
contrado que es atil pa.m compactar suelos cohesivos en capas delgadas.

Los de formas se han do para
suelos 1o cohesivos, El de superficie consiste en una placa curva de metal
o zapata en la cual se monta el vibrador. Dentro del vibrador estin
colocados pesos excéntricos que giran a velocidades de 1,000 a 2,500 re-
voluciones por minuto, de acuerdo con el modelo y producen impulsos
vibratorios hacia arriba y hacia abajo. Los hay en unidades aisladas auto-
motrices que se mueven lentamente de una parte a otra de la superficie
y en unidades multiples montadas en una armazén automotriz. Estos
equipos son capaces de compactar suelos no cohesivos a valores tan altos
como el Proctor estindar méximo, en capas de 15 a 30 cm de espesor.

Los rodillos vibratorios se han desarrollado para producir al mismo

_tiempo mayor peso y mayor intensidad de vibracién. Una forma consiste
en un cilindro de acero de 1.20 a 1.50 m de di4metro que pesa varias
toneladas. La unidad vibratoria, movida por un motor de gasolina, se
monta sobre el cilindro y comunica los impulsos a éste. Una segunda
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forma consiste en un cilindro apisonador de dos ruedas de llantas de goma,
con un motor de gasolina que mueve la unidad vibratoria unida al eje
y la caja de lastre esté suspendida de muelles, de manera que el eje
pueda vibrar libremente sin que se lo impida la masa de arriba. Ambos
tipos son capaces de compactar suelos no cohesivos en capas de 30 a
90 cm de espesor al peso especifico maximo Proctor estdndar, en dos o
tres pasadas. Los rodillos vibratorios de mayor tamafio, que pesan hasta
15 toneladas, son muy efectivos para compactar roca partida de has-
ta 60 cm de didmetro en capas tan gruesas como de 90 cm. Se han hallado

ignificativos de peso especifico a 3 m de p idad después
de 3 a 6 pasadas de estas maquinas.

En el proceso de vibroflotacién se emplea un cilindro vibrador gigante
suspendido de una gréa. El agua inyectada desde dentro del cilindro
afloja el suelo y permite que el vibrador penetre hasta profundidades de
12 m. La vibracién se produce en direccién horizontal y compacta el
suelo en columnas cilindricas de 2.50 a 3.00 m de didmetro. El equipo
se saca lentamente y al mismo tiempo se coloca arena en el espacio anular
que queda entre el vibrador y el suelo, con Io cual se llena el hueco que
deja atrés. El agua abre el hueco para el vibrador y en algunos casos
ayuda a que las particulas se reorienten. Este método es apropiado sola-
mente para suelos de drenaje libre, en los que el agua en los poros no
impide la compactacién. Se puede usar bajo el nivel freatico.

La hinca de pilotes es un medio muy efectivo para compactar suelos
sueltos no cohesivos hasta grandes profundidades. La vibracién del mar-
tillo unida a la fuerza de desplazamiento del pilote es ideal, pero el método
es lento y costoso. El método que se usa ordinariamente es el mismo que se
emplea para la hinca de pilotes de concreto sin tubo de entibacién o
camisa, pero se emplea arena en vez de concreto. Los pilotes asi cons-
truidos se llaman pilotes de arena.

Las pasadas de tractores son eficientes compactadoras de suelos no
cohesivos colocados en capas mo mas gruesas que 7 6 10 cm. La accién
que producen s presin estética ligera combinada con vibracién.

Los explosivos se pueden usar para compactar suelos no cohesivos
muy sueltos, utilizando tanto la vibracién como la presién momenténea

d por la d i6n.510 El jami tipico de las cargas
es de 3 a 8 m distribuidas en una fcula y o los explosi
a profundidades iguales o ligeramente menores que el espaciamiento. Cada
carga es de 1.5 a 2.5 kg de dinamita. Este método es mis efectivo en
suelos secos o saturados, pues en arena htmeda la tensién capilar se opone
a la compactacién. Aunque son posibles aumentos fantésticos de peso
especifico en algunas arenas sueltas, los resultados son rara vez uniformes
y no son tan seguros como la compactacién por vibracién.
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El pisén vibratorio consiste en una zapata curva montada en un
vibrador con un peso excéntrico accionado por un pequefio motor de
gasolina de un solo cilindro. Estos equipos producen vibracién y apisona-
miento a alta velocidad y son Gtiles para compactar suelos no cohesivos
o ligeramente cohesivos. Aunque teéricamente deben producir grandes
fuerzas impulsivas, gran parte de la energia se disipa en el rechazo elastico.
Pueden producir hasta el 95 por ciento del peso especifico Proctor estindar
méximo, en capas de 5 a 7 cm de espesor.

Los chorros de agua y la inundacién se han usado con algin éxito en
suelos no cohesivos de gran permeabilidad. La inundacién destruye la
tensién capilar que impide que los granos se muevan para agruparse en
forma més compacta. Los chorros de agua a presién producen, en algunos
casos, inundacién y una pequefia vibracién que ayuda a compactar arenas
medianas, pero los resultados son extremada.mente erraticos. Puesto que se
dispone de métodos de lada, los chorros de

agua y la inundacién no deben usarse.

Operacién de rellenar o terraplenar.”® La seleccién del método
adecuado para compactar, el espesor de las capas, la presién de contacto
y la humedad, son de la responsabilidad conjunta del ingeniero y del
constructor, pues afectan la calidad y la uniformidad de la obra de suelo
y la velocidad y costo de la construcci6n.

El factor més importante es la presién en la capa que se estd compac-
tando. Como se muestra en la figura 5.7, la presion debajo del equipo
de disminuye con la didad. Una presién alta aplicada
en un 4rea pequefia, como la de un rodillo de patas de cabra, disminuye
répidamente, mientras que una presién moderada sobre un 4rea grande
produce una presién més uniforme en toda la capa. La presién promedio
en una capa se puede aumentar disminuyendo el espesor de la capa o

la carga icial. La i6n mis eficiente se obtiene
. Cilindro apisonador de 4 ruedas de
Patas de cabra o roillo llantas neumsticas de 50 toneladas,
apisonador, pata de 9 cm presion en los neumticos 7 Kg/cm2,
de dismetro, 35 Kg/cm2
1
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Fig. 5.7 Comparacién de los esfuerzos verticales producidos en el suelo por debajo de un
rodillo con patas de cabra y de un rodillo pesado con llantas de goma.
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corrientemente, con la maxima presién posible que no produzca rotura
por exceder la capacidad de carga del suelo, Esto se halla por experimen-
tacién. La rotura por aplastamiento se aprecia por los surcos que aparecen
en la superficie cuando se emplean llantas de goma o cuando el cilindro
de patas de cabra no puede levantarse o “salirse” del terreno en cada
pasada sucesiva.

Un suelo suelto sin compactar tiene muy baja capacidad de carga,
aunque ésta sea alta una vez compactado. Un equipo pesado operando
sobre un suelo suelto probablemente produce fracturas por aplastamiento,
a lo que acompafia una pérdida de eficiencia en la compactacién, hasta
que el suelo adquiera el peso especifico suficiente para soportar Ia carga.
Si el suelo se compacta parcialmente al principio con un equipo ligero, la

al Io sufi para que pueda sopor-
tar posteriormente el equipo pesado. Esta compactacién por etapas puede
ser muy efectiva cuando se requieran altos pesos especificos.

La mejor humedad para la compactacién es la éptima para cada mé-
todo particular. La humedad éptima de laboratorio no es una imagen
exacta de la de campo, pero sirve de gufa. La 6ptima de Proctor estdndar
es una indicacién de la que se necesita para rodillos ligeros y la Gptima
Proctor modificada (unos pocos puntos menor de la estindar), es una
indicacién de la que se necesita para los equipos més pesados.

En los grandes proyectos se un 4rea de ién donde
se prueban diferentes combinaciones de equipo, presién, espesor de las
capas y humedad, para determinar lo mejor para cada suelo diferente.
Esto ahorra, a la larga, mucho tiempo y dinero.

Rellenos de roca. Tanto la grava gruesa como la roca partida son
excelentes para rellenos porque drenan libremente y no las afectan las
heladas; sin embargo, requieren compactacién para obtener mayor resis-
tencia y deformabilidad minima. Si las particulas mayores no llegan a
30 cm el mejor medio de compactacién es el rodillo de 45 6 90 toneladas
de llantas de goma.

Los rodillos vibratorios de 5 toneladas y mayores son afin més efectivos.
Como se dijo anteriormente, capas hasta de 90 cm de espesor y particulas
hasta de 60 cm se pueden compactar.5*

La mayorfa de las rocas se compactan mejor cuando se mojan y ade-
mis, se ami los futuros i Dos estdn envueltos
en este proceso, Primero, los chorros de agua arrastran los finos que
estdn en los puntos de contacto entre las particulas mayores, lo que permite
que se acufien més apretadamente. Segundo, el agua ayuda a romper las
puntas de las rocas que estén muy esforzadas y al aplastarse se produce
un mejor contacto. La cantidad de agua depende de la permeabilidad de
Ia roca; en Ia roca fina sélo se necesita 1 de volumen de agua por cada
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volumen de roca, mientras que en la roca muy gruesa pudiera ser nece-
saria una relacién volumétrica de 1 a 1.

Los fragmentos de roca muy grandes, hasta de 20 toneladas, se com-
pactan descargindolas por volteo y echando agua a presién. La roca se
descarga desde una ladera o desde un extremo de un terraplén o pedraplén
acabado, de manera que se deslicen y rueden talud abajo. El momentum
hace que los fragmentos se acufien entre si. Al mismo ticmpo chorros de
agua de pitones de 7 cm a una presion de 7 kg/cm® o més, arrastran
las particulas finas al interior, de manera que las particulas més gruesas
puedan hacer contacto entre ellas. Los rellenos de rocas descargadas por
volteo son fuertes, pero tienden a asentarse de 4 a 1 por ciento de su
altura en un perfodo de cinco a diez afios.

Regulacién del peso especifico. Es esencial hacer constantemente
pruchas en el relleno compactado, tanto del peso especifico como de la
humedad, para estar seguros que el trabajo terminado llenar4 su cometido.

El procedimiento a seguir para verificar el peso especifico depende del
cardcter del suelo. Si hay poca grava, se emplea un tubo de paredes delga-
das de 10 cm de didmetro y 12.5 cm de largo con los bordes afilados en un
extremo para facilitar la penetracién en el relleno; con dicho tubo se toma
una muestra de volumen conocido la cual se pesa y después se ensaya para
determinar la humedad y el peso especifico seco (figura 5.8). En suelos
con grava se usa frecuentemente el método del cono de arena. Se hace
un agujero en el relleno de 10 a 15 cm de didmetro y 15 cm de profun-
didad y el suelo extraido se pesa y se determina su humedad; el volumen
del agujero se mide llendndolo con arena suelta y seca que se deja caer
desde una altura fija a través de un embudo. Una variante del método
para medir el volumen, consiste en colocar dentro del agujero una mem-
brana fina de goma y llenarla de agua. Diferentes aparatos para medir el
peso especifico llamados balones, estin formados por una membrana de

Tubo de borde cortante
de paredes delgadas

Fig. 5.8 Muestreador para pruebas de campo a fin de determinar el peso especifico.



Excavacién, colocacién en obra y compactacién 291

goma retrictil y un equipo que indica el agua suministrada, lo cual facilita
la medicién del volumen del agujero.

La humedad se determina por el método corriente de secar el material
en una estufa a 105°C. Se emplean otros métodos para acelerar el secado,
como son el quitar la humedad quemando alcohol o calentando la muestra
de suelo a 200°C o por aparatos de lectura directa de la humedad.

En estos aparatos para medir la humedad se emplea presién de gas pro-
ducida por reaccién quimica o resistencia eléctrica. Estos sistemas répidos
son més exactos en suelos no cohesivos; pero en las arcillas y en los suelos
que contienen humedad entre particulas se pueden tener graves errores.

La humedad y el peso especifico se pueden determinar midiendo el efecto
de las radiaciones nucleares a través del suelo compactado. Con este mé-
todo se pueden hacer pruebas de superficie en la capa superior del relleno
y profundas a través de todo el espesor del relleno; en ambos casos los
resultados deben verificarse haciendo ensayos dircctos de peso especifico,
porque en algunas suelos hay tendencia a que la calibracién sea erratica.

Evaluacién de la_calidad.# 15534 Los requisitos que debe llenar
la se en términos de porcentaje
de compactacién. En los suelos no cohesivos otra forma de especificar la
calidad es por la compacidad relativa. Estos requisitos se establecen, bien
por experiencia o por pruebas, para producir una masa que en conjunto
tenga la sufi idad. Dentro de la masa habri

variaciones en la calidad dcbndo a las diferencias en la composicién del
suelo, a la humedad y a Ia energia de compactacién. Cualquier evaluacién
debe tomar en consideracién el efecto de estas variaciones en el compor-
tamiento de la masa total.

Debe hacerse un ntmero suficiente de pruebas para definir las varia-,
ciones de la calidad. En grandes rellenos con compactacién uniforme es
suficiente una por cada capa extendida de relleno y por cada 1,000 q 2,000
metros cuadrados de cada suelo diferente. En rellenos pequefios donde
una operacién. uniforme del equipo de compactacién es imposible, son
necesarios 2 6 3 ensayos por capa en cada 4rea, aunque sea pequefia.

Los resultados se representan mejor en un grafico de distribucién de
frecuencia, figura 5.9. El promedio y la mediana de calidad, asi como la
variacién se pueden determinar f4cilmente.

Corrientemente se puede estar seguro de obtener la calidad requerida
exigiendo que todas las pruebas excedan un minimo especificado. La me-
diana de calidad es, por lo tanto, mayor que la minima especificada. Sin
embargo, este enfoque puede ser, estadisticamente, engafioso. Las areas
donde el peso especifico es menor que el especificado se recompactan hasta
que cumplan la especificacién. Sin embargo, suponiendo que las pruebas
se hayan distribuido al azar y que la variabilidad sea también al azar, habrd



292 G i de tierra: ion y ilizacié

Mediana especificada—!

a de ensayos

Nota: los ensayos satisfacen
Ia mediana especificada, pero
no el limite de calidad

Limite de calidad —
(sepermiteun5%
més bajo)

Parcentaje de los ensayos de peso especifico

90 9! 100 105
Porcentaje de peso especifico méximo, ensayo ASTM D-698

Fig. 5.9 Distribucién de la frecuencia del porcentaje de compactacién.

probablemente otros puntos no ensayados en los cuales la compactacién
es menor y que no serin recompactados.

Exigiendo un nivel minimo de compactacién, generalmente se asegura
una capacidad adecuada del relleno, porque la mediana estd bastante por
arriba del minimo. Adems, si se ha hecho un némero suficiente de prue-
bas, las 4reas donde no se hayan observado los puntos de compactacién
deficiente deben estar dispersas y ol efecto perjudicial que tienen en el
conjunto de la obra es pequefio.

En los grandes rellenos, un requisito estadistico es mas real para la
compactacién. Se sefiala un nivel de la mediana de los pesos especificos
para asegurar el comportamiento final del relleno. Por lo general se permite
un limite de variacién o limite de calidad del 3 al 5 por ciento del méximo
merior que la mediana y con no més del 5 por ciento de las pruebas con
valores por debajo del limite, si los pesos especificos bajos ocurren al azar.
Si estan concentrados en una capa o un 4rea, étas deben ser recompactadas
hasta que la mediana satisfaga las especificaciones.

5:5 RELLENO HIDRAULICO

Cuando hay que excavar y transportar grandes voltimenes de suclo, el
método hi puede ser 6 Esto es i cierto en
construcciones ubicadas en zonas de costa u orilla y en la construccién
de presas, donde hay disponible suficiente cantidad de agua.
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E i6n hidréulica y La s paags

se
puede emplear en suelos no cohesivos o ligeramente cohesivos. Chorros de
agua a presiones tan altas como de 10 kg/cm?, empleando chiflones de 5
a 10 cm de di4metro, arrastran el suelo del préstamo y lo hacen correr
y esta mezcla de suelo y agua se puede bombear y transportar por tubos
varios kil6metros,

El dragado por succién se puede emplear para excavar arena bajo el
agua. La arena es realmente chupada a través de un gran tubo flexible,
que estd unido a una poderosa bomba centrifuga. En la cabeza del tubo
de succién se pueden colocar unas cuchillas rotatorias accionadas por un
motor, que aflojan la arena y hasta hacen posible que se puedan excavar
suelos ligeramente cohesivos. Las arcillas se pueden excavar usando cuchi-
llas rotatorias que cortan el suelo en trozos del tamafio de una toronja
grande; estos trozos pueden atravesar la bomba y la tuberia sin producir
obstruccién.

Las grandes dragas de succién con cabeza de cuchillas pueden excavar
grava y rocas blandas, como coquina, lutita y arenisca de grano fino. Los
pedazos de roca son arrastrados por la turbulencia del agua a través de la
toma del tubo de succién y la bomba y son lanzados a través de la tuberia
de descarga conjuntamente con el material fino. El didmetro méximo
normal de las particulas es de % a § del didmetro del tubo de succién.

La mezcla suelo-agua tiene normalmente el 10 por ciento en peso de
sélidos. Si la mezcla tiene demasiada materia sélida se aumentan la pérdida
de carga por bombeo y el desgaste; si la cantidad de sélidos es muy pe-
queiia, la i6n es inefici La ién se puede bombear dos
o tres kilémetros, a través de terreno horizontal, usando solamente la bomba
de dragar; para distancias mayores se requieren bombas impulsoras.

Ejecucién del relleno. Si la tuberia para el relleno hidréulico des-
carga directamente sobre el terreno se forma un monticulo abanicado con
el tubo en su parte central. Las particulas mas gruesas se asientan junto
2 la salida del tubo mientras que las particulas més finas son llevadas por el
agua hasta que la velocidad de ésta sea tan lenta que se depositan.
El relleno esparcido tiene taludes con taludes entre 5:1 y 10:1 en arena
gruesa, grava y pelotas de arcilla, cerca de la descarga y entre 20:1 y 40:1
en arenas finas, en las partes mas anchas del abanico. Los rellenos muy
extensos y a nivel se construyen a menudo por descarga directa de esta
manera. El tubo de descarga se muda de lugar periédicamente para formar
una superficie relativamente plana, Los bordes del relleno se extienden a
los lados en taludes de muy poca pendiente.

Para mantener el relleno con taludes de mayor pendiente se emplean
bordos, figura 5.10a. Se construye inicialmente un bordo de unos 2 m de
altura alrededor del 4rea que se vaya a rellenar. El tubo que transporta
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el relleno hidréulico se coloca sobre el bordo o se extiende a través del 4rea
a rellenar, teniendo vélvulas de descarga o compuertas a intervalos regu-
lares, La suspensién rellena el 4rea limitada por el bordo; los solidos se
asientan con las particulas més gruesas junto al bordo y los finos en el
centro del 4rea. El limo y la arcilla en suspensién que no son necesarios
se descargan con el agua por unos aliviadores distribuidos alrededor del
perimetro del bordo. La proporcién de finos que se quiere que sc asienten
se puede regular por la relacién de agua a solidos y los niveles de los ali-

Compuerta Laguna
Grava, arena
gruesa

2 A=
b. Segunda etapa: dlqnes ampliados con el relleno de la primera etapa, s:im la dn més rellenn

Fig. 5.10 Relleno hidréulico con bordos.

viaderos. Cuanto menor es el tiempo de sedimentacién mayor es la velo-
cidad del agua y méas grueso seré el relleno. Cuando el embalse estd lleno
se aumenta la altura del bordo con el material grueso excavandolo con una
draga. El proceso se puede repetir elevando el bordo cada vez 2 6 3 m,
pudiéndose llegar a alturas mayores de 30 m si se tiene un buen control.
Cuando se emplea el relleno hidriulico para la construccién de presas es
posible hacer uso de las di locidades de sed i6n para cons-
truir un nécleo impermeable de finos, con respaldos de suclo grueso per-
meable. Estos aliviaderos de salida se colocan en la parte exterior del relleno
en donde se asientan los materiales gruesos; los finos para el nicleo se
asientan en ¢l medio del depésito formado.

C ion de rellenos I Los rellenos hidraulicos de
arena y grava asi formados, estin en un estado relativamente suelto. Como
no es prictico compactar cuando se estd rellenando, estos rellenos quedan
generalmente sueltos en toda su profundidad. Los métodos para compac-
tarlos son: la hinca de pilotes, los explosivos y la vibroflotacién, pero es
dificil obtener buena compactacién uniformemente.

La vibracién superficial con los equipos que tienen grandes rodillos,
puede ser efectiva para estabilizar rellenos de arena suelta hasta profundi-
dades de 3 m. El trabajo debe hacerse en incrementos de una o dos pasa-
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das, dejando un intervalo de uno o dos dias para el drenaje. Si la arena
suelta saturada se vibra demasiado de una vez, se produciré la condicién
de movediza con una pérdida dréstica de resistencia y como consecuencia
la arena se tragaré al equipo casi sin avisar.

El limo colocado por los procedimientos hidréulicos produce general-
mente un’ relleno extremadamente blando. La hinca de pilotes es efectiva
para compactar rellenos profundos de limo, pero los resultados pueden ser
algo erraticos. Si el limo tiene cohesién la hinca de pilotes seré algo menos
efectiva, pero puede ser posible la compactacién por consolidacién. Una
capa gruesa de arena o grava sobre la parte superior del relleno y el peso
del propio relleno proporcionarén la carga para la consolidacién. Con
objeto de hacer més rapida la consolidacién s pueden insertar en el suelo
pozos filtrantes o drenes verticales de arena; éstos hacen que durante el
proceso de consolidacién el recorrido para el drenaje del agua que es expe-
lida por el suelo sea mds corto,

Los rellenos hidréulicos de arcilla impermeable consisten en pelotas de
arcilla dentro de una masa de arcilla muy blanda. Las pelotas de arcilla
se concentran cerca de la compuerta de descarga, formando con los otros
sélidos, arena, limo y pasta de arcilla, presas irregulares impermeables a
distancias cada vez mayores de acuerdo con el tamafio de los sélidos. El

_ agua queda asi atrapada en las zonas arenosas por las pelotas de arcilla
menos permeables y por la pasta de arcilla, formAndose bolsones de suelo
no cohesivo suelto y saturado, que pueden volverse movedizos por una
ligera vibracién.

El primer paso para estabilizar la masa es drenar las zonas arenosas
con zanjas o pozos filtrantes; esto permite que la accién capilar estabilice
la arena temporalmente y que acelere la consolidacién de las arcillas. Una
sobrecarga de material permeable acelerard més tarde la estabilizacién del
relleno; sin embargo este relleno nunca seré tan bueno, estructuralmente,
como un relleno hidraulico compactado de arena o grava.

Los métodos hidraulicos para construir rellenos son muy baratos y se
han usado durante muchos afios en las construcciones marinas y de presas.
Desafortunadamente la calidad del relleno asi construido es a menudo
pobre y puede que se requieran métodos de compactacién muy costosos
para que llene su cometido satisfactoriamente.

5:6 ESTABILIZACION DE SUELOS

Con mucha ia los suelos para no pue-

den llenar los requisitos de resistencia e i
para su uso en terraplenes o subrasantes. El proceso por el cual se mejora
el suelo para que pucda alcanzar los requisitos fijados se llama estabili-
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zacién. En su ms amplio sentido, Ia estabilizacién incluye la compacta-
cién, el drenaje, la yla i6n de la icie contra
Ia erosién y la infiltracién de la humedad; sin embargo, al término esta-
bilizacién se le va restringiendo gradualmente su aleance a un solo aspecto
del it del suelo: la modificacién del propio material del suelo.

Requisitos de la estabilizacién.'" El modo de modificar y el grado
de modificacién necesarios dependen del caracter del suelo y de sus defi-
ciencias. En la mayoria de los casos se necesita aumentar su resistencia.
Si el suelo no es cohesivo, esto se puede lograr por confinamiento o déndole
cohesién por medio de un agente cementador o ligante. Si es cohesivo
se puede aumentar su resistencia haciendo el suelo resistente a la humedad,
alterando la pelicula de agua adsorbida, aumentando la cohesién con un
agente cementador y aumentando la friccién interna. La reduccién de
la compresibilidad se puede lograr llenando los poros, cementando los
granos con un material rigido o cambiando las fuerzas del agua adsorbida
por ¢l mineral de arcilla. La inmunidad 2 la ion y a la i6
se pueden lograr dif do la idad del mineral arci-
lloso para la adsorcién de agua y haciendo el suelo resistente a los cambios
de humedad. La permeabilidad se pucde reducir llenando los poros con un
material i le o modifi la del mineral de arcilla
y el agua adsorbida para impedir la floculacién. Se puede aumentar la
permeabilidad quitando los granos finos o creando una estructura con-
glomerada. Se han propuesto muchos métodos de estabilizacién. Desde el
punto de vista de su funcién o efecto en el suelo se pueden clasificar de la
siguiente manera:

1. Retencién de humedad: que retiene la humedad en el suelo.

2. Resistencia a la humedad: que impide que la humedad entre en el
suelo o que afecten a los materiales de arcilla.

Gementacién: que une las particulas entre s, sin modificarlas.
Relleno: que rellena los poros.

Estabilizacién mecénica: que mejora la graduacién del suelo.
Alteracién fisico-quimica: que cambia el mineral arcilloso o el sis-
tema agua adsorbida-mineral arcilloso.

oA w

Un agente estabilizador sati io debe p fonar las cualidad
requeridas y ademés debe satisfacer las condiciones siguientes: 1) debe
ser compatible con el material del suclo; 2) debe ser permanente; 3)
debe ser ficil de mancjar y preparar, y 4) debe tener bajo costo. Se han
empleado muchos materiales, pero con éxito variable. Ningtn material
llena todos los requisitos y la mayorfa son deficientes cn la dltima condi-
cién, el costo. Los principales métodos y fales y sus aplicaciones tipi-
cas se describen en los phrrafos siguientes.
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Aditivos para retener la humedad. La humedad en el suelo propor-
ciona alguna cohesién en las arenas y limos por la tensién capilar y evita
el polvo en todos los ales. Evita la i6n y el en
los suelos cohesivos y, por lo tanto, reduce la desintegracién que se produce
a la primera lluvia que siga a un periodo de seca. La sal comtn es un mag-
nifico retenedor de humedad en regiones calientes y relativamente hime-
das; se aplica a razén de 15 kg por metro ciibico. El cloruro de calcio a
razén de 9 kg por metro clbico es muy efectivo, especialmente en ireas
secas, porque es delicuescente (capaz de tomar la humedad del aire).

Admvos i alah Los ala
humedad o i il ayudan a el agua fuera del con-
tacto con las particulas del suelo y evitan el ablandamiento y la expan-

sién. Esto se puede hacer de dos maneras por recubnmxemo de los granos
o por adsorcién Los tales como el FR-3 o
5 o el asfalto rebajado FM-3 6 5, son los agentes impermeabilizantes més
comtinmente usados, La cantidad que se requiere varia de 2 a 7 por ciento,
aumentando con el porcentaje de los finos. Estos materiales dan mejores
resultados si el suelo es de baja plasticidad, pero en muchos suelos hay
tendencia a que se pierda su efectividad con el tiempo. Se han empleado
agentes impermeabilizantes resinosos, pero son costosos y pueden deterio-
rarse grandemente.

Los agentes hidréfugos que son idos por las las con prefe-
rencia al agua, son una gran promesa. Los silicones y estearatos se han
usado con ese objeto y parece que tienen efectos relativamente permanen-
tes. El procedimiento es dificultoso, pues cada particula debe ser tratada.
El método es prometedor, pero hay que desarrollarlo.

Cementacién. Una gran variedad de agentes cementantes o ligantes
se emplean para cementar. Este es el método mas ampliamente usado y de
mayor éxito en la bilizacién. El beneficio i es el aumento
de resistencia por cohesién; también se produce una reduccién en la per-
meabilidad en la mayoria de los suelos, ya que el agente cementante llena
los poros. Cuando el agente cementante es relativamente rigido, se puede
aumentar el médulo de elasticidad del suelo y disminuir la compresibilidad.

En la estabilizaci se emplea cemento

Portland para formar una mezcla como concreto en el propio lugar; en

esta mezcla el suelo es el 4rido. Este tipo de estabilizacién ha tenido mucho

éxito en la construccién de pavimentos de bajo costo para trnsito ligero

y como capas rigidas de base para trénsito pesado.

La proporcién de la mescla, para obtener la durabilidad y resistencia

se por un p: i de tanteo.518:519 Se prepa-

ran muestras del suelo con diferentes cantidades de cemento y se compac-
tan a la humedad éptima por el método Proctor estindar.
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Algunas veces se usan pesos especificos m4s altos; sin embargo, hay
pocas evidencias que indiquen un mejoramiento significativo en las pro-
piedades del suelo-cemento.

El es curado en hiimedas, pero no de satu-
racién, porque el curado en obra se limita, por lo general, a retener la
humedad de compactacién, para lo cual se emplea una membrana imper-
meable o una capa asfiltica de sello. El tiempo normal de curado es
7 dias para el cemento tipo I, porque durante ese periodo el aumento de
resistencia es mayor.

La luacién del suel depende de su uso. Para
las capas de base y otras aplicaciones en que quede expuesto a la intempe-
rie, la durabilidad es el factor que regula la cantidad minima de cemento.
Las muestras para prueba se someten a 12 ciclos de congelacién y descon-
gelacién o 12 ciclos de humedecimiento y secamiento. El cambio méximo
de volumen (expansién y retraccién) que se permite es 2 por ciento. La
méxima pérdida de peso que se permite (después de barrido) varia de
7%, para los suelos A-6 y A-7, a 14% para los suelos A-1, A-2 y A-3. En
algunos casos se especifica también un minimo de resistencia a compresién
sin confinar. La cantidad de cemento necesaria es la que corresponde al
porcentaje minimo que satisfaga los criterios anteriormente expuestos. Las
cantidades que normalmente se emplean son 8% para los suelos arenosos y
15%, en peso, para los suelos arcillosos.

Las resistencias a compresién sin confinar para el suelo-cemento que
contenga el cemento suficiente para obtener la durabilidad normal son
desde 14 kg/cm? para suelos arcillosos, hasta 56 kg/cm? para suelos are-
nosos. Se pueden obtener resistencias mas elevadas aumentando el conte-
nido de cemento, més o menos de acuerdo con la relacién agua-cemento
que se usa para las mezclas de concreto. Sin embargo, un alto contenido
de cemento aumenta la humedad éptima.

La clave del éxito en la estabilizacién con suelo-cemento (como en
otros tipos de estabilizacién) estd en mezclar perfec\amente La mayoria
de los que se en la con
provienen de un mezclado deficiente de los suelos cohesivos, donde los
terrones de arcilla que no contienen cemento estén encerrados en una
masa de suelo que contiene un exceso de cemento, Una compactacién ade-
cuada también es esencial. Corrientemente esto se hace de la misma
manera que si se compactara el suelo solamente. En todos los casos la
superficie se termina con un rodillo neumético. El suelo-cemento no tiene
una gran resistencia al desgaste. En los pavimentos y en las 4reas expues-
tas a filtraciones es necesario sellar la superficie con una capa delgada
de material bituminoso. Esta capa se aplica generalmente después de com-
pactar el suelo-cemento y asi sirve también de membrana para el curado.
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Algunas veces los coloides orgdnicos del suelo impiden su endureci-
miento. Todos los suelos orgénicos deben hasta
que los ensayos prueben lo contrario. Un tratamiento con hidréxido de
sodio, antes de afiadir el cemento, a menudo es eficaz para corregir los
efectos de la materia orginica. Un alto contenido de sulfatos en el suelo
también es perjudicial y hasta los cementos resistentes a los sulfatos puede
que no eviten este inconveniente.

Los usos del suel it i pero la
mis extendida es para capas de base para carreteras. Los ensayos indican
que una capa de base de 15 cm de espesor es tan efectiva para distribuir
las cargas de las ruedas como una de roca triturada de 30 6 35 cm de
espesor o un concreto asfaltico. El recubrimiento de las zanjas de irriga-
cién y de drenaje con suel to es ico y jente. La pro-
teccibn comra la erosién de los taludes de las resas con suelo-cemento
ha al drado o escollera en los lugares donde
la piedra de buena calidad es costosa.

En el suelo-cemento modificado se emplea alrededor de un quinto de la
cantidad usual de cemento, para me,orax la resistencia y rigidez de suelos
que no requieran una completa i6n. Esto es i atil
cuando no se puede compactar el suelo debidamente porque estd excesi-
vamente hiimedo y cuando no se puede esperar por tiempo seco.

La estabilizacién con ceniza ligera y cal se parece a la estabilizacién
con cemento, porque se produce un cemento puzolanico al reaccionar la
cal con la silice de las cenizas. La proporcién entre la sal y la ceniza
y la cantidad de este material cementante que deba emplearse se deter-
‘minan por ensayos. En general se emplea del 10 al 15 por ciento de una
mezcla de dos partes de ceniza y una parte de cal que se mezcla con el
suelo y se compacta como si fuera cemento Portland.

Cementacién con asfalto. Los ligantes bituminosos, corrientemente los
asfaltos rebajados FR-1, FR-3, FM-1 y FM-3, se han usado para subrasan-
tes y pavimentos de bajo costo. Las emulsiones asfalticas también se usan,
pero se necesita un perfodo largo de tiempo seco para que la mezcla
se cure debidamente. La cantidad de asfalto se determina por pruebas o se
hace uso de i i es de 4 a 7 por ciento,
en peso. La estabilizacién asfaltica tiene su mayor uso en suelos arenosos
con poca o ninguna arcilla, como son los de las clases SW, SP y SM, por
lo que éstas se usan con frecuencia.

Cementacién quimica.> La cementacién quimica consiste en
unir las particulas del suelo con un agente cementante, que se produce por
una reaccién quimica dentro del suelo. La reaccién no incluye necesaria-
mente las particulas del suelo, aunque en la unién o ligazén si estdn

licadas las fuerzas i del suelo. (El suelo-cemento debe
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clasificarse dentro de la cimentacién quimica, pero generalmente se le
asigna una categoria independiente).

Los primeros cementantes quimicos fueron los silicatos solubles; por
lo general, soluciones de silicato de sodio. En pruencm de un 4cido débil
o de sales metélicas, el silicato se d en ido de sodio y gel
coloidal de silice o un silicato insoluble. Las hipotéticas reacciones son las
siguientes:

Na, Si O; - 2H,O + 2HCl = 2NaCl + S1 0, - 2H,O
Na, Si O; - 2H,O + CaCl, = 2NaCl + Si O, - H.O + Ca(OH).
Na, 8i O, + 2H,O + Ca(OH), = Ca Si O, + 2H,0

El gel de silice, Si O; + H;O, es una masa viscosa como jalea que con la
eliminacién del agua se transforma en silice sélida. El silicato de calcio
es un precipitado insoluble al que se llega después de pasar rapidamente
por la fase de gel siliceo. La mezcla gel silicico-suelo se puede manipular
y rolar para formar una membrana que se vuelve dura e impermeable.

El precipitado de silicato de calcio llena los poros del suelo de un
ligante impermeable en una reaccién relémpago, que no permite manipu-
lacién alguna. Esta forma se utiliza para inycctar grandes poros y bloquear
Ias filtraciones de agua.

Es posible una reaccién retardada usando un reactivo orgénico, forma-
mida, que se descompone lentamente para formar el 4cido que produce
el gel coloidal silicico. El tiempo de gelificacién se puede regular para
disponer de un periodo de unos minutos a varias horas, durante el cual
el silicato soluble y el reacuvo permanecen en su estado inicial. Este proceso
se usa en la por i i donde la baja viscosil del
silicato no gelatizado permite una mayor penetracién en los suelos de baja
permeabilidad.

Los silicatos han tenido su mas extensa aplicacién en la estabilizacién
por inyecciones en arenas y en rocas con juntas abiertas, tanto para dar
resistencia como para reducir la filtracién de agua. Aunque los silicatos
se retraen al secarse y se vuelven fragiles, parece que son relativamente
permanentes en un medio himedo.

Los mondmeros orgdnicos incluyen una amplia variedad de complejos
quimicos que inicialmente son solubles en agua. Una solucién en agua
que es tipica, de 10 por ciento, se puede mezclar ripidamente con el
suelo o inyectarse en los poros del mismo, que es la forma de aplicacién
més comtn. Un segundo producto quimico llamado activador o catali-
zador hace que las moléculas del monémero se liguen entre s esto se
llama poliy ién. El polimero es un de las
‘moléculas orgénicas ligadas, con agua atrapada entre ellas. Una reaccién
similar se produce con ingredientes solubles dos, los cuales
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juntos en solucién en el suelo, para formar un monémero que subsecuente-
mente se polimeriza, En ambos casos el polimero es un sdlido elstico, cuyo
peso es mayormente agua y cuya resistencia y rigidez estdn reguladas por
su composicién quimica y por la concentmubn

El primero de estos usado en
se llama comercialmente AM-9. Este producto es una mezcla de acrilamida-
‘metilénica-bisacrilamida y se usa en una solucién al 10 por ciento, que
tiene una viscosidad que es solamente 1.5 veces la del agua. Se polimeriza
formando un gel gomoso parecido a una gelatina dura. La velocidad de
la reaccién puede regularse y varia desde unos minutos hasta 10 horas,
de acuerdo con la clase y proporcién de los activadores.

Un segundo producto similar, ¢l Terranier, es un monémero felénico

 flavonoide soluble en agua, de bajo peso molecular, que se obticne de la

corteza del pino. Hay dos formas en el mercado, el Terranier A, que tie-
ne una viscosidad de 20 a 30 veces la del agua y el Terranier C con una
viscosidad 2 veces la del agua. Las soluciones cataliticas de sulfato de

hierro y ldehido producen una polimerizacién en la que el tiempo
de formacién del gel se puede regular desde unos minutos a varias horas.
El gel de color oscuro tiene una ia entre gomosa y semirrigid

Un tercer producto con el nombre comercial de Cynaloc es un qudo
blanco viscoso. Diluido en igual volumen de agua, que es la concentracién
usual, es de 10 a 20 veces més viscoso que el agua. La polimerizacién
puede ser regulada entre unos minutos y una hora. El material resultante
es una resina relativamente rigida y sélida.

Un cuarto producto es la cromo-lignina, que utiliza el liquido residual
negro, rico en lignina, de la fabricacién del papel de sulfito. El dicromato
de sodio o de potasio reacciona con Ia lignina para formar un monémero
orgénico, ina, que se en
un gel de color castafio. Las concentraciones normales son de 10 a 20 por
ciento, en peso. La velocidad de formacién del gel se regula por la tem-
peratura y la concentracién; los tiempos normales varian de 15 minutos
a 16 2 horas.

Las mezclas solidificadas de agua-polimeros se retracn mucho gene-
ralmente y pierden su continuidad al secarse, pero su
si estin i hiimedas. La i6n es el Cynaloc que se retrae
ligeramente para formar un sélido rigido y fuerte, semejante a un plés-
tico blanco. La estabilidad a largo término de los polimeros organicos
esté todavia por determi Hay casos de ignina de més de una
década y de AM-9 de cerca de una década que se mantienen sin signos
de deterioro en ambiente hiimedo.

La analina, un derivado liquido del alquitrdn de hulla y el furfural,
un liquido orgnico de la refinacién de los productos del maiz; en la
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proporcién de dos partes a una, reaccionan para formar una resina viscosa
de color rojo oscuro que se endurece lentamente por polimerizacién, hasta
solidificarse. Primero se mezcla uno de los liquidos con el suelo y después
el otro, debiendo el suelo inmedi Se ha comprobad
que alrededor de un 5 por ciento, en peso, de la resina es suficiente para
la répida estabilizacién de la arena suelta y suelos similares, de manera
que los caminos asi estabilizados se pueden abrir al transito a las pocas
horas de haber sido tratados.

La reaccién quimica con las particulas del suelo para formar un agente
cementante es un proceso prometedor. El 4cido fosférico con un agen-
te humedecedor actia sobre los minerales arcillosos para formar fosfatos
de aluminio. Los 4cidos pueden reaccionar con los carbonatos y silicatos
disolviéndolos y luego se precipitan y actéian como ligantes entre los gra-
nos del suelo.

Congelacién. El congelar el suelo es equivalente a cementar con hielo.
Se introducen en el suelo tubos coaxiales y por el tubo central se hace
pasar hacia abajo un refrigerante a —18°C, que sale por el tubo exte-
rior y enfria el suelo. De esta manera el suelo mas blando se puede con-
vertir ripidamente en un sélido fuerte, impermeable e incompresible. Debido
a su alto costo y, desde luego, a su falta de permanencia, este método sélo se
emplea en emergencias o cuando no se pueda hacer otra cosa. Este método
se usé una vez para formar una presa de arco y detener un deslizamiento;
también se usé para solidificar el suelo debajo de un rascacielos que estaba
en peligro de derrumbarse por un asentamiento excesivo.

Relleno de los poros. Al rellenar los poros de los suelos no cohesivos
se reduce la permeabilidad y al mismo tiempo se mantiene la resistencia
del suelo, porque se reduce la penetracién de agua. Varios materiales se
usan con este propésito, incluyendo el cemento Portland, los geles de si
licatos solubles, los pol de moné yla lignina; estos
materiales también tienen otras importantes aplicaciones como agentes
cementantes.

Los materiales de grano fino como el limo, las cenizas ligeras y la
arcilla se pueden usar para rellenar los poros, aunque pueden ser arras-
trados gradualmente si los gradientes son altos. Se han empleado mate-
riales expansivos de particulas finas, que pueden alojarse en los poros y,
que luego se expansionan llendndolos. Un ejemplo es la arcilla muy plis-
tica que es sometida a un tratamiento para demorar su adsorbencia de
agua. La emulsién asfiltica o el latex se pueden tratar de manera que se
rompa la emulsién dentro de los poros del suelo y forme una masa im-
permeable. La mayoria de estos materiales se coloca por medio de inyec-
ciones para sellar las formaciones naturales de suelos permeables en los
que las filtraciones excesivas son riesgosas o costosas.




Estabilizacién de suelos 303

ilizacié anica.’2" %2 Lq ilizacién mecdnica es el me-
joramiento del suelo por el cambio de graduacién. Consiste generalmente
en mezclar dos o mis suelos naturales para obtener un material compuesto
que sea superior a cualquier de sus componentes; pero también incluye
la adicién de roca triturada o escoria o la tamizacién del suelo para remo-
ver particulas de cierto tamafio.

Se considera que el suelo estd constituido por dos componentes: el
4rido, que incluye todas las particulas més gruesas que un limite arbi-
trario, como el tamiz No. 40 (042 mm) o el No. 200 (0.074 mm) y
consiste en granos predominantes redondeados y el ligante que es la frac-
cién fina que incluye los granos finos redondeados y los minerales arci-
losos, El 4rido proporciona la friccién interna y la incompresibilidad ¢
idealmente consiste en particulas fuertes y angulosas bien graduadas. El
ligante iona la cohesién y la i ; debe tener suficiente
plasticidad para producir gran cohesién, pero no tanta que sea expansivo.
De acuerdo con Ia experiencia, los mejores ligantes (més finos que el
tamiz No. 40) son los suclos CL, con limites liquidos menores de 40 e
indices de plasticidad entre 5 y 15.

Las cantidades relativas de 4rido y de ligante determinan las propie-
dades fisicas del suelo estabilizado compactado. Si el suelo no tiene li-
gante, su friccién interna es alta y es relativamente incompresible, porque
las cargas son soportadas por los contactos entre los granos de particulas
redondeadas, pero la cohesién es insignificante. Cuando se usan canti-
dades pequefias de hgante una parte es atrapada entre los granos redon-
deados y por la i6n, mientras que la
parte restante llena parcialmente los poros. El resultado es un aumento
muy marcado de la cohesién, una ligera disminucién en el 4ngulo de fric-
cién interna, una compresibilidad relativamente mayor y una permeabili-
dad relativamente alta (y un potencial ablandamiento por el agua que
circula por los poros). La cantidad 6ptima de ligante se alcanza cuando
el ligante compactado llena los poros sin destruir todos los contactos de
grano a grano de las particulas redondeadas. El aumentar la cantidad
de ligante después de alcanzado este punto, produce una rapida caida de
Ia friccién interna, un pequefio aumento en la cohesién y mayor compre-
sibilidad.

El proyecto de una mezcla mecénicamente estabilizada es la determi-
nacién de la proporcién que dard la ligazén 6ptima. Se han preparado
con este objeto varias especificaciones de graduacién, basadas en expe-
riencias anteriores, pero la mayorfa de éstas no consideran la forma de los
granos ni el volumen de agua adsorbido en la arcilla, En un procedimiento
racional ** se separan en cada suelo cl drido y ¢l ligante; los 4ridos y los
ligantes se para el volumen de
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vacios del 4rido compactado y el peso especifico del ligante compactado.
La mezcla se proporciona de manera que el total de ligante (de todos los
ingredientes) sea del 75 al 90 por ciento del que se requiere para llenar
los poros. Las cantidades normales de ligante que se requieren para mixi-
ma resisencia, son de 20 a 27 por ciento y son algo menores que las que
resultan para el peso i m: 0 La bili:
mecénica se emplea princi en las de

para pavimentos de bajo costo, donde se necesita algiin mejoramiento del
suelo pcxo que no est.‘an Jusllﬁcado! grandes gastos.

fi La

la estabilizacién quimica, consiste en cambiar las propledades de los gra-
nos de suelo, principalmente de los minerales arcillosos y de su agua
adsorbida. El cambio de iones o cambio de base, es el cambio de los ca-
tiones en la pelicula de agua adsorbida. La plasticidad de las arcillas
tiende a disminuir con el aumento de valencia de los cationes. Con la

adicién, en & de prods quimicos con cationes

de alta valencia el suelo es forzado a cambiar, con el resultado de una
disminucién en la plasticidad. La cal y el cloruro de calcio suministran
iones de calcio con valencia 2, lo cual produce un mejoramiento signifi-
cativo en las arcillas muy plésticas que tienen cationes de sodio o potasio.
El sulfato de aluminio y ciertos productos quimicos organicos también se
han usado experimentalmente con este propésito. La cantidad necesaria
del producto quimico es pequefia, tan baja como 0.1 por ciento, en al-
gunos casos.

La estabilizacién electroquimica implica un cambio de base producido
Por una corriente eléctrica. Los cationes de aluminio se desprenden de un
electrodo positivo de aluminio y emigran en el suelo, hacia el electrodo
negativo y en el curso de su movimiento se efectia el cambio de base. Al
mismo tiempo el drenaje por electroésmosis hacia el electrodo negativo
que tiene la forma de un pozo, ayuda a endurecer el suelo.

Los agentes dispersantes, como el silicato de sodio y el polifosfato de
sodio, aumentan la repulsién en las capas de agua adsorbida de la arcilla
y hacen que el suelo adquiera una estructura dispersa u orientada. El
limite liquido, el indice de plasticidad y la permeabilidad se reducen y se
aumenta el peso especifico méximo del suelo compactado. El procedimiento
s poco costoso, porque se necesita solamente del 0.1 al 0.2 por ciento de
productos quimicos baratos. Este método se ha empleado con éxito para
sellar embalses con fugas.

La coagulacién o conglomeracién quimica produce un efecto opuesto
al de la dispersién. Las particulas se unen entre si en cadenas que dejan
grandes vacios entre ellas, Se Ia idad y la plasticidad
y disminuye el peso especifico mAximo del suelo compactado. Esto mejora
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Ios cultivos y el drenaje y se ha usado para mantener la yerba en los
taludes empinados.

Los agentes que actian activamente sobre la superficie y las enzimas
(que también se usan como detergentes para lavar) aumentan la capaci-
dad del agua para mojar un material. Si el suelo estd demasiado seco
para que pueda ser compactado, una pequefia cantidad del agente, ge-
neralmente menos del 0.1 por ciento, mezclada con el agua que se afiade,
ayudard a difundir la humedad uniformemente. Con el uso del agente
coagulante se puede aumentar ligeramente el peso especifico méximo y
Ia resistencia y la incompresibilidad se mejoran algo.

La alteracién térmica es la aplicacién de un calor intenso para desecar
el suelo y hasta producir una limitada fusién y cierta vitrificacién. La masa
como de ladrillo que se forma, de 2 a 3 m de dimetro, queda perma-
nentemente estabilizada. %

Se perfora un agujero vertical de 10 a 20 cm de didmetro, que atra-
viese toda la profundidad de la masa que se quiere estabilizar. Un que-
mador de petrleo o gas con aire comprimido se introduce hasta cerca del
fondo del agujero, para producir una columna de gases encendidos que
calientan las paredes del agujero a temperaturas que exceden los 1,100°C.
En los suelos porosos y secos, como los loes, se asegura que los gases en-
cendidos penctran dentro de la masa. Las paredes del agujero se vitrifican
répidamente formando un cilindro vidrioso y después el calor se difunde
dentro de la masa por conduccién. En una zona de unos pocos decimetros
alrededor del agujero el suelo queda parcialmente vitrificado formando
una masa como de ladrillo que no se deteriora. A una distancia mayor
el suelo se estabiliza por desecacién. El costo de la estabilizacién térmica
depende de la humedad del suelo, su conductibilidad térmica y la dis-
ponibilidad del combustible. En suelos secos y en éreas dondc el com-
bustible es at y barato, es

P imi para estabilizar. El imiento para
es la parte més critica de la estabilizacién, porque la eficacia de cualquier
método depende de la proporcién de particulas de suelo que son tratadas.
La facilidad del tratamiento depende de la cohesién. Los suelos no cohe-
sivos se rompen facilmente y el tratamiento es f4cil, mientras que los
suelos cohesivos tienden a formar terrones o grumos impenetrables que
impiden el tratamiento. Los materiales secos como el cemento se distri-
buyen mecénicamente en cada capa de suelo, mientras que los materiales
solubles y los liquidos, como el asfalto, se afiaden rocidndolos.

El proporcionamiento de los materiales secos se hace generalmente por
capas. Se coloca una capa de suelo suelto de 15 a 20 cm de espesor, uni-
formemente distribuida. El peso del suelo por unidad de 4rea se determina
ensayando muestras que se han seleccionado. El estabilizador seco se es-




306 C i de tierra: ion y bilizaci

parce sobre la superficie del suclo en la proporcién, en peso por unidad
de 4rea, que requiera el suelo. Se usan dos métodos. El método de templas
(bachas) consiste en distribuir un peso determinado del estabilizador en
cada unidad de 4rea de la capa de suelo, definida por una cuadricula
que se hace sobre el terreno. EI método del esparcidor consiste en esparcir
o distribuir sobre el suelo una capa delgada y uniforme del estabilizador
por medio de un aparato mecénico. Este aparato se puede calibrar para
un estabilizador determinado, como el cemento, pero hay que reajustarlo
por tanteo cuando varia la textura del estabilizador. Los aditivos liquidos
se aplican a las capas de suelo rocindolas, para lo cual se emplean bom-
bas con aparatos de medida. Cualquiera que sea el método que se emplee
una variacién en la proporcién de =10 por ciento se considera normal
y hasta un =20 por ciento es corriente. Si el suelo estd distribuido en
camellones se utiliza la misma técnica. Si la cantidad de estabilizador es
grande se coloca formando un camellén paralelo y adyacente al del suelo;
si la cantidad es pequefia se coloca directamente sobre el camellén.

La mezcla del estabilizador con el suelo requiere una extensa mani-
pulacién de la capa de suelo o el uso de una mezcladora mévil. La ma-
nipulacién consiste en hacer penetrar el estabilizador dentro de la capa de
suelo utilizando un arado de discos o una escarificadora que atraviese todo
el espesor de la capa. Es necesario ejecutar muchos pases en direcciones
alternadas y diferentes para obtener una mezcla en tres dimensiones. Fi-
nalmente se voltea la capa de amba para aba]o con una mveladoxa, para
asegurar que no haya zonas defi ° bi Las
mezcladoras mecénicas méviles son muy eficaces y pueden producir una
mejor mezcla de los materiales. Estas mezcladoras consisten en cuchillas
rotatorias de alta velocidad que cortan exactamente y levantan la capa
entera, la lanzan de arriba para abajo entre las cuchillas o 4labes dentro
de la maquina y después depositan la mezcla suelo-estabilizador en una
capa uniforme. Se han hecho aparatos similares para mezclar los came-
Jlones. En algunos casos se han usado plantas mezcladoras portatiles simi-
lares a las que se usan en la de asfalti

Después de mezcladas las capas de suclo se compactan en la forma
descrita anteriormente. La compactacién debe seguir a la estabilizacién
antes que se cualqmer pues de
otra manera la cualquier estabili que se
hubiera producido. La estabilizacién con cemento y con emulsiones asfal-
ucas requieren curado. Es corriente aplicar un riego asfltico de sello al

después de para retener la
humedad de la mezcla, lo cual es también adecuado para el curado. El
tiempo de curado de las subrasantes estabilizadas varia de una o dos sema-
nas, para el suelo-cemento, a unos pocos dias para el asfalto de fraguado
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ripido. La mayoria de las otras mezclas estabilizadoras adquieren resis-
tencia en el dia y, por lo tanto, no necesitan un curado especial.

5:7 LECHADA. ESTABILIZACION POR INYECCIONES®:24:5:25,5:26,5:27

El sistema de el suelo i el agente
llamado inyecciones de lechada (grouting) permite mejorar la calidad
de los suelos naturales y de las formaciones de roca y de los rellenos exis-
tentes sin necesidad de excavar, procesar o tratar y recompactar. Estas

fones tienen dos objetivos: mejorar las propiedades
estructurales del material o reducir su permeabilidad. Esto se logra relle-
nando las grietas, fisuras y cavidades de las rocas y los poros de los suelos,
con un estabilizador que inicialmente est4 en estado liquido o en suspensién
¥ que posteriormente se solidifica o precipita.

Materiales para las inyecciones. Muchos de los agentes estabiliza-
dores que se han tratado anteriormente y particularmente los cementos, se
utilizan en las inyecciones. Las lechadas deben llenar ciertos requisitos:

1. Suficiente fluidez para que puedan ser bombeadas.

2. El tamafio de las particulas y la viscosidad deben ser
con el tamafio de los huecos que se vayan a rellenar.

3. El lapso de la reaccién o del jento debe ser
con el que se requicre para el bombeo y para la difusién a través
del suelo o para la dilucién por el agua subterrénea.

Las propiedades de la lechada deben ser las adecuadas para el suelo
o la formacién de roca que va a ser inyectada. Las dimensiones de los
poros o fisuras determinan el tamafio de las particulas de la lechada que
puedan penetrarlos. Por regla general el Dys de la lechada debe ser més
pequefio que 4 del ancho de la grieta o el di4metro de los poros més pe-
quefios. Si un suclo va a ser inyectado, el didmetro efectivo de los poros
es alrededor de 1/5 Dss.

Das (Lechada) < 1/15 Dys (Suelo) (5:3a)
Dys (Lechada) < 1/3 B (Suelo) (5:3b)
La relacién entre ¢l Dys de la lechada y el D, del suelo algunas veces
se llama razén de facilidad de penetracién de la lechada, R,.
Daso/Dsss = Ry (5:4)
Aunque la razén debe exceder de 15, algunas veces se logra una penetra-
cién satisfactoria con razones del 5 al 10.

La viscosidad determina la velocidad de penetracién de la lechada
bajo un gradiente determinado producido por la presién de la lechada. En
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Tos suelos de grano fino y en las fisuras finas es necesario que la viscosidad
sea lo més baja posible. En el caso de poros grandes o cavidades, la visco-
sidad debe ser lo més alta posible para evitar que la lechada fluya hacia
las 4reas donde no se necesita. La velocidad de endurecimiento también
regula la penetracién. Un endurecimiento répido restringe el flujo de la
lechada 2 los poros grandes, mientras que un endurecimiento lento per-
mite la méxima penetracién a través de poros pequefios.
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Fig. 5.11 Inyectabilidad del svelo y de la roca

La lechada no debe ser indebidamente diluida ni llevada por el agua
subterrinea. En el caso de grandes poros con agua o cavidades, se usan
lechadas insolubles o de fraguado répido para restringir las pérdidas por
diluci6n 'y para detener la filtracién.

La variedad de usos tlplcos de las lechadas inyectadas se indica en la
figura 5.11.

Métodos para inyectar. La planta para inyectar incluye el sistema
de manipulacién del material, las mezcladoras, las bombas y los tubos o
mangueras para distribuir la lechada. Cuando se usan lechadas de fra-
guado lento, como las de cemento Portland, se utiliza un solo sistema para
mezclar y bombear, Cuando se usan lechadas de fraguado répido o de
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tiempo de fraguado regulado, es necesario utilizar dos sistemas, uno para
cada componente. La mezcla de los componentes se hace utilizando una
vélvula o bomba de proporcionamiento en el propio lugar que va a ser
inyectado.

La punta para inyectar consiste en un tubo perforado con una boquilla
cénica que se hinca hasta el nivel en que debe hacerse la inyeccién. Si el
suelo es duro o roca se perfora un agujero hasta la profundidad a la cual
debe hacerse la inyeccién. El tubo por donde corre la lechada se sella en
el agujero con un relleno expansivo llamado
por arriba del nivel donde se va a inyectar. Si la roca estd muy fracturada
o0 es blanda y no puede sostener la empaquetadura, se sella el tubo dentro
de la formacién con un cemento de fraguado répido.

La distribucién de las inyecciones depende del objetivo de las mis-
mas. Si se va a estabilizar un 4rca para aumentar su capacidad de carga
o reducir su compresibilidad (lo que se conoce por consolidacién por
inyecciones de lechada) la distribucién de las i i se hace
de un cuadriculado. El espaciamiento normal inicial es de 6 a 15 m. Si
lo que se desea es construir una barrera impermeable, se usan una o dos
lineas paralelas de inyecciones. La separacién de las lineas es de 6 a 12 m
y el espaciamiento de los agujeros a lo largo de las lineas es inicialmente
de 3 a6 m.

En uno y otro casos cada agujero se inyecta por etapas en incremen-
tos de profundidad de 3 a 15 m, usando suficiente presién para forzar
la lechada dentro de los poros y fisuras, pero no tan alta que daiie la
formacién. La presién que se mide en la superficie del terreno esta gene-
ralmente limitada a 0.25 kg/cm? por metro de profundidad por debajo
de dicha superficie. Se pueden usar presiones més altas, si no se producen

del terreno. G cada nivel se inyecta hasta que
el volumen de la lechada es suficiente para llenar los poros de un cilindro
hipotético de suelo, figura 5.12a, o hasta que la resistencia que se pro-
duzca llegue al limite de la presién.

Después que se ha terminado de inyectar en todos los puntos de la
primera distribucién que se hizo, se ba Ja efectividad del trabajo

* perforando en puntos intermedios, es decir a la mitad de la distancia entre
los agujeros de la primera distribucién o a la mitad de la distancia entre los
agujeros de las lineas de inyeccién. Si los agujeros intermedios no toman
lechada, esa porcién de la cuadricula de la primera distribucién o de la
linea se considera terminada. Si es posible bombear lechada, cada nuevo
agujero se inyectard como antes. Se hace una segunda operacién, analoga
a la anterior, entre todos los agujeros de la primera operacién que hayan
tomado lechada. Algunas veces se necesita repetir esta operacién cuatro
o cinco veces para lograr que el 4rea sea cficazmente inyectada.
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Taponamiento para evitar
pérdidas por filtracion

Arena fina con
vetas de arcilla

a. Inyeccion en un suelo estratificado b. Inyeccion en roca con juntas abiertas
con_perforaci6n incling ra inter-
sectar el mayor nmero de juntas

Fig. 5.12 Inyeccién de formaciones permeable:

La orientacién de los agujeros debe ajustarse a la porosidad de la for-
macién, En los suelos porosos o estratificados horizontalmente los agujeros
deben ser verticales. En las rocas con juntas los agujeros se hacen incli-
nados, para que intercepten el mayor niimero posible de fisuras, figu-
ra 5.12b. En las calizas cavernosas se hacen agujeros de 60 a 75 cm de
didmetro que permitan un acceso directo a las cavernas y poder rellenar-
las con concreto bombeado a través de una manguera.

Inyecciones en limos y arcillas. Debido a su baja permeabilidad
no se puede garantizar que la mayoria de las lechadas fluidas penetren
mucho en los poros de los limos y arcillas. En estos casos la lechada forma
como dedos o apéndices irregulares y liminas que se introducen en las
vetas débiles y las separan. Las penetraciones de la lechada que tienen
esta forma pueden producir alguna consolidacién en los suelos pobremente

yPp La ia de estos suelos se
aumentar4 y se reducird su compresibilidad. Las inyecciones en rellenos
de arcilla deficientemente compactados han detenido los asentamientos de
edificaciones y han reducido ¢l movimicnto lateral del suelo. Sin embargo,
es dificil predecir los resultados. Las inyecciones en limos y arcillas deben
considerarse siempre como trabajos experimentales, hasta que los resul-
tados demuestren otra cosa.

Pi A .

y ién de las inyecciones.® El trabajo de
inyectar lechadas es una técnica altamente especializada que requiere un
fntimo conocimiento de la estructura del suelo o de la formacién de la
rToca y un alto grado de experiencia con los materiales, equipos y proce-
dimientos que pueden usarse. Cualquier programa de inyecciones debe
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considerarse como provisional y debe revisarse a medida que progresa el
trabajo. Los cambios de materiales, equipo y procedimientos se hacen de
acuerdo con lo que dicten las condiciones que se presenten; esto significa
que el trabajo debe estar supervisado por ingenieros de iencia que
puedan tomar las decisiones oportunas.

Inyeccién de cavidades. Se necesitan enormes cantidades de lechada
para llenar cavidades y cimaras de antiguas minas, debido al tamafio del
hueco y a que la lechada fluye facilmente mas all4 del 4rea donde se
necesita. Las corrientes de agua aumentan las pérdidas de lechada. El
asfalto caliente inyectado se solidifica en contacto con el agua formando
una membrana eldstica que confina el liquido, pero que permite que la
masa de la lechada se expansione y tapone la cavidad. Los sacos de tela uni-
dos a un tubo para inyectar y rellenos con lechada de cemento, también
pueden taponar aberturas con corrientes de agua. La gravilla arrastrada
hacia dentro de la cavidad a través de agujeros de 15 cm de didmetro
puede taponar parcialmente la cavidad y se puede inyectar con lechada
de cemento y arena para formar una masa solida. La lechada para relle-
nar cavidades generalmente se coloca en templas de 3 a 30 metros ctibicos
y cada templa se deja endurecer antes de introducir una segunda templa.
De esta manera se pueden limitar las pérdidas de lechada fuera del 4rea
que la necesita.

5:8 SUBRASANTES Y PAVIMENTOS®

Un pavimento es una estructura cuya funcién fundamental es distri-
buir sufici las cargas das de las ruedas de los vehicu-
los de manera que el suelo subyacente pueda soportarlas sin falla o de-
formacién excesiva, Ademds, el pavimento debe ofrecer una superficie

lisa, no iza, que resista la i je y, por Gltimo, debe proteger
al suelo de la pérdida de sus propiedades por efecto del sol, las lluvias
y el frio.

Los primeros pavimentos fueron estrechas hileras de piedra separadas
a igual distancia que las ruedas de las carretas y las carrozas, lo cual
permitia a los antiguos vehiculos militares hacer el servicio a remotas
avanzadas, aun en el peor tiempo. En las 4reas de mucha vegetacién se
colocaban a través del camino troncos de madera de 10 a 15 cm de dia-
metro, unos al lado de los otros, para formar un pavimento estable aunque
burdo y “acordonado”. La construccién de los caminos antiguos tuvo su
culminacién con los romanos, que colocaban grandes losas de piedra en
camadas superpuestas sobre lechos de piedra triturada y mortero de ce-
mento natural. Aunque los caminos romanos fueron fuertes y duraderos, su
excesivo costo hizo que en la Edad Media se abandonara ese tipo de
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construccién. El proyecto de pavimentos modernos comenzé con el inge-
niero escocés MacAdam, que formulé reglas para el drenaje de los pavi-
mentos y para facilitar la distribucién de la carga por medio de la trabazén
de fragmentos de piedra.

Componentes de los sistemas de pavimentos. Se usan dos siste-
mas diferentes para distribuir la carga: el rigido y el flexible. En el pavi-
mento rigido se utiliza la accién de viga de un miembro relativamente
rigido para distribuir la carga. Las losas de piedra superpuestas y los
troncos de madera de los antiguos caminos y la losa de concreto de las
modernas construcciones funcionan de esa manera. En el sistema de pavi-
mento flexible, la carga se distribuye por el contacto de particula a par-
ticula en todo su espesor.

La carga se distribuye transfiriendo el esfuerzo de particula a particula
en la capa de base por trabazén, friccién y cohesién. La sub-base (que
algunas veces se omite) también distribuye la carga y ademds sirve de
filtro de transicién, para evitar que los materiales de la capa de base pe-
netren en una subrasante de grano fino; también cumple funciones
de aislante para evitar Ia accién de las heladas en la subrasante y de dren.
La subrasante es la que finalmente soporta la carga y puede ser un suelo
natural o un relleno compactado.

Como se indica en la figura 5.134, el sistema rigido tiene tres compo-
nentes. La losa de pavimento, que sirve de superficie de rodamiento y
para la distribucién de la carga, El es una viga que
distribuye la carga por flexién.

La sub-base (que algunas veces se omite) tiene varias funciones: aislar
de la penetracién de las heladas, facilitar el drenaje y como capa resis-
tente a la erosién y al bombeo. La subrasante es el suelo natural subyacente
o la superficie de relleno compactado que finalmente soporta Ja carga.

El pavimento flexible tiene cuatro componentes (figura 5.13b). La
superficie del camino sirve de superficie de rodamiento y de membrana
impermeable para escurrir el agua. La capa de base es la capa principal
para distribuir la carga. Es lo suficientemente fuerte para resistir los es-
fuerzos cortantes producidos por las ruedas, es incompresible y lo sufi-
cientemente rigida para distribuir Ia carga en la capa subyacente.

a. Pavimento rigido b. Pavimento fl

Fig. 513 Tipos de pavimentos.
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Subrasantes. Una subrasame tiene los m:srnos requmms en ganeral
que un relleno: resit ibili e
y la retraccién; ademés debe ser lo suficiente rigida para evitar una de-
formacién excesiva por efecto de las cargas accidentales. La susceptibilidad
a la accién de las heladas es importante en regiones donde las heladas
penetran a una profundidad tan grande como el espesor del pavimento.

Las investigaciones de los materiales que se tenga intencién de utilizar
en las subrasantes son similares a las de los rellencs. Se debe tomar un
gran nimero de muestras en las posibles 4reas de préstamo y en la capa
superior del suelo-virgen, donde no se vaya a emplear relleno. Estas mues-
tras se clasificarén visualmente y por pruebas de laboratorio. Se hace una
evaluacién preliminar de sus calidades basindose en correlaciones empiri-
cas de comportamiento de acuerdo con la clase de suelo. Esta evaluacién,
basada en el Sistema Unificado, se indica en las columnas 4, 5, 6 y 7 de
la tabla 5:1. Evaluaciones similares se han hecho para otros sistemas de cla-
sificacién; la eleccién depende de la experiencia del ingeniero.

En varios Departamentos de Carreteras se han desarrollado pruebas
especiales para las subrasantes. En el Departamento de Carreteras de Geor-
gia, primero se obtiene el méximo peso especifico seco por el método
estandar de Proctor; se compactan dos muestras al méximo peso especifico,
una de las cuales se deja retracr y la otra expandir. La clasificacién del

suelo se basa en su peso esp doy en el je de
i6n més el p je de i6
ion de la para el proyecto de pavi

El proyecto de un pavimento es esencialmente el ajuste de la carga de la
rueda a la capacidad de la subrasan(c Aunque esto se puede hacer por
reglas empiricas basadas en i la i

prictica requiere una cvaluacién de las propiedades fisicas mds signifi-
cativas de la subrasante y el proyecto de un pavimento que se ajuste a
dicha subrasante. A continuacién se hace una breve exposicién de la eva-
luacién de la subrasante. Los procedimientos para proyectar se pueden
encontrar en los libros de ingenieria de carreteras y de proyectos de pa-
vimentos.

La propiedad més significativa de la para el proyecto de
un pavimento rigido, es la deformacién por efecto de las cargas de corta
duracién. Esta se puede obtener aproximadamente por una prueba de
carga con placa que equivalga a la carga en el pavimento rigido. Una
placa circular de 75 cm de didmetro se coloca sobre la subrasante, se carga
a una presién o de 0.7 kg/cm? y se mide el asentamiento p de la placa. El
médulo de reaccién de la subrasante, k, se define por:

k=2 (5:5)
3
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v tiene la di i6n de kil or i clibico. En la mayo-
xia de los casos esta prueba de campo no se hace bajo las peores cond
de Para el efecto de la i6n, dos muestras de
la subrasante se someten en el laboratorio a una prueba de consolidacién
de corto término, con una presién de 0.7 kg/cm?; una de las muestras en
las condiciones originales y la otra saturada. La razén entre el asenta-
miento de la muestra original (como es) y el de la muestra saturada se
multiplica por el factor k, en obra, para obtener un valor de k, corregido
por saturacién.

Se usan varios métodos para evaluar la subrasante para el proyecto de
pavimentos flexibles. El valor relativo de soporte (Cahforma Beanng R,aho

CBR), es un indice semiempirico de las de
deformacién de un suelo; este indice se ha correlacionado con el compor-
tamiento del pavi para establecer curvas para inar el espesor

del pavimento.5® La prueba se realiza con una muestra de 15 cm (6 plg)
de didmetro y 125 cm (5 plg) de altura, de suelo compactado o mal-
terado, que se confina en un cilindro de acero. Antes de realizar el ensayo
se satura la muestra bajo una presién de confinamiento equivalente al
peso del futuro pavi para inar su posible i6n y para
representar las peores condiciones de humedad que pudieran ocurrir en
Ia obra. Un pistén de aproximadamente 5 cm de didmetro se fuerza con-
tra el suelo a una velocidad fijada, para determinar la resistencia a la
penetracién. El CBR es la relacién (expresada en porcentaje) entre la car-
ga real que se requiere para producir una deformacién de 2.5¢ mm
(0.1 plg) o de 508 mm (02 plg.) y la que se requiere para producir
la misma deformacién en una cierta piedra triturada tipica. Se usa una
versién de la prucba para determinar en la obra el CBR que tienen las
subrasantes, haciendo los ensayos en el lugar, sin saturacién. La prueba

CBR y sus curvas para proyectar se han usado ampliamente en muchas
partes del mundo para el proyecto de pavimentos flexibles para carreteras
y parucu]armeme para aeropistas. Este método ha sido criticado por
, ya que requiere la saturacién previa
del suelo. Aunque hay que admitir que esto es un requisito demasiado
severo, como se sabe tan poco de las verdaderas condiciones de humedad
méxima de la subrasante, probablemente se justifica.

La prucba de carga con placa, similar a la usada para determinar el
mébdulo de reaccién, se ha usado para una evaluacién racional de las ca-
racteristicas de deformacién del suelo. Se han desarrollado diferentes
procedimientos; en cada uno se representan condiciones de obra, como
carga o repeticién de carga. Los resultados se analizan a base de asenta-
miento por deformacién, usando las teorfas elisticas deducidas para capas
horizontales uniformes.
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Un anélisis racional basado en las propiedades de resistencia y defor-
macién del suelo, determinadas por las pruebas triaxiales de esfuerzo
cortante es un buen enfoque para proyectar, porque es posible producir
diferentes condiciones de carga y humedad del suelo a bajo costo y en
corto tiempo.5# Es probable que estos métodos racionales reemplacen con

el tiempo a los métodos empiricos para proyectar p
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LECTURAS RECOMENDADAS PARA AMPLIAR

LO EXPUESTO EN ESTE CAPITULO

1. Referencias 5:3, 5:9, 5:18, 5:19.

2. Journal of Soil Mechanics and dation Division, Proceedi
ASCE, desde 1960.

PROBLEMAS

5:1 Los siguientes datos se tomaron de una prueba de compactacién.
El suelo tiene:
‘Humedad Peso npec}ﬂm Humedad Peso especifico

10% 1,555 keg/m? 20% 2,035 kg/m?
13 1,680 22 2,020

16 1,875 25 1,940

18 1,970

a) Dibujar la curva de humedad-peso especifico seco. Hallar el
peso especifico méximo y la humedad 6ptima.

b) Dibujar la curva de saturacién total.

¢) Si se exige al contratista que obtenga el 90% de compacta-
cién, ¢cuél es la fluctuacién en la humedad que séria acon-
sejable?

5:2 Se hicieron pruebas de compactacién en un mismo suelo usando
primero el método Proctor estindar y después el método Proctor

Se los sig
Proctor esténdar Proctor modificado

Peso especifico Peso especifico

Humedad seco ‘Humedad seco

6% 1,635 kg/m? 6% 1,715 kg/m3
9 1,700 9 1,81
12 1,730 12 1,890
14 1,750 13 1,890
16 1,730 14 1,875
19 1,680 16 1,79
22 1,600 18 1,730

4) Dibujar ambas curvas en el mismo gréfico y determinar peso
especifico méximo y humedad 6ptima para cada una.
b) Dibujar la curva de saturacién total si G, = 2.67.
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5:3

¢) ¢Qué aumcnto en el peso especifico mimmo resulta de la
icada? ¢Qué di ién se produce en
la humedad éptima usando la compactacién modificada?

d) El suelo es clase CL en el Sistema Unificado. ¢Qué peso
especifico se requeriria para un terraplén de carretera de
12.20 m (40 pies) de altura? ;Cuél serfa la fluctuacién en
la humedad permisible si los métodos de campo fueran com-
parables a la energia de: 1) la prucba de Proctor estindar
v 2) la prucba de Proctor modificada?

Una prueba Proctor estindar en un suelo ML, que tiene un

G, = 2.68, dio los siguientes resultados:

Peso especifico
seco

Peso especifico
Humedad seco

1,460 ke/m?®
1,410
1,345

1,380 kg/m® 2%
1,4 27

1,460
1,490

30

5:4

=

a) Dibujar las curvas hi y de

total. ¢Cuél es el grado maximo de saturacién del suelo?

El suelo se va a usar en un relleno de 4.60 m (15 pies) para
soportar un edificio de un piso. ;Qué peso especifico debiera
especificarse, basado en la tabla 5:2?

La humedad del suelo es 25%. El constructor puede obtener
un peso especifico seco de 1,380 kg/m® (86 lib/pic?) usan-
do un rodillo de patas de cabra que desarrolla una presién de
50 kg/cm? (700 lib/plg?). El rodillo se rompié. ¢Qué po-
dria hacer el contratista para obtener la compactacién reque-
rida: 1) en la parte més profunda del relleno y 2) en la
parte superior?

Haga una apreciacién de la adaptabilidad de cada uno de los
suelos relacionados en el problema 2:3 para:

a) Terraplén para carretera.

b) Subrasante para un pavimento de aeropista en Illinois.

) Corazén de una presa de tierra.

d) Parte estructural exterior de una presa de tierra (respaldos).
Haga una relacién en orden de importancia de las propiedades
necesarias para un suelo que se va a usar en las siguientes obras:
a) Terraplén para carretera,

b) Terraplén para ferrocarril.

¢) Presa de tierra,

d) Subrasante de una aeropista importante.

e) Superficie de rodamiento para un camino secundario.

el
P

b)

s
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5:7
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Haga un informe sobre un equipo de compactacién disponible,
indique ancho compactado, presién, aplicaciones que cubre, para:
a) Rodillos de patas de cabra.

) Rodillos neumiticos pesados.

Prepare un informe basado en un articulo que aparezca en una
revista de i i6n, que describa la i
de un gran relleno. Inrluya los siguientes puntos:

a) Descripcién del suelo.

b) Método de excavacién.

¢) Método de compactacién.

d) Control de compactacién.

Prepare un plan general del procedimiento que se debe seguir
para ensayar mezclas de suel (Obtenga inf

de los boletines de la Portland Cement Assoc\auon.)

Preparc una tabla semejante a la 5:1, en la que se indique la
probable adaptabilidad de cada uno de los grupos de suelos
para la estabilizacién por los diferentes métodos dados en la sec-
cién 5:

a) Estabilizacién de una
b) Estabilizacién por inyeccién.

¢) Cuando no se incluya un suelo o material, explicar por qué.

en el lugar.

5:10 De la figura 5.9 calcule la mediana y el peso especifico promedio

compacto.

@) ¢Cémo comparan la mediana y la promedio?

b) ¢Qué porcentaje de pruebas cayeron por debajo de la ca-
lidad limite?

¢) Si las humedades del suelo son aproximadamente las éptimas
¢qué pudiera hacerse para que la compactacién llenara los
requisitos exigidos?

d) ;Cambiarfan estos pasos la mediana? ¢Por qué?

Un ista estd un suelo clasificado como MH

usando un rodillo de patas de cabra con una presién en la pata

de 525 kg/em® (750 1b por plg?); las capas de suelo son de

60 cm de espesor. La humedad éptima es 22 por ciento, pero la

humedad del suelo es 30 por ciento. El peso especifico obtenido

es s6lo el 93 por ciento del maximo (ASTM D-698), aunque el

especificado es 98 por ciento.

a) Hacer una lista de todas las cosas que estdn incorrectas en
este caso.

b) ¢Qué se deberia hacer para obtener la resistencia que se re-
quiere, si la capa de suelo va a ser la subrasante de un pavi-
mento?
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Investigaciones
subterréneas

La construccién de un camino de acceso a una estacién de radar situada
en la cima de una montafia en los trépicos, estaba estancada. El camino
para la exploracién habfa sido bloqueado en varios lugares por desliza-
mientos y la construccién definitiva no pudo avanzar porque los suelos
estaban d iado himedos para los Debido al
alto costo de mover el equipo a través de los zarzales de la escarpada ladera,
no se habian obtenido datos de las condiciones del suelo y de la roca a lo
largo del trazado. En lugar de eso, el proyectista del camino hizo un reco-
nocimiento de los caminos montafiosos cercanos, observé el afloramiento
de diorita cerca de la entrada y estudi6 la topografia en las fotografias
aéreas del lugar. De acuerdo con el proyecto definitivo era necesario hacer
cortes y rellenos hasta de 22 m de altura, En los cortes més profundos los
taludes tenian fuertes pendientes, lo cual reflejaba la suposicién del pro-
yectista de que el terreno mis escarpado y pendiente indicaba que era
roca bastante sana, mientras que donde los taludes eran mis suaves la capa
subyacente era de suelo. Los rellenos se harfan con el material extraido
de los cortes y se compactarian al 95% del Proctor modificado maximo.

Después de dos afios de construccién poco se habia terminado. Los
taludes de los cortes fallaron repetidamente y durante una semana lluviosa
se produjeron més de treinta deslizamientos en distintos puntos, algunos
Ppequefios, pero en uno se deslizaron mas de 30,000 m* de tierra. En vez
de la diorita sana, lo que se encontré en los cortes profundos fue una ceniza
volcénica muy meteorizada atravesada por fisuras llenas de agua. La exca-
vacién redujo la presién de confinamiento en la ceniza volcénica y la
clevada presién intersticial empujé grandes masas de material que cubrie-
ron el camino.

El promedio de humedad de la ceniza volcnica era el 50 por ciento,
mis del doble de la éptima. No fue posible compactarla y mucho menos
al 95 por ciento especificado.

321
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Fue necesario hacer un proyecto del camino totalmente nuevo. Los
cortes se ensancharon y se suprimieron los rellenos y el drenaje fue modi-
ficado para que incluyera la eliminacién de la humedad de los taludes.
El camino se terminé finalmente con mis de dos afios de atraso y aun
costo triple del originalmente estimado.

Esta fue una costosa leccién que ensefié a todos los interesados en la
obra cuén necesaria es una i igaci d da antes de el
proyecto. El propietario fue perjudicado por la demora de dos afios y por
el costoso pleito planteado por el contratista. El ingeniero se perjudics
por la situacién embarazosa en que se encontré y por el costo del nuevo
proyecto del camino que tuvo que hacer. El contratista se perjudicé por
la demora de sus otros trabajos en ese proyecto y por no poder hacerse
cargo de otras obras ya que tenfa su organizacién comprometida en la
construccién del camino y aunque le fue concedida una amplia compen-
sacién por los perjuicios sufridos, ésta no cubrié totalmente sus pérdidas.
El costo de una adecuada investigacién, aunque mayor que para proyectos
similares en terreno més favorable, hubiera sido menos del 5 por ciento
del costo extra en que se incurrié,

En una ladera de suave pendiente se iba a construir una nueva planta
para el tratamiento del agua de una pequefia ciudad. El proyectista pidié
2 la ciudad que hiciera sondeos para conocer las condiciones del subsuelo.
Después de obtener proposiciones para el trabajo, de firmas respetables, la
ciudad contrat6 a un hombre de la localidad de dudosa competencia, pero
con buenas conexiones politicas, quien pidié prestado un equipo de sondeo
al departamento de carreteras del Estado por un fin de semana e hizo unos
cuantos sondeos con barrena. Estos sondeos se detuvieron al encontrarse
roca al nivel més bajo del fondo del edificio para los filtros y de los tanques
de sedimentacién. Basado en esto el proyectista considers que todas las
cimentaciones se apoyarian en roca.

Al hacerse las i para las ci i de los tanques de
sedimentacién y del edificio para los filtros se descubrieron prominencias
de roca con suelo entre ellas. El proyectista habia considerado que la roca
pudiera no ser continua y habfa dispuesto suficiente refuerzo en la losa
de hormigén del fondo del tanque para que pudiera salvar bolsones de
suelo del tamaiio de los que se encontraron. Por lo tanto, no se hicieron
estudios posteriores del caracter de los bolsones de roca-suelo y no se hicie-
ron cambios en el proyecto.

Tres acontecimientos significativos tuvieron lugar durante la construc-
cién que fueron registrados por el ingeniero residente, pero a los que el
proyectista no prest6 atencién. Primero, una topadora (bulldozer) se hun-
di6-varios decimetros en uno de los bolsones de suelo, Segundo, una pala
mecénica rompié una tuberia maestra de agua de gran didmetro de un
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tanque elevado de 200,000 litros y en unos minutos toda el agua desapa-
recié dentro del terreno. Tercero, toda el agua que drenaba superficial-
mente desaparecia en la excavacién.

Un mes después de estar la plama en operaclon, los fondos de los tres
tanques de sedi se y cinco minutos
mis tarde el edificio de los filtros se agriet6 abriéndose. Una investigacién
posterior revelé que la roca encontrada en el sondeo con barrena y las
prominencias de roca que aparecieron en la excavacién eran sélo boleos
de caliza en la garganta de una antigua sima. El agua del tanque de
200,000 litros que se perdié por drenaje probablemente reactivé la erosién
subterrénea que inicialmente produjo la sima. El agua superficial que dre-
naba hacia dentro de la ibl los inevi salideros
de las tuberias de agua, mantuvieron activa la erosién. La falla fue el
climax de un proceso que la construccién puso en movimiento y que
el agua agravé.

Este fracaso fue el resultado de una investigacién inadecuada y una
descuidada evaluacién ingenieril del lugar. Primero, la regién y esa ladera
en particular, tenfan una historia de hundimientos por simas locales y esto
era bien conocido por los funcionarios de la ciudad. Estos funcionarios de-
bieron informar al proyecnsta pero éste, 2 su vez, no procurd informacién
con respecto a de i en esa 4rea. Se-
gundo, la investigacién subterrdnea fue totalmente inadecuada: el son-
deador fue seleccionado sobre la base de costo (y politica) y los resultados
fueron interpretados en funcién del proyecto mas barato. Tercero, no se
hizo una revaluacién de las condiciones del lugar durante la construccién,
aunque la pérdida de la topadora y la desaparicién del agua eran sintomas
del desarrollo de la cavidad subterrdnea. En este caso el costo del fracaso
fue compartido igualmente entre la ciudad, el proyectista y el contratista;
la ciudad por su negligencia en no informar al proyectista de dificultades
anteriores cn el lugar y por haber hecho una investigacién inadecuada; el
proyectista por no haber insistido en que se le dieran los datos apropiados
y por no revisar el proyecto en vista de lo que sucedia en la obra, y el
contratista por haber roto la tuberia de agua y por permitir que el agua
superficial drenara hacia dentro del terreno.

El proyectista de una estructura de acero no puede empezar su trabajo
sin antes conocer las propiedades fisicas del acero que va a emplear; el
proyectista de hormigén armado debe conocer las propiedades fisicas del
acero y del hérmigén; ambos terminan frecuentemente los proyectos de las
superestructuras sin tener datos cuantitativos del material que soportard
esas estructuras, la tierra. El suelo y las formaciones de roca son tanta
parte de la estructura como lo son el concreto y el acero que estan arriba.
Sin embargo, mientras que el proyectista puede regular el cardcter de los
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‘materiales hechos por el hombre y puede especificarlos para que se adapten
a sus necesidades, el control que tiene sobre el caricter del suelo y de las
masas de roca es minimo. Por lo tanto, o el proyectista se adapta a las con-
diciones del lugar o se cambian las condiciones del mismo. En uno y
otro casos es imperativo que las condiciones del suelo y de la roca sean
evaluadas con exactitud.

Como lo demuestran los dos casos histéricos anteriormente expuestos,
el proyectista no es el tnico a quien atafie las condiciones del subsuelo.
Aun antes que un terreno sea comprado, el presunto comprador debe de-
terminar si la propiedad que va a adquirir es apropiada para el destino
que se le dar4. Por ejemplo, se compr un terreno para un edificio a precio
de ganga, en un pantano, en el que fue necesario construir una costosa
cimentacién de pilotaje. Un terreno cercano mas costoso, pero que tenia
un suelo de arena estable propio para la cimentacién, se comprobé que
era mis barato al evaluar la totalidad de la inversién.

El

debe tener i de las condiciones del lugar
para poder planear el movimiento de ticrras y la construccién de la ci-
Ademss, la ién de la muy a menudo

esté controlada por el tiempo y la secuencia de las operaciones que requie-
ren las cimentaciones. Es por esto que no es sorprendente que la mayor
parte de la asignacién que hace el contratista para lo desconocido (los
imprevistos) sea frecuememente pam los trabajos “ba]o tierra”. Cuando el
suelo y la roca tengan de las que,
por las investi 4neas o por la iencia en esa 4rea, l6gi-
camente eran de esperarse, esto puede constituir un cambio de las condi-
ciones. En muchos contratos se incluyen disposiciones para tiempo adicional
y para los pagos por cambios de las condiciones; cuando no se han incluido,
estos cambios han sido la causa de largos y costosos pleitos.

La necesidad de los datos de las condiciones del subsuelo en el lugar,
es generalmente reconocida por el ingeniero y el contratista y hasta cierto
punto por el presunto propietario. Sin embargo, no siempre son entendidas
las diferencias que hay entre la evaluacién de las condiciones del lugar
y la obtencién de datos de los otros materiales de construccién.

Cuando se compra un material estructural, acero por ejemplo, las espe-
cificaciones definen la calidad minima. El fabricante es responsable del
cumplimiento de la especificacién; las medidas de control que él establezca
limitan las variaciones en la calidad del material y los ensayos en un
lab independi si el material tiene, por lo menos,

la calidad minima cspecificada.

Sin embargo, el suelo y la roca no se forman bajo un rigido control
de calidad. Los defectos frecuentemente s ocultan bajo las capas superio-
res del suelo y la espesa vegetacién y no se le puede decir al “fabricante”
que cumpla una especificacién o que certifique una calidad minima. Por
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lo tanto, la evaluacién de la calidad de las condiciones del subsuelo en un
lugar, es mucho mis dificil y tiene un margen de incertidumbre mucho
mayor que comprobar las propiedades de los otros materiales de cons-
truccién.

La responsabilidad de hacer frente a esta incertidumbre descansa en las
tres partes i das en la i6n: el propietario, el ingeniero y el
contratista. El contratista debe planear su trabajo teniendo en cuenta lo no
previsto, el ingeniero y el arquitecto deben proyectar la estructura con
un margen de seguridad suficiente para cubrir las variaciones de las condi-
ciones y deben estar preparados para revisar el proyecto cuando se encuen-
tren en el lugar condiciones no previstas. El propietario, cuya propiedad
privada incluye lo desconocido, es responsable del costo extra que resulte
de esas condiciones desconocidas, asi como también el costo de las inves-
tigaciones en su propiedad.

Debido a que la naturaleza rara vez nos asegura la calidad del lugar,
el ingeniero y el arquitecto deben preparar un programa de la investiga-
cién del terreno, el cual dar a conocer las condiciones més importantes
del subsuelo y definiré la variabilidad tanto como sea practico. Siempre
habrd algtin riesgo debido a condiciones desconocidas; éte puede reducirse
al minimo haciendo una investigacién més completa, pero nunca se puede
eliminar. Este riesgo es inherente a toda empresa humana. No se pue-
de acometer proyecto alguno de la clase que sea, con la garantia de no tener
dificultades. El grado del éxito alcanzado refleja la habilidad e inventiva
de los que intervienen; pero también depende de-las circunstancias que
estin fuera de su control.

6:1 PL O DE LA ION

ién que se requiere. Una i ién completa de las
condiciones del subsuelo deben incluir los siguientes puntos:

1. Naturaleza del depésito (geologia, historia de los rellenos recientes,

e de ién de mi-
nerales).
2. Profundidad, espesor y composicién de los estratos de suelo y de
roca.

3. Situacién del agua subterrdnea y variaciones de la misma.
4. Propiedades, desde el punto de vista de la ingenieria, de los estratos
de suelo y de roca que afecten al comportamiento de la estructura.

En muchos casos no es necesaria toda esta informacién y en otros
basta una informacién ligera. La mejor investigacién es la que suministra
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los datos adecuados en el momento que se necesiten y a un costo que
concuerde con el valor de la informacién.

Costo. El valor de una investigacién se puede medir por la cantidad
de dmero que pudiera ser necesario o gastar en la estructura si no se hiciera
la i Cuando el p; se con datos inad
compensa esta deficiencia haclendo un proyecto superconservador; cuando
el contratista no tiene una informacién completa aumenta el estimado de
costo para tener un margen para las posibles dificultades que puedan pre-
sentarse, En muchos casos el costo por datos inadecuados es considerable-
mente mayor que el de las investigaci Cuando las iciones impre-
vistas del suelo obligan 2 un cambio en el proyecto o en la construccién,
el costo de la estructura crece répidamente. Si se produce un colapso de la
estructura, se puede perder la totalidad del proyecto y en tales casos
el costo de una investigacién adecuada hubiera sido una pequeiia fraccién
del dinero perdido.

El costo de una investigacién adecuada (incluyendo ensayos de labo-
ratorio) varfa entre el 0.05 y el 0.2 por ciento del costo total de toda la
estructura; el porcentaje puede ser algo mayor para puentes y presas, del
05 al 1.0 por ciento.

Procedi para la investigacién. Una investigacién completa
consiste en tres etapas:
1. R imi para i la del depésito y es-
timar las condiciones del suelo.
2. I igacién de i6n, para i la

es-
pesor y composicién de los suelos, la profundidad del agua y de la
roca y para estimar las propiedades ingenieriles del suelo.

3. Investigacién completa y detallada para obtener la informacién
precisa de los estratos criticos, con la cual puedan hacerse los cilcu-
los del proyecto.

En algunos casos, como el de pequefios edificios, sera necesario hacer
solamente un minimo de reconocimiento y exploracién; en otros, como
grandes puentes y gxandes plantax de energia, se requiere un extenso reco-

e igacién detallada, para obtener los datos
adecuados para hacer un proyecto econémico y seguro.

El planear y realizar una investigacién de suelo es uno de los mis
intrincados problemas de ingenierfa. Es necesaria una cuidadosa coordina-
cién entre el ingeniero, el laboratorio y los hombres en la obra, para lograr
1a mejor informacién en el menor tiempo posible y al menor costo. Si los
hombres que trabajan en la obra envian inmediatamente al laboratorio
las muestras de suelo, el tiempo necesario para hacer los ensayos puede
empezar a contarse antes que se haya terminado el trabajo en obra. Si
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estos datos se le suministran prontamente al ingeniero en suelos, éste puede
hacer cambios en los procedimientos a seguir en la obra y en el laboratorio
sin costosas demoras y sin tener que repetir algunas operaciones.

6:2 RECONOCIMIENTO

Estudio geolégico. Un estudio gtoléglm no importa lo breve que
sea, es muy til para el pl én de una i
completa de suelo.® El propésito pnnupal de los estudios geolégicos es
determinar la naturaleza de los depésitos subyacentes en el lugar de la
investigacién. Con este estudio se pueden detemunm los tipos de suelo
y roca que se y fonar los mejores métodos
para las exploraciones del subsuelo, antes de comenzar las perforaciones,
Ia toma de muestras o los ensayos en obra. La historia geolégica puede
revelar i que se han ducido, como fallas, i o
erosién y que han cambiado el caricter original del suelo o de la roca.
También puede indicar Ia posibilidad de defectos en la roca, como grietas,
fisuras, diques, capas intrusivas, mas y cavernas. Esta informacién ayu-
dard en la i de los dos de la toma de
muestras y de los ensayos en obra, Otra funcién importante de los estudios
geolégicos es comprobar la posible presencia de minerales que tengan
valor econémico. Si hay la posibilidad de que se hagan en el lugar futuros
trabajos de mineria o perforaciones de pozos, debe tenerse en cuenta, tanto
en el proyecto de la estructura como en el planeamiento del uso del lugar.
A veces se legales y de i fa cuando las estruc-
turas se asientan por los derrumbes producidos por trabajos de mineria
que se hacen debajo de ellas o cuando se descubren minerales valiosos
debajo de costosos edificios.

Actividad sismica potencial. La actividad sismica potencial es uno
de los factores méas importantes en el proyecto de estructuras en muchas
regiones del mundo. Aun en aquellas regiones en que rara vez se han
producido terremotos, la sismicidad potencial debe ser considerada en los
proyectos de estructuras de presas y de reactores nucleares cuyo deterioro
o falla pudiera causar dafios muy extendidos o pérdidas de vidas. Los
terremotos son generalmente el resultado de deformaciones acumuladas en
puntos profundos de la corteza terrestre que llegan a su climax al liberarse
por las grietas o fallas. Los dafios que causan los terremotos en las cimen-
taciones son de dos formas: el desgarramiento directo de las estructuras
que yacen sobre la falla y la aceleracién de la estructura situada dentro
de la zona de movimientos més intenso. Se puede tener una idea aproxi-
mada de los lugares de los Estados Unidos de América de sismicidad
potencial, por un mapa de zonas de terremotos, figura 6.1, que refleja Ia
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Fig. 6.1 Mapa de los Estados Unidos de América, donde se indica el grado de peligro-
sidad sismica de las zonas indicadas. (Cortesia de S. T. Algermissen, U. S. Coast and
Geodeic Survey 6:3.)

experiencia en esa 4rea. Sin embargo, en las 4reas més activas y para las
estructuras més criticas, es necesaria una evaluacién con dos metas. La
primera es un estudio geolégico de la regién para conocer todas las fallas
que pudiera haber dentro de una zona de unos cuantos kilémetros alrede-
dor del lugar. Son necesarios generalmente, los estudios previos que se
hayan publicad )! por estudios de i e informes
sobre pozos. La segunda meta es un examen de la historia de los terremotos
anteriores en la regién, dentro de un radio de varios cientos de kilémetros.
Sobre esta base, los gelogos y sismél bajand j pue-
den estimar la intensidad de los terremotos que es probable que ocurran
y también Ia probabilidad de fallas activas en ese lugar.

Fuentes de informacién geolgica. Se han hecho estudios geolégi-
cos de muchas partes de la tierra, por comisiones geolégicas de los Estados
o de la nacién, por compaiias petroleras, por intereses mineros y por
empresas industriales. Los informes de los pozos de agua o de petréleo
se disponibles y en ellos se indica la profun-
didad del suelo y si éste es arena, grava o arcilla. En muchos casos se
pueden estudiar los perfiles del suelo y de Ia roca a lo largo de carreteras

y Los mapas muestran fi las antiguas
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lineas de costa y la situacién de los rios y lagos con sus terrazas, deltas
y rellenos, que ahora son estratos de suelo de grava, de arena y de arcilla.
Los deltas del Mississippi y de Louisiana y las lineas de costa del lago
glacial Maumee, en Ohio, son ejemplos de esos depésitos.

El U. S. Geological Survey, los Departamentos de Geologia y- de
Minas de los Estados, el U. S. Department of Agriculture y los Depar-
tamentos de Carreteras de los Estados, han coleccionado datos relacionados
con los suelos. Se pueden obtener boletines e informes especiales escribiendo
a csas oficinas. La mayoria de los Departamentos de Geologia de los
Estados tienen bibli con con su regién. Se
pucden examinar las publicaciones agotadas y hacer copias para los estu-
dios de ingenieria.

Informacién sobre datos del suelo.* El U. S. Department of Agri-
culture ha hecho informes sobre los horizontes superiores del suelo en los
Estados Unidos, que han sido publicados por los condados (y algunas veces
por otras oficinas de catastro) desde 1899, Los datos incluyen un mapa
donde estan trazados los suelos ici i ificados y las descripci
nes de los horizontes. Corrientemente los datos estin limitados a los hori-
zontes A, B y la parte superior del C y los niveles del agua subterrénea
poco profunda, aunque generalmente se describe la geologia de la regién.
Desde 1957 los datos han sido ampliados para incluir algunas propiedades
ingenieriles caracteristicas, como son los limites liquido y pléstico, Ia gra-

a, el peso especifico maximo dos de drenabi-
lidad y otras propiedades similares de lmporlancla para el uso potencial
de la tierra, asi como también i con la agri

tratadas en los primeros boletines. La escala de los mapas modernos es
de 3 plg o de 4 plg igual a una milla (1 cm = 211.2m o 1cm = 1584),
aproximadamente. Estos mapas son una gran ayuda para estimar las con-
diciones del suelo en grandes 4reas, donde los materiales que se encuentran
hasta la profundidad de 1 a 3 m son los més importantes, como es el
caso de las yeld llo de izaci en las que los cortes
son limitados y las cargas ligeras.

Inspeccién del lugar. El examen del lugar y sus dreas adyacentes
ofrecerd una informacién de mucho valor. La topografia, la forma del
drenaje y de la erosién, la vegetacién y el uso que se le da a la tiera,

revelan las condici la y textura
del suelo y de la roca. Los cortes para carreteras y ferrocarriles y las mar-
genes de las i a menudo d la seccién de la

formacién e indican la profundidad de la roca. Los afloramientos de roca
0 las dreas de grava y boleos pueden indicar la presencia de diques y de
estratos mds Las i del agua a menudo
se reflejan por la presencia de filtraciones y manantiales y por el tipo de
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vegetacién. Por ejemplo, cuando aparece la yerba de pantano en lo que
parece ser una ladera seca, indica que el area es himeda durante la
estacién de crecimiento. Los niveles de las aguas en los pozos y lagunas
indican frecuentemente agua subterrénea, aunque éstos pueden estar in-
fluidos por el uso intensivo o por regadios préximos.

La forma de los barrancos y hondonadas reflejan la textura del suelo.
Las zanjas profundas y las hondonadas en arena tienden a la forma de V,
«con taludes rectos uniformes. En suelos limosos la seccién transversal tiene
a menudo la forma de U. Los barrancos pequefios tienen frecuentemente
1a forma de U, mientras que los mas profundos son mucho més redon-
«deados en la parte superior de los taludes.

Ciertos rasgos especiales como las simas, médanos de arena, arrecifes
de antiguas playas y marismas, son frecuentemente obvias para el lego.
Formas mis oscuras requieren una gran preparacién geolégica para su
Teconocimiento,

Los antiguos residentes de las 4reas adyacentes pueden dar una buena
informacién con respecto a los rellenos y a las dificultades que se encon-
traron durante la construccién de las estructuras préximas al lugar que
se investiga. Cuando los edificios préximos tienen grietas debidas a asen-
‘tamientos, es casi seguro que se encontrard un suelo pobre para cimenta-
cién; sin embargo, debe recordarse que si se encuentra un buen suelo en
un lugar, esto no significa que necesariamente se encontrar también buen
suelo en lugares colindantes.

Reconocimiento aéreo. El examen del lugar desde el aire, puede re-
velar las caracteristicas topograficas en general y la forma del terreno, el
drenaje y la erosién, mis eficazmente que la inspeccién directa en la su-
perficie del terreno. Ciertos rasgos caracteristicos que se pierden porque
<cubren un 4rea demasiado grande o porque tienen dificil acceso, se obser-
van ficilmente desde el aire. Las grandes 4reas se pueden inspeccionar
en un corto tiempo, especialmente si el lugar esté en una regién escarpada.

Un estudio de las fotografias aéreas permite hacer un reconocimiento
<cualesquiera que sean las condiciones del tiempo y sin alarmar a los resi-
dentes de la localidad. Los mosaicos que cubren grandes 4reas son buenos
mapas basicos para el reconocimiento de superficies extensas. Las foto-
grafias tomadas a baja altitud o las ampliaciones de las tomadas a mayores
altitudes, son mapas me]ores para la inspeccién de un terreno que los
mapas corrientes de las Los rasgos isticos de la super-
ficie se pueden estudiar en detalle y cémodamente y si hay suficiente super-
posicién entre las fotograffas adyacentes, es posible un examen tridimen-
sional. Un estudio més profundo de las fotografias aéreas que se llama

acion de fotografias aéreas (fotoi i6n), se trata en la
seccién 6 : 3.
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Una inspeccién personal desde un pequefio aeroplano o un helicép-
tero permite a veces el examen de afloramientos tan de cerca como a 30
© 60 m, asi como observaciones del conjunto desde altitudes hasta de
2,500 m. Un registro permanente de la inspeccién, hecho con una buena
chmara fotografica, preferiblemente en color, es extremadamente ttil para
el estudio detallado que se haga posteriormente de las condiciones del
suelo y de la roca.

Valor del imi Con un imiento se pueden esta-
blecer las condiciones probables del suelo en el lugar. Si el lugar resulta
propiado para la puede aband sin estudios posteri

6:3 FOTOINTERPRETACION®:: &4, 7

La i i6n de las fas aéreas es la de las
condiciones del subsuelo a través de lo que dichas condiciones ponen de
manifiesto en las fotografias aéreas. Esto se hace en tres etapas. La pri-
mera es la identificacién de los rasgos distintivos geolégicos y de obras
hechas por el hombre, tanto en amplia escala regional como en detalle.
La segunda etapa es un agrupamiento de estos rasgos caracteristicos de
acuerdo con las formaciones geolégicas a las cuales est4n generalmente
asociados. Fi se determina Ia probable i geolégica (suelo
y roca) por la distribucién total de estas asociaciones. En muchos casos
se puede deducir la secuencia de los estratos de suelo y de roca y algunas
veces hasta se pueden estimar ciertas propiedades ingenieriles del suelo
por los detalles que se hayan observado.

Materiales fotograficos. Las fotografias son las mismas que las que
cominmente se obtienen en fotogrametria. Las fotografias se toman suce-
sivamente en linea més o menos recta a través del lugar con una super-
posicién de dos tercios en la direccién del vuelo y de un cuarto entre las
lineas sucesivas de vuelo, La escala depende de lo que se pretende hacer:
para mapas generales, una escala de 1:20000 o 5 cm igual a 1 km es
adecuada para impresiones por contacto de 9 plg (22.86 cm) para trabajos
més detallados son necesarias escalas mayores, que se obtienen con foto-
grafias tomadas a baja altitud. Las fotografias en blanco y negro son
generalmente adecuadas, pero para fines especiales son convenientes las
fotografias infrarrojas y a color.

Guias para el andlisis. El anilisis consiste en la identificacién de los
rasgos fsticos naturales y artificiales y su ento por rela-
ciones geolégicas. Estos rasgos incluyen lo siguiente:

1. Topografia.
2. Distribucién de las corrientes.
3. Detalles de la erosién y de los barrancos.
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4. Tonos grises o color.

5. Vegetacién.

6. Detalles minimos topogréficos.
7. Cultivos y obras artificiales.
8. Limites naturales y artificiales.

El estudio topogréfico define la forma de la superficie del terreno,
tales como lomas, valles, terrazas y otros rasgos similares, tanto a gran
escala que cubra varios kilémetros, como a pequefia escala que cubre
unos pocos cientos de metros. Se identifican la forma, tamaifio, pendiente
y la secuencia o relacién entre las formas adyacentes.

El drenaje o distribucién de las i es un aspecto
de la topograffa. Las corrientes mayores o primarias son indicios de la
edad geolégica, mientras que las corrientes secundarias o tributarias y las
terciarias (riachuelos, pequefios cursos permanentes de agua) a menudo
reflejan la estructura y la secuencia de los fenémenos geolégicos. Por
ejemplo, las corrientes paralelas generalmente indican una inclinacién
gradual de la superficie del terreno. Las corrientes que fluyen paralela-
mente con tributarias en 4ngulo recto formando un enrejado, indican
largos pliegues paralelos. Las curvas agudas con tramos rectos entre ellas
en las corrientes primarias y secundarias, algunas veces indican los grupos
principales de juntas de las rocas que estdn debajo. Las sinuosidades de
meandros lentos con zonas pantanosas y depésitos de arena en la parte
interior de las curvas, son tipicas de las planicies aluviales de un antiguo
rio, figura 6.2; los cambios bruscos en la direccién de las corrientes adya-
centes pueden indicar una falla 0 una zona de corte, si todos los cambios
son en la misma direccién y a lo largo de la misma linea recta o curva
o delineacién.

Los pen‘nles de los barrancos y los de(al]es de la eroslén reflejan la

y la resi ia de los En arena
limpia los escasos barrancos son cortos con taludes umfm'mcs Y lns taludes
de las mérgenes de las corrientes tienen una

igual al 4ngulo de friccién interna de la arena. Los barrancos en los
limos, las areniscas blandas y las arenas arcillosas de baja resistencia de
cohesién, son largos y profundos. Los barrancos y las mérgenes de las

caen al p irse grietas de traccién, mientras
que los fondos de los b: se redondean por la i6n de suelo
fangoso. La seccién transversal en forma de U a menudo esté interrum-
pida por pinfculos aislados del banco original que o bien se scpararon

y o que resistieron la erosién. En arcillas y en las
lutitas, los barrancos son largos pero de poca pro(undxdad con las partes
iores de las orillas redondeadas, debido al progresi

de los materiales de la superficie.
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Fig. 6.2 Fotografia aérea de una planicie aluvial de un anfiguo rio en una regién himeda.

Las coloraciones o los tonos grises reflejan el color que tiene la for-
macién donde ellos aparecen: los rojos y negros aparecen oscuros, mien-
tras que los colores canela y amarillo aparecen claros. Los materiales hii-
medos aparecen més oscuros que los secos. Las diferencias en la vegetacién
se reflejan en los colores: los pinos aparecen con color verde mds oscuro
que los drboles de hojas caducas y més negros en las fotografias en blanco
y negro. Las siembras que estén creciendo aparecen més oscuras que la
vegetacién més seca.

Las diferentes clases de vegetacién reflejan tanto el drenaje como
el carécter del suelo. Por ejemplo, los pinos necesitan drenaje, mientras
que los cipreses crecen en los pantanos. Algunos vegetales se desarrollan
en un suelo determinado: el cedro del Este frecuentemente se encuentra en
suelos residuales derivados de calizas, particularmente calizas fosfaticas. Las
diferencias en vegetacién se observan facilmente y algunas veces denotan
los limites geolégicos; las deducciones que puedan hacerse de tipos espe-
ciales de vegetacién requieren la ayuda de agrénomos.

Los detalles més pequefios incluyen caracteristicas limitadas, como las
simas, los afloramientos de rocas y las acumulaciones de boleos. Estos
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generalmente requieren un examen directo sobre el terreno para definir
su significacién.

Las diferencias en el uso de la tierra y las limitaciones hechas por el
hombre pueden ser el resultado de decisiones arbitrarias, pero también
pueden reflejar las diferencias en el caricter de los estratos subyacentes.
Por cjemplo, una tierra para pastoreo de forma irregular rodeada por
campos rectangulares cultivados puede ser el resultado de un terreno
demasiado escabroso o un suelo demasiado poco profundo para ser culti-
vado. Un cambio brusco en 4ngulo recto en la alineacién de una cerca
pudiera indicar un afloramiento de roca, un 4rea pantanosa o una sima.
Los limites naturales entre los cursos de los rios, la vcge!acnSn o el tono

del color, rcﬂejan estas
isticas no deben sub
Forma del terreno. La {arma del '.eneno es el punto bisico de re-
unién de varios rasgos Ios y los
de ibucién de las i Ello el efecto total del medio

ambiente y de la historia geolégica sobre el suelo y las formaciones de
roca subyacente. El estudio del proceso evolutivo de cémo se produce una
determinada forma del terreno se llama geomorfologia. Una vez que se
ha determinado la forma del terreno, las relaciones geolégicas quedan
definidas. De la forma del terreno se puede deducir la estructura geolé-
gica y estimar la probable estratificacién del suelo y de la roca. El agua
subterrinea y hasta la textura del suclo se pueden deducir del tono, la
densidad del drenaje y la distribucién de la erosién.

requiere
en geomorfologia, asi como también en otras ramas afines como son la
ylahi fa. Los dos de las i fones indican qué

4reas son favorables para el desarrollo, los lugares donde es probable que se
presentendificultades y los mejores lugares para buscar materiales de

i6n. La técnica es un anticipo de valor y completa
el imiento en el lugar, parti en las etapas de planea-
miento, cuando es necesario comparar grandes 4reas de desarrollo poten-
cial sin que se disponga de tiempo para hacer un extenso trabajo de campo.

6:4

Planeamiento del trabajo de exploracién. El propésito de la in-
vestigacién exploratoria es obtener una informacién exacta de las condi-
ciones del suelo y de la roca en el lugar que se investiga. La profundidad,
“espesor, extension y composicion de cada uno de los estratos; la profundidad
de la roca y la idad del agua 4nea, son los pri
objetivos de la exploracién; ademds se obtienen datos aproximados de la
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Tesistencia y compresibilidad de los estratos para hacer los estimados pre-
liminares de la seguridad y de los asentamientos de la estructura.

Un programa cuidadosamente planeado de los sondeos y de la toma
de muestras es el mejor método para obtener una informacién especifica
del lugar y es el corazén de la investigacién de exploracién. Se han des-
arrollado muchos métodos diferentes para hacer este trabajo y las orga-

de Ios de pozos y los laboratorios
comerciales, ofrecen esos servicios. Con demasiada frecuencia el trabajo

i6n estd tan b p]anezdo, i hecho, con
inf ién i que los
son inadecuados o falsos Los sondeos y ]a toma de muestras del suelo
o de roca para obtener una i i6n que dé una i6n exacta
y verdadera de las condiciones del subsuelo, son problemas de ingenieria
que requicren un personal ingenioso e inteligente, preparado en los prin-
cipios de la geologia y de la mecénica del suelo.

Espaciamiento de los sondeos. Es imposible determinar el espacia-
miento de los sondeos antes de comenzar la investigacién, porque el es-
paciamiento depende no solamente del tipo de estructura sino también
de la uniformidad y regularidad del depésito de suelo. Corrientemente se
hace un estimado preliminar del espaciamiento de los sondeos; este espa-
ciamiento se reduce si se necesitan datos adicionales o se aumema siel
espesor y la p didad de los dife estratos son i
los mismos en todos los sondeos. El espaciamiento debe ser menor en las
4reas que serdn sometidas a cargas pesadas y mayor en las dreas menos
criticas. Los espaciamientos que se dan en la tabla 6:1 se usan a menudo
en el planeamiento de los trabajos de sondeos.

TABLA 6:1 ESPACIAMIENTO DE LOS SONDEOS

Estructura u obra [Espaciamiento, m.
Carretera (investigacién de la subrasante) 200610
Presa de tierra, diques 0-60
Excavacién para préstamo 30120
Edificio de varios pisos 15-30
Edificio industrial de un piso 30-90

Cuando las condiciones del suelo son regulares y uniformes, los espacia-
mientos arriba indicados se pueden duplicar y si son irregulares se reducen
“a la mitad.

Profundidad de los sondeos. Para obtener la informacién necesa-
ria para poder predecir €l asentamicnto de una estructura, los sondeos
deben penetrar todos los estratos que puedan consolidarse notablemente



336 Investigaciones subterraneas

por efecto de las cargas. Para pesadas muy i , como
grandes puentes y edificios muy altos, esto significa que los sondeos deben
llegar hasta la roca; sin embargo, para estructuras pequefias, la profun-
didad se puede estimar por icas, por los resultad
de investigaciones previas en la misma 4rea y teniendo en cuenta la
extensién y peso de la estructura.

La experiencia indica que los asentamientos perjudiciales son raros
cuando el esfuerzo adicional en el suelo debido al peso de la estructura,
Ao, es menor que el 10 por ciento del esfuerzo inicial en el suelo debido
a su propio peso . Una regla adoptada por E. De Beer, del Instituto
Geotécnico de Bélgica, especifica que los sondeos penetren hasta una
profundidad en que Ao = 0.106.¢ En la tabla 6:2 se dan las profundi-
dades tipicas para sondeos de exploracién, basadas en la relacién de esfuer-
zos arriba mencionada.

TABLA 6:2 PROFUNDIDADES PARA SONDEOS DE EXPLORACION

Profundidad del sondeo, m
Ancho del edificio, m a i

1 2 4 8 16.
30 35 6.0 10.0 16.0 240
60 4.0 6.5 12.5 21.0 33.0

120 4.0 7.0 13.5 25.0 41.0

Una antigua regla establece que la profundidad de los sondeos debe
ser igual a dos veces el ancho del edificio; sin embargo, es una profun-
didad exagerada para estructuras anchas de un solo piso, como son los

edificios ind: y iado somera para torres esbeltas,
Una regla mis simple para estructuras como hospitales y edificios para
oficinas, relaciona la profundidad aproximada de los sondeos, z, con el
ntmero de pisos, .

Condicién Metros

Ligera de acero o estrecha de concreto 2 = 357 (6:1a)
Pesada de acero o ancha de concreto 2 =687 (6:1b)

Para las presas y terraplenes la profundidad varia entre la mitad y
el doble de la altura, de acuerdo con la resistencia, compresibilidad y per-
meabilidad de las cimentaciones. Los sondeos para excavaciones profundas
deben extenderse de 1.5 a 5.0 m por debajo del fondo de la excavacién
y més abajo si se encuentra arcilla blanda o arena suelta y limo, En las
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excavaciones para préstamos, los sondeos deben extenderse hasta la pro-
fundidad prevista o mayor si se sospecha que hay agua artesiana. Si se
llega hasta c nivel del agua subterrinea y no sc planca hacer drenaje,
el sondeo en las para se terminaré al nivel del agua.

Ejemplo 6:1

En una planta fabril de un solo piso de 60 por 240 m, el piso se
construiré sobre un relleno de 1.20 m de espesor. La carga promedio en
el piso es de 2250 kg/m?. ¢Cuiles serian una distribucién y una profun-
didad razonables para los sondeos en el caso de esta estructura?

1. El 120 m de relleno es: equivalente a la carga de 2 pisos del
edificio; la carga sobre el piso equivale a la carga de 2 o 3 pisos
del edificio. Por lo tanto, la idad serfa la p
a un edificio de 5 6 6 pisos.
2. La distribucién de los sondeos depende de Ia geologia del lugar:
a) Para una planicie aluvial pudieran ser suficientes de 8 a 10
sondeos en dos filas.
b) Para un depésito irregular serfa més conveniente hacer d&
20 a 25 sondeos en tres filas.

" 3. La profundidad de los sondeos debe ser de 12 a 18 m; los ‘tres
primeros, espaciados a lo largo de la longitud del edificio, pudie-
ran llegar hasta los 18 m; los restantes pudieran ser menos pro-
fundos (o posiblemente més profundos), segin el resultado de los
primeros sondeos,

6:5 SONDEO Y TOMA DE MUESTRAS®® ¢

Se han desarrollado muchas técnicas de exploracién diferentes; algunas
son apropiadas para una gran variedad de condiciones, mientras que otras
estdn limitadas a casos especiales. En la tabla 6:3 se resumen los métodos
principales. Estos métodos se tratan més detalladamente en las pAginas
siguientes.

Sondeo con barrena. La barrena para suelos (figura 63) es la he-
rramienta més simple para hacer un agujero de poca profundidad en el
terreno y obtener muestras del miaterial del suelo en condiciones de gran
alteracién. Hay varios tipos de barrena: la barrena de cepa, que se parece
a una larga barrena de carpintero y que se usaba originalmente para
hacer agujeros para colocar dinamita debajo de cepas y boleos; es dtil
para hacer agujeros hasta 3 m de profundidad y alrededor de 4 cm de
didmetro. La barrena de mano mis efectiva €s la posteadora, que consiste
en dos hojas curvas que retienen el suelo qué cortan; las hay en tamafios
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desde 5 hasta 15 cm de didmetro. Las barrenas pequefias estén equipadas
generalmente con un mango para poder hacerlas girar a mano y se les
pueden adicionar extensiones al mango para llegar a profundidades hasta
de 10 m. Hay barrenas movidas por motor capaces de hacer agujeros, en
algunos suelos, hasta de 25 m de profundidad en unos minutos.

a. Posteadora b. Barreno helicoidal ¢. Cuchara
Fig. 6.3 Barrenas de mano para suelos.

La barrena mecénica puede perforar sin interrupcién y las espiras de
la barrena traerén finalmente el suelo a la superficie. Sin embargo, el
tiempo transcurrido desde que se corta el suelo hasta que aparece pulve-
tizado en la superficie es demasiado grande para estimar a qué profun-
didad se ha extraido ese suelo. Por lo tanto, es necesario barrenar cada
vez de 1.0 a 1.5 m y sacar la barrena. La profundidad de los estratos se
puede determinar por la cantidad de suelo retenido entre las espiras de
Ia barrena comparéndola con la profundidad que se barrené.

Las barrenas tienen la ventaja de que el agujero esté seco hasta que
se llega al nivel fredtico, lo cual permite un répido y f4cil reconocimiento
visual de los cambios en la composicién del suelo. Por otra parte, es difi-
cultoso usarlas en arcilla blanda y gravas gruesas e imposible en la ma-
yoria de los suelos por debajo del mivel fredtico. Las barrenas de mano
no son émicas para i mayores de 6 m.

La muestra que se obtiene con la barrena es una mezcla muy alterada
de todos los materiales penetrados. Es Gtil para determinar la humedad
promedio, el tamafio de los granos y las caracteristicas de la plasticidad y
es suficiente en la mayorfa de las exploraciones en excavaciones para prés-
tamos. La informacién que da del carécter del suelo inalterado es pequeia.

Sondeo por inyeccién de agua. Los sondeos por inyeccién de agua
se usaron ampliamente en los trabajos de exploracién del suelo y toda-
via se usan cuando se requiere una limitada informacién, como la pro-
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fundidad de un estrato duro. El suelo se perfora combinando la inyeccién
de agua con el corte, usando una broca en forma de cincel unida a una
barra de sondeo hueca. El agua se bombea a través de la barra y de la
broca para aflojar el suelo y arrastrar a la superficie del terreno los detritos
de suelo que fueron cortados. Los detritos se recobran en una vasija o
sumidero. Estos fragmentos son una mezcla de las particulas més gruesas
de todos los estratos perforados y dan sélo una idea de la naturaleza de
los materiales penetrados. La dureza del suelo se puede estimar por la
velocidad de i6n. Sin embargo, dt i las icas del
suelo por los detritos (muestra lavada), es lo mismo que tratar de deter-
‘minar el tamafio de los chicharos por el color de la sopa de chicharos.

Prucba de penetracién estindar. La prucba de penetracién estin-
dar (ASTM D-1586) es el método més ampliamente usado para las ex-
ploraciones de suelos. Consiste en dos etapas: perforar para abrir un agu-
jero en el suelo y tomar muestras en seco para obtener una muestra
intacta que sea apropiada para la inspeccién visual y los ensayos de hume-
dad, clasificacién y hasta de compresién sin confinar.

Lumbrera Varilla de
de agua  sondeo

/Anllln cortante /—Tuhﬂ partido

2pig 1.412 pulg 1.415 pulg gj Vélvula de clerre

&
fe—13 plz—»L———lB ﬂll——’L—‘ﬁ plg:

Fig. 6.4 Muestreador partido para la prueba de penetracién esténdar. (Cortesia de Law
Engineering Testing, Co.)

La perforacién se hace con barrena, inyeccién de agua o sondeo rota-
torio usando un taladro giratorio de alta velocidad y circulando agua para
extraer los detritos, de la misma manera que en el sondeo por inyeccién
de agua. En los suelos firmes el agujero se mantiene abierto por la accién de
arco del suelo; en las arcillas blandas y las arenas debajo del nivel freético,
el agujero se mantiene abierto hincando un tubo de acero (tubo de entiba-
ci6n o camisa) o preferiblemente rellenando el hueco con un fluido viscoso
que se llama lodo de perforacién. Este, que usualmente es una mezcla de
arcilla bantonitica y agua, tiene la ventaja de que soporta las paredes y el
fondo del agujero. El lodo también sirve como liquido circulante en los
sondeos por inyeccién y rotatorios y mantiene limpio el agujero sacando
al exterior la arena gruesa y la grava que tienden a acumularse en el
fondo.

El muestreador (figura 6.4), llamado también tomamuestras partido,
es un tubo de acero de paredes gruesas partido longitudinalmente. EI
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TABLA 6:3 EXPLORACION DEL SUBSUELO. METODOS DE SONDEO DE EXPLORACION*

Método

Técnica

Uso

Limitaciones

Sondeo con
barrenat:®

ASTM D-1452
Prueba de pene-

tracién estindar
ASTM D-1586

Muestreo continuo:
suelo

Agujero de sondeo,
con cémara de TV

Muestreo continuo:

roca
ASTM D-2113

* Los siguientes métodos de perforacion se usan Incuemtmmte
el sondeo con muestras; algunas veces se usan estos métodos

Barrenar mecénicamente o a mano extra-
yendo el material a intervalos regulares
cortos,

Hacer perforacién, tomar muestras a inter-
valos con muestreador partido de 3.5 cm
DIy 5.0 cm DE, hincado 45 cm a intervalos
de 7.5 a 15 cm con maza de 64 kg cayendo
76 cm. Bajo ¢l agua mantener equilibrio
idrosttico. con fango.

Forzar y/o rotar un tubo dentro del suelo
hasta que la resistencia impida avanzar. Sa-
car detritos con aire o con agua,

Vista interior del agujero de sondeo.

Rotacién con broca de diamantes para hacer
agujero anular.

Sacar detritos por agua circulante, Muestra
retenida en el tubo por cuiia cilindrica,
Mejor con un tubo interior estacionario que
protege la muestra,

Identificacién de los cambios en la tex-
tura del suclo por arriba del nivel fred-
tico, Localizacién del agua subterrénea.

Identificacién de textura y estructura,
apreciacién de compacidad o consistencia
en suelo o en roca blanda.

Identificar textura y estructura en suelos
coherentes, sin interrupcién.

Examen de_estratificacién en el lugar,
por arriba del nivel freatico,

Identificacién de estratos de roca y de
defectos estructurales sin interrupcién,

para una

Tritura las particulas
blandas; no penetra roca.

Grava, vetas duras,

Gravu, vetas duras, are-

T —
gunas arcillas,

Cambios de textura con-
fusos.

No se obtienen datos de
vetas blandas, etc.

para hacer el sondeo en Ia prucha de penetracin estdndar y en
répida, pero burda,
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Sondeo dinimico

Sondeo estitico

Pozos, zanjas

Sondeo por inyec-
ciéh de agua:
perforacién
rotatoria

con agua

Perforacién por
golpeo o cable

Perforacién por
percusién

Hincar una barra con una punta agranda-
da, desechable, en el extremo, con un peso
cayendo una dmancla fija, en incrementos
de 15 a 30 cm

Introducir en el suelo, forzéndolo, un cono
agrandado (Cono holandés: didmetro 3.5
cm, 4ngulo 60°) colocado en el extremo
de una barra; medir la resistencia a inter-
valos regulares.

Excavar un pozo o una zanja a mano, con
grandes barrenas o con excavadoras.

Machacar con una broca de cincel o per-
forar por rotacién de una broca con dien-
tes. Los detritos son llevados a la superficie
por agua circulante o por fango inyectado
a través de la broca.

Golpear y batir los boleos de suclo y la
roca hasta convertirlos en pasta blanda, de-
jando caer una pesada broca de cincel en
un agujero héimedo, Achicar la pasta blan-
da a intervalos.

Tmpacto, perforacién con martillo’ perfora-
dor; extraccién de los detritos con aire
comprimido,

Identificacién de cambios significativos
en la compacidad o consistencia de los
materiales.

Identificacién de cambios significativos
en compacidad o consistencias. Posible
identificacién del suelo por la relacién
entre la carga en la punta y la friccién
lateral.

Examen visual de la estructura y de la
amnhcnclén, por arriba del manto
freditic

Identificacién en los detritos de Ia frac-
cién més gruesa, dureza por 1a velocidad
de’ perforacién,

" Perforacién e identificacién de roca par-

tida, etc., de los detritos,

Identificacién de la roca por los detri-
tos, dureza por la velocidad de perfo-
racién,

Informacién falsa en
grava,

No penetra_estratos du-
ros, falsa. informacién en
grava.

Derrumbe de las paredes,
agua subterrénea,

Resultados falsos si la
cantidad de finos es apre-
ciable,

Dificultad en definir la:
estratos, Las arenas
hacen movedizas,

Se tapa la perforacién en
suelo héimedo.
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extremo inferior est4 unido a un anillo cortante y el superior a una vilvula
y pieza de conexién a la barra de sondeo. Los tamaios normales son de
3.50 a 3.70 cm de di4metro interior y 5.00 cm, de didmetro exterior, pero
también se usan ocasionalmente, muestreadores de 5.00 cm de diimetro
interior, por 6.30 cm de di4dmetro exterior y de 6.30 por 7.60 cm.

Se hace el agujero como se ha descrito previamente, hasta que se obser-
ve un cambio en el suelo, Se sacan las herramientas de perforar y se intro-
duce el tomamuestras hasta el fondo del agujero uniéndolo a las barras
para el sondeo. Primero se hinca el muestreador 15 cm en el suelo para
asegurarse que la zapata de corte se asienta en material virgen.

Después se hinca 30 cm en incremento de 15 cm a golpes de un mar-
tillo que pesa 64 kg (140 Ib) y cae de una altura de 76 cm (30 plg). Se
anota el nimero de golpes que se necesita para hincar el tomamuestras
cada uno de los 15 cm. La resistencia a penetracién estindar, N, del suelo
es la suma de los golpes para los incrementos segundo y tercero.®® La
operacién de tomar la muestra en la prueba de penetracién estindar se
indica en la figura 6.5.

La muestra se examina y clasifica por el técnico de campo encargado
del sondeo y después se introduce en un depésito de vidrio o pléstico, que
se sella y se envia al laboratorio. La muestra conserva la humedad, la
composicién y la estratificacién del suelo, aunque puede haber una apre-
ciable distorsién en la estructura. Las muestras buenas se pueden usar para
pruebas a compresién sin confinar, pero mo tienen suficiente calidad
para pruebzs triaxiales.

La ia a la i6n es una indicacién de la idad
de los suelos no cohesivos y de la resistencia de los cohesivos, pues es, en
efecto, un ensayo dindmico a esfuerzo cortante in situ. Las tablas 6:4 y
6:5 se han preparado para describir la compacidad y la resistencia, de
acuerdo con los resultados de la prueba de penetracién estandar.

La resistencia a la penetracién medida con el muestreador de 5 cm
de di4metro interior y 6.30 cm de didmetro exterior, hincado con un mar-
tillo que pesa 136 kg y cayendo de 45 cm de altura, como se especifica
en algunos cédigos de es al
medida por la prueba estandar.5

La prueba de penetracién estindar es el método més ampliamente
usado para obtenér datos con respecto a la profundidad, espesor y compo-
sicién de los estratos de suelo y una informacién aproximada de la resis-
tencia de los suelos. El método es econémico, répido y aplicable a la
mayoria de los suelos (excepto grava gruesa) y hasta a las rocas blandas.

Sondeos rotatorios. Cuando al sondear un suelo se encuentra un
material tan duro que la resistencia a penetracién excede de 100 golpes
en la prueba estandar, es dificil o imposible continuar la perforacién con el
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a. Perforacién con barrena mecénica previa b, Hincando el muestreador partido con una
la toma de musstras. maza de 64 kg (140 Ib).

¢ Muestreador partido desarmado después del hincado, mostrando el suelo en una mitad
del tubo [en primer plono) y en anillo cortante (a la dereche) y la cabeza de lo vélvula de
cierre y la pieza de conexién de la varilla de sondeo (atrés a la derecha)

Fig. 6.5 Prueba de penetracién esténdar y foma de muestra. (Cortesia de Law Engineering
Testing, Co.)
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TABLA 6:4 COMPACIDAD RELATIVA DE LA ARENA®
(Tomado de Terzaghi and Peck®:11)

Niimero de golpes Compacidad relativa
04 Muy suelta
5-10 Suelta
11-20 Firme

21-30 Muy firme
31-50 Densa
més de 50 Muy densa

* Medida con muestreador de 3.5 cm de didmetro inte-
y 5 em de didmetro exterior, hincando 30 cm con
mactilo de 64 L, cavendo da 76 em de altura.

TABLA 6:5 CONSISTENCIA DE SUELOS COHESIVOS*
(Tomado de Terzaghi and PeckS:11)

Namero de golpes Consistencia
01 Muy blanda
24 Blanda
58 Firme
9-15 Consistente
16-30 Muy consistente
més de 30 Dura

* Medida con muestreador de 3.5 cm de (@it
rior y 5 em de diémetro exterior, hinca
Tnartillo de 64 kg, cayendo de 76 e de sl

equipo de sondeo de suclos. A esta resistencia se le llama rechazo y es
indicacién de suelo muy compacto, boleo o roca.

El sondeo rotatorio se usa para perforar esos materiales duros y deter-
minar si lo que indicaba el rechazo era una lente dura, un boleo asentado
sobre material blando o una roca sana. Los agujeros de gran dismetro
(de 75 a 137 cm) perforados en roca le permiten al ingeniero o al geslogo
examinar los estratos en el lugar, pero el costo de la perforacién es muy
grande. Los testigos de pequefio didmetro que se extraen, permiten deter-
minar. la composicién, la firmeza y los defectos de la roca a grandes pro-
fundidades y a un costo moderado.

El sondeo con broca de diamantes es el método més comiinmente usado
para obtener testigos de pequefio didmetro.

Aun cuando los procedimientos detallados se deben adaptar al tipo
de roca y a la distribucién de las fracturas, la norma ASTM D-2113 se
puede aplicar a una amplia variedad de condiciones.



Sondeo y toma de muestras 345

El muestreador es un tubo de acero endurecido de 0.60 a 3.00 m de
longitud con una broca unida a su parte inferior. La broca (figura 6.6)
tiene corrientemente diamantes negros, aunque a veces se usa, para perfo-
rar rocas blandas, carburo de tungsteno u otros materiales duros y resis-
tentes. Los seis tamafios estindar més usuales en los Estados Unidos de

Amgérica se dan en la tabla 6:6.

Fig, 6.6 Broca para taladrar el corazén de una roca. (Cortesia de Low Engineering Testing
o

Col)

Para obtener buenas muestras en roca blanda o fracturada es conve-
niente emplear el tamafio BX o uno mayor.

Al sondear, la barra de perforacién y la broca giran y al mismo tiempo
se inyecta agua a alta presién a través de la barra hacia el interior de la

TABLA 6:6 TAMARNOS DE LAS BROCAS DE DIAMANTE

Difimetro exterior Didmetro de la muestra
g plg cm

1'% /i 2.06

1%/ 1’/ 3.02

2/s 1%/ 4.12

3 2/ 5.39

3/s 2%/ 6.82

52 3%/ 10.00
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broca. Los detritos de suelo molidos como polvo, son arrastrados por el
agua y sacados del agujero. La muestra de roca se introduce en el tubo
2 medida que se sondea. La razén entre la longitud de muestra obtenida
y la longitud perforada se conoce con el nombre de recuperacion de mues-
tra o razén de recuperacién y se expresa como un porcentaje. La razén
de recuperacién es una indicacién de la calidad de la perforacién y de la
firmeza de Ja roca. En una roca sana y homogénea se puede esperar una
recuperacién de més del 90 por ciento; en rocas con vetas una recupera-
cién del 50 por ciento es tipica; sin embargo, en rocas descompuestas la
recuperacién puede ser muy pequefia o ninguna. Deere®¥ propuso una
razén de recuperacién modificada RQD: la razén entre la longitud total
de las secciones mayores de 10 cm de roca intacta, de una muestra tomada
con varilla NX y la distancia perforada.* Una razén de 90 por ciento o
més indica roca excelente, 75 a 90 por ciento roca buena, 50 a 75 por
ciento roca regular y 25 a 50 por ciento roca mala.

En roca fracturada o blanda es esencial el muestreador de doble pared
para obtener una mejor recuperacién. En este muestreador se emplea un
tubo de acero de pared delgada que se ajusta bien alrededor de la muestra
¥ que permanece estacionario mientras el tubo exterior gira. Este tubo
interior protege la muestra de la vibracién y de la erosién del agua de
perforacién.

Exploracién visual. Es dificil determinar por las muestras obtenidas
en los sondeos la direccién del buzamiento de los estratos inclinados, asi
como la orientacién de los defectos. Los pozos suficientemente grandes
que permitan una observacién directa complementan los sondeos, ya que
se puede tener una visién tridimensional de los estratos. Las trincheras son
ttiles para definir las variaciones erraticas en los estratos y determinar la
continuidad de las vetas finas o las lentes. Las fotografias en colores cons-
tituyen un registro del material descubierto en los pozos o
trincheras.

Se han inventado c4maras que toman fotografias en serie y de TV, que
son apropiadas para colocar dentro de los agujeros de sondeo, con las
cuales se hace un registro de los estratos expuestos en la pared del agujero.
Estas cdmaras requieren lentes especiales para registrar todo el perimetro
del agujero o lentes que giran para fotografiar un segmento cada vez.
Aunque los registros (incluyendo los datos de TV tomados en cinta mag-
nética) requieren gran experiencia para su interpretacién, permiten, sin
embargo, examinar los estratos a profundidades mayores que las que son

* Las secciones de la muestra que presenten roturas recientes que obviamente
se han_producido durante la perforacién, se incluyen en las longitudes intactas
del testigo.
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précticas en los pozos y aun bajo el agua. También se emplean periscopigs
para agujeros de sondeo, en profundidades limitadas.

6:6 PRUEBAS DE PENETRACION 10 %12

Los cambios en las condiciones del subsuelo se pueden advertir por las
diferentes resistencias que oponen los estratos a ser atravesados por un
penetrémetro. Cuando los antiguos hincaban una estaca en el fango blando
de un pantano para localizar una veta firme de arena, practicaban esta
técnica. Aunque los equipos actuales son mds elaborados el fundamento
es el mismo,

La mayoria de los penetrémetros modernos consisten en una punta
cénica unida a una barra de pequefio di4metro que sirve para hincarla.
La penetracién del cono fuerza al suelo hacia los lados produciendo una
compleja falla por esfuerzo cortante, que se parece a la penetracién de la
punta de un pilote de una cimentacién. El ensayo, por lo tanto, es una
medida indirecta de la resistencia a esfuerzo cortante del suelo en el lugar.

Existen dos técnicas para realizar pruebas de penetracién: la estdtica
y la dindmica, En la estdtica, la punta es forzada hacia adelante a una
velocidad regulada y se mide la fuerza necesaria para producir el movi-
miento. En la dindmica se hinca el penetrémetro una distancia especificada
a golpes de maza de igual energia. El ntmero de golpes o la energia total
que se requiere para que el penetrémetro recorra la distancia especificada,
es la medida de la resistencia. La prucba estitica es muy sensible a peque~
fias diferencias en la consistencia del suelo y no es probable que la opera-
cién del ensayo cambie seriamente la estructura de las arenas sueltas o de
las arcillas susceptibles. La prueba dinimica es aplicable a una amplia
variedad de consistencias y se pueden penetrar las gravas y la roca blanda,
las cuales detendrian el avance del aparato en una prueba estatica,

Estética. El cono holandés, figura 6.7a, es el penetrémetoro mas am-
pliamente usado para pruebas estiticas. El cono tiene un 4ngulo en la
punta de 60 grados, un di4metro de 3.6 cm y un 4rea en proyeccién de
10 cm® Hay en uso diferentes formas que se diferencian en el 4ngulo
del cono y en el didmetro. En la forma que se muestra en la figura 6.7,
un manguito independiente est4 unido a la parte posterior del cono. La
fuerza que se desarrolla por friccién entre el manguito y el suelo se puede

medir i de la en el cono. La razén entre la

en el ito y la resi: ia en el cono es més alta en los
suelos coherentes que en los no coherentes. Esta razén se puede usar para
estimar el tipo de suelo. Los sistemas mecénicos para medir las resistencias
varian con el fabricante. Estos sistemas van desde una simple cremallera
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Fig. 6.7 Penctrémetros.

con un pifién donde se aplica la fuerza y un aparato de balanza de muelle
para pesar, hasta mAquinas automiticas hidréulicas para hincar el penetré-
metro con indicadores que dan las cargas continuamente. En todos ellos
la fuerza de penetracién que pueden desarrollar est limitada: desde media
tonelada en los equipos simples, hasta varias toneladas en las méquinas
grandes; estas Gltimas se anclan al terreno.

Dinamico. El ensayo dinimico se utiliza en muchas formas. El Ensayo
Normal de Penetracién tiene una doble funcién: ensayo de penetracién
y toma de muestras, lo cual permite conocer los cambios del suelo por dos
métodos independientes; es por esto que tiene gran utilidad en la explo-
racién. Los conos y puntas de distintos tamafios y formas también se usan
para medir la resistencia dindmica debido a su simplicidad y
adaptabilidad a una amplia variedad de condiciones. En la forma mostrada
en la figura 67b, una punta cénica o esférica no recuperable de 3.6 cm de
didmetro se coloca en una barra para sondeo de 2.5 cm de didmetro exte-
rior y se hinca con una maza de 64 kg cayendo de 76 cm de altura. El
ntimero’de golpes que se necesita para hincar el cono 30 cm, es compa-
rable a la resi ia estindar de acién, N. En el de
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cono, portitil, figura 6.7¢, se emplea una maza de 7 kg que cae de 50 cm
de altura. El nimero de golpes que se requieren para hincar el toma-
muestras de 4.4 cm de didmetro, es aproximadamente la resistencia estan-
dar de penetracién, N.%M Si bien los ensayos dinimicos pueden alterar
algunos suelos por el choque y la vibracién, son simples y se adaptan,
tanto a los suelos muy blandos como a los muy duros.

" Ensayos de proyectil. Un penetrémetro de proyectil se deja caer hacia
y sobre la superficie del suelo. Relacionando la profundidad de la penetra-
cién con la energia cinética y la geometria del aparato se tiene una indi-
cacién de la resistencia del suelo. Una forma simple es la barra con punta
que se deja caer dentro del agua para localizar el limite entre las acumula-
ciones de limo blando reciente y los estratos mas duros subyacentes. Los
contratistas de dragados emplean un aparato de sondeo similar para cono-
cer el caricter de los fondos de los rios y puertos que deban dragar. Los
resultados de estos simples ensayos son cualitativos y el valor de los mismos
depende en gran parte de la experiencia de los que los interpretan.

Se han fabricado penetrémetros de proyectil més perfeccwnadas para
dejarlos caer desde un Se registra 4 y hasta se
transmite por radio a un registrador remoto, la desaceleracién que sufre
el proyectil a través de los estratos. La desaceleracién y sus cambios pueden
indicar las consistencias de los estratos y sus limites.

Interpretacién. Un penetrémetro es similar a un pilote de ci-
mentacién en miniatura que fuerza el suelo hacia los lados produciendo
una compleja distribucién del esfuerzo cortante. Si bien la fuerza que se
requiere para que la punta avance, Q, ests relacionada con la resistencia
a esfuerzo cortante del suelo, hay muchos otros factores envueltos en este
proceso, similares a los que son importantes en la capacidad de carga del
pilote (capitulo 10). Los factores mas importantes son:

1 cy ¢ del suelo.

2. Esfuerzo debido a Ia sobrecarga, s.
3. Esfuerzo neutro, u.

4. Geometria del penetrémetro.

5. Meétodo de hinca.

6. Efecto de Ia hinca sobre ¢, ¢ y u.

Para una arcilla en la que la resistencia se puede hacer d:p:nder,

de un solo paré s, que es independiente del es-

fuerzo de confinamiento y de los cambios del esfuerzo neutro hidrostatico,
u, la resistencia Q, puede por:

Qo=3sNp+ 4 (6:2a)

(6:2b)




350 Investigaciones subterrdneas

En esta expresién el factor adimensional del penetrémetro, Ny, incluye
Ia forma del aparato y el modo como se hinca y 4 es el 4rea proyectada
en la direccién de la hinca. Para el cono holandés el valor de N, varia
entre 5 para los suelos muy sensibles y 9 para las arcillas de plasticidad
media de baja sensibilidad.

Para los penetrémetros dindmicos la energia de la maza de peso W
cayendo Ia distancia h con una eficiencia mecénica total m, es mWh. Si
la distancia penetrada por N golpes de la masa es S, las resistencias esté-
tica y dinmica estn relacionadas:

WhmN = Q.
Oy TEEN (6:20)
s
Qo = sNpd
- "3”:‘2’ (6:3)

Para la prueba de penetracién estdndar, los datos limitados que se tienen
indican que el valor de m varia entre 0.1 y 0.5, con un promedio alre-
dor de 0.25.

Se han desarrollad iones empiricas Ia re-
sistencia a i6n con las propiedades ingenieriles del suelo.$151,5:
Estas son fones ttiles, pero sol; Hay una gran

cantidad de datos dispersos que indican que hay muchos factores variables
que no estin incluidos en cada una de estas relaciones. Por lo tanto, en
cualquier agrupacién particular de suelos es mejor recoger suficientes datos
para comprobar la relacién que se usa o ajustarla para que sea adecuada
a las condiciones locales. En los suelos no cohesivos el 4ngulo de friccién
interna, figura 6.84, esta relacionado con N. En los suelos cohesivos, la
resistencia a esfuerzo cortante en el lugar, s, a la profundidad a la que se
haga la prueba, esté relacionado con N, figura 6.8b.

El médulo de compresibilidad en Ia consolidacién simple de las arenas,
figura 6.8¢, y la compacidad relativa por arriba del nivel freatico, figura 6.8,
estin también relacionados, aproximadamente, con N. Ambas relaciones
son razonablemente vlidas por debajo del nivel fretico para arenas grue-
sas, si se usan los esfuerzos efectivos. En arenas finas los efectos de la
presién intersticial, lo mismo en estado compacto que suelto, hacen que
los resultados sean menos seguros.

Todas las pruebas de i6n son sol indicaci indirectas
del i del suelo. Por igui siempre deben considerarse
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Fig. 6.8 Relacion entre la resistencia a la penetracién esténdar y las propiedades del
suelo para estudios preliminares. Nota: todas las relaciones son aproximadas.

como un suplemento a los métodos directos de exploracién del suelo, como
son el sondeo y la toma de muestras. Una vez que se ha establecido el
patrén general de las condiciones del suelo, las pruebas con el penetré-
metro pueden ser ftiles para suministrar detalles entre los sondeos. Los
usos directos de los datos suministrados por el penetrémetro para estimar
la capacidad de carga se tratan en el capitulo 10.
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6:7 AGUA SUBTERRANEA

La localizacién del agua subterrinea es una parte esencial de cualquier
investigacién de exploracién. En la mayorfa de los casos el nivel del agua
se mide en los sondeos exploratorios; sin embargo, frecuentemente es
necesario hacer sondeos expresamente para la medicién del agua subterré-
nea cuando se supone que hay agua colgada o artesiana o si la técnica
de perforacién (como la que usa el lodo de perforacién) oscurece el agua.

La primera indicacién de agua subterrinea puede ser la humedad
en las muestras de suelo o el goteo dentro de los agujeros de los sondeos.
Estas observaciones son posibles s6lo en el caso en que los sondeos sean
en seco. Sin embargo, aunque estas condiciones deben ser registradas,
pudieran representar solamente saturacién capilar o un nivel freético col-
gado. Los derrumbes en los agujeros en arena, sin ademado, que se hacen
con barrenas, son también una indicacién de agua subterrdnea, aunque no
terminante. Se tiene una indicacién mis segura de la elevacién general
del agua subterrdnea dejando que el agua en los agujeros de los sondeos
alcance su nivel de equilibrio. En suelos arenosos esto se logra en pocas
horas, pero en arcillas se necesita una semana o més.

Es mas dificil reconocer los niveles freticos colgados y las presiones
artesianas, especialmente si los acuiferos tienen poca permeabilidad. Los
niveles fredticos colgados generalmente se descubren haciendo una serie
de sondeos terminando cada uno donde se supone que existe un acuifero
permeable diferente; aunque el agua colgada muy localizada puede ser
drenada por los propios sondeos més profundos. En estos casos son nece-
sarios los piezémetros sellados que se tratan més adelante. Es probable
que haya agua artesiana cuando el nivel del agua en los sondeos aumenta
repentinamente, cuando el lodo de perforacién se hace mas fluido o cuando
aumenta de volumen o si el nivel del agua en los sondeos més profundos,
después que ésta se ha estabilizado, es més alto en los sondeos préximos
menos profundos. Es esencial un piezémetro sellado para medir la presién
del agua artesiana. Estos deben instalarse en todos los estratos permeables
donde se supone que hay presiones anormales.

Pozos de observacién. Es necesario hacer observaciones durante un
afio o més para conocer las fluctuaciones del agua subterrénea por los
cambios de estacién. En la mayorfa de los casos es necesario entubar el
agujero para maritenerlo abierto y asegurar que los cambios del nivel del
agua en el terreno se producen sin retardo en el agujero. En los suelos
arenosos se puede hacer un pozo con un tubo pléstico de 2.5 cm de dia-
metro interior o de mayor didmetro. En la parte del extremo inferior del
tubo correspondiente a todo el espesor del acuifero se hacen finas ranuras.
La parte superior del pozo se sella con concreto para evitar que penetre
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el agua superficial y se le ajusta un casquete de ventilacién. En los suelos
de grano fino la construccién es mas elaborada. El tubo plastico perforado
o ranurado se recubre con una malla plastica. El espacio anular entre el
suelo y la malla se rellena con arena limpia de la que se usa para concreto
en todo el espesor del acuifero y hasta el nivel méximo probable del agua
subterrdnea. La parte superior del tubo se sella en la forma anteriormente
descrita.

Manémetro

=
Ventosa Valvula [

Mortero de 4 _ Nambre
cemento aislado
Cabre
selije Estrato
reilla impermeable -
apisonada\ ) g Sipsi

Pigstico con 15cm
perdigones
de plomo

Aculfero End

=
pléstico
ranurado Alambre desnudo 0.6 pul
15em
a. Pozo de simple observacion b. Piezbmetro sellado . Sonda eléctrica para
con tubo de entibacién nivel de agua

plastico

Fig. 6.9 Métodos de observacién del agua subterrénea.

Piezémetros. Para medir la presién artesiana es indispensable sellar
el pozo dentro del estrato impermeable situado inmediatamente arriba del
acuifero, para formar un piezémetro. Es extremadamente dificil hacer un
buen sellaje, pero si no es asi, el piezémetro es inditil. Para lograr un buen
sellaje se dejan caer pelotas de arcilla o bentonita hiimeda hacia y sobre el
relleno anular de arena en el acuifero. Dejando caer un peso de forma
cilindrica, que se ajusta al espacio comprendido entre el tubo pléstico y el
agujero perforado, se apisonan las bolas de arcilla para formar un tapén
continuo. Se requieren varias camadas de bolas de arcilla apisonadas alter-
nando con mortero de cemento. En las figuras 6.9a y b se muestran un pozo
de observacién y un piezémetro.

Sonda para nivel de agua. La sensibilidad de un pozo de observa-
cién o de un piezémetro a los cambios répidos del nivel del agua o de la
presion, depende del volumen de agua que se requiere para llenar el tubo
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del pozo cuando el nivel del agua subterrdnea sube o drenarla cuando baja,
Para que haya una ripida reaccién en un acuifero de baja permeabilidad
es necesario que el tubo del pozo sea tan pequefio como sea posible,
1.3 cm a 2.5 cm. Para determinar con exactitud el nivel del agua subte-
rrénea es necesario emplear una sonda eléctrica delgada, figura 6.9¢, que
consiste en dos alambres aislados embebidos en un manguito pesado que
se ajustaré al interior del tubo piezométrico, Los extremos de los alam-
bres, desnudos, se extienden unos milimetros por debajo del manguito,
Cuando los alambres tocan el agua hay suficiente conductividad para que
la corriente pueda ser registrada por un miliamperimetro. Hay muchos
tipos de sondas registradoras que dan lecturas continuas.

6:8 EXPLORACION GEOFISICA

En la exploracién geofisica la ificacién se infiere por las distor-
siones en la distribucién de propiedades fisicas, ya sean las que son propias
de la tierra o las impuestas por los trabajos de exploracién. En una masa
tedricamente homogénea e isétropa la forma de la distribucién se puede
definir ati Cualquier del modelo teérico, llamada
anomalia, es el resultado de una falta de homogeneidad, como es la estra-
tificacién. Es posible en muchos casos interpretar las anomalias en términos
de la i y espesor de los dif estratos y aun estimar algu-
nas de las propiedades ingenieriles de los materiales.

Se han analizado muchos sistemas generadores de energia diferentes y
la mayorfa tienen alguna ventaja en el estudio de una estructura geolégica
particular y en la exploracién de algiin tipo de minerales. En la mayoria
de los casos las anomalias son tan grandes geograficamente que tienen poco
uso en los trabajos de ingenieria civil; sin embargo, se ha encontrado que
varias técnicas son ftiles en investigaciones locales, las cuales se resumen
en la tabla 6:7.

Refraccién sismica. Este método estd basado en el principio fisico
que establece que una onda de choque elastico en un material homogéneo
eléstico, que tiene un peso especifico y y un médulo de elasticidad E,
viaja a una velocidad o que se expresa por:

- c‘l? (6:4)

donde C es una constante adimensional relacionada con v. Mientras que
los pesos especificos de los suelos y rocas varfan dentro de limites muy
estrechos, los valores de E varfan grandemente, dependiendo de las cualic
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TABLA 6:7 METODOS GEOFISICOS*

Método

Fundamento

Uso

Limitaciones

Refraccién sismica

Resistividad
eléctrica

Gravimétrico

Sénico

Ondas de choque por impacto de martillo
© pequefia explosién cerca de la superficie
del terreno, Medicién del tiempo de reco-
rrido de la onda a los gedfonos colocados
a diferentes distancias. La onda de choque
puede viajar més aprisa a un gesfono dis-
tante a través de estratos duros més pro-
fundos, que por el camino mis corto.

Corriente eléctrica pasando entre electrodos
a espaciamientos variados. La caida de po-
tencial entre electrodos intermedios y la
corriente definen la_resistividad aparente.
La profundidad y resistividad de los estratos
se determina por la relacién resistividad-
espaciamiento de electrodos,

Medida de Ja fuerza de gravedad terrestre
por una balanza de torsién sensible.

Tiempo de recorrido de la onda sonora o
supersénica a través del agua y del limo
flojo y reflejada hacia arriba por el cambio
de estrato,

dudosa

del a
fundidad de estratos sucesivamente m:
duros; posible estimacién de la rigidez
y ubicacién de simas.

Profundidad de los estratos de diferente
resistividad y del agua subterrénea, Ubi-
cacién de masas de arena y grava secas
o roca dura.

Ubicacién de las més importantes anoma-
las estructurales: fallas, domos, posible-
mente grandes cavidades.

Profundidad del agua y del limo blando
sobre fondo duro,

con limites irregulares o
pobremente definidos; no
identifica estratos blandos
bajo estratos més rigidos.

Interpretacién  dudosa
con limites irregulares
pobremente definidos.

No identifica estructuras
a menos que haya gran-
des diferencias de den-
sidad.

Poca o ninguna aplica-
cién en suelos continuos
o suelo-roca.

Los métodos de reflexién sismica, magnético, de autopotencial y de radiacién,

e investigaciones de minerales.

son Gtiles algunas veces en aplicaciones especiales, como registros en pozos
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dades del material. Velocidades tipicas de onda se dan en la
tabla 6:8.

Se coloca una pequefia carga explosiva sobre o debajo de la superficie
del terreno. Se colocan detectores, llamados gedfonos, en la linea recta
a partir de la carga y a distancias que van aumentando, di, ds. . .. Se hace

TABLA 6:8 VELOCIDADES DE LA ONDA SISMICA

Velocidad
Material m por segundo pics por segundo,
Arenas suelta seca. 150-450 500-1,500
Arcilla dura, parcialmente saturada 600-1,200 2,000-4,000
Agua, suelo suclto satur 1,600 5,200
Suelo saturado 1,200-3,000 4,000-10,000
Roca meteorizada
Roca sana 2,000-6,000 70,000-20,000

estallar el explosivo y se registra automaticamente por medio de un sismé-
grafo €l tiempo empleado por la onda eléstica en llegar a cada detector.
Se hace un trazado, en el que se dibuja el tiempo requerido por el primer
choque en llegar a cada uno de los gebfonos en funcién de la distancia
a que estd de la carga explosiva, como se indica en la figura 6.10.

Es posible hacer una sencilla interpretacién del grifico si cada estrato
es de espesor uniforme, Hy, Ho. . . y si aumenta la velocidad de transmisién

de la onda conforme los estratos son mas profundos: V>V, .... La
onda viaja directamente por el estrato superior a ]ns pnmems pocos gebfo-
nos; por lo tanto, la pendiente de la curva tiemp es
proporcional a la velocidad:
e el (6:5a)
t—t

Al mismo tiempo una onda de choque estd viajando hacia abajo dentro
del estrato 2, donde es refractada para viajar a través del mismo y final-
mente retornar a la superficie para ser registrada por los geéfonos. Cerca
de Ia carga explosiva el tiempo empleado en el viaje de la onda es el menor,
ya que sigue por la ruta de la superficie que es més directa. Puede suceder
que si V2> V; el tiempo requerido para recorrer una ruta més larga sea
menor que el de la ruta por la superficie. El grifico tiempo-distancia es
més plano en esta parte que en la primera y ¥, se puede calcular en forma
similar a ¥, como se indica en la figura 6.10. Las dos lineas se cortan en
un punto equivalente a la distancia d’ del lugar donde se produjo la
explosién. El espesor del estrato, Hi, esté dado por:
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H=\v,w v (6:55)
La velocidad y el espesor de cada estrato sucesivo se pueden calcular siem-
pre que su velocidad sea mayor que la del estrato que esté arriba de €l
El método se adapta mejor a los estratos horizontales o con ligera pendiente
en los que haya un bien definido contraste entre las velocidades, como en el
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Fig. 6.10 Exploracién por refraccién sfsmica.

caso de suelo sobre roca o de arena suelta seca sobre arena saturada por
el agua fredtica. En condiciones ideales se puede definir la profundidad
de los limites hasta varios cientos de metros con una precisién de 1 a 2
por ciento,

Resistividad eléctrica. El método de resistividad eléctrica est4 basado
en que la conductividad de los diferentes estratos varia con la ionizacién
de las sales presentes en el suelo. La roca densa con pocos huecos, poca
humedad y baja ionizacién tendr4 alta resistencia, mientras que la arcilla
saturada la tendré baja. Se usan varios procedimientos para determinar
la resistividad de una masa de suelo. El método Wenner que emplea cuatro
electrodos igualmente espaciados es simple y es muy usado para investiga-
ciones en un lugar determinado. Se colocan los cuatro electrodos en linea
recta a iguales distancias, d, como se muestra en la figura 6.11 y se hace
pasar una corriente de 50 a 100 miliamperes entre los electrodos extremos
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que se mide con exactitud. La caida del voltaje en una parte de la masa
se mide entre los dos electrodos interiores por un circuito de punto
muerto que requiere que no haya pase de corriente en el instante de hacer
la medicién. Se puede emplear corriente en el instante de hacer la medi-
cién. Se puede emplear corriente alterna con sus sistemas de medida menos
sensible o corriente directa, en cuyo caso hay que emplear electrodos no

25,000
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T s0001 %
H, ol , . .
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Espacio, d
a. Plan del ensayo de resistividad b. Interpretacién empirica de los
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Fig. 6.11 Exploracién por resistividad eléctrica.

polarizables y para evitar polarizacién (la polarizacién es la
de jones de hidrégeno en el electrodo negativo) y el consiguiente error
en el potencial.

En una masa semi-infinita de un material homogéneo e isétropo la
resistividad eléctrica, estd dada por la expresién:

p=2E (6:6)
donde I es el amperaje de la corriente, E es la diferencia de potencial
entre los dos electrodos centrales y d la separacién entre electrodos. Si la
masa de suelo estd constituida por estratos de diferente resistividad, la re-
sistividad aparente calculada por la expresién anterior debe ser cambiada.
El modelo de la resistividad aparente como funcién de la separacién de los
electrodos o prueba de localizacién, es la base para la interpretacién.

La técnica de variar la separacién de los electrodos se usa para localizar
la profundidad de los estratos de diferente resistividad. Se hacen una serie
de ensayos alrededor de un punto en los que la separacién de los electro-
dos va en aumento, como 3, 6, 9, ... metros. Un dibujo de la resistividad
aparente en funcién del espaciamiento de los electrodos se puede inter-
pretar en términos de la profundidad de los limites entre estratos, usando
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las curvas tebricas normales, En una interpretacién empirica, usada en los
trabajos de exploracién en un lugar determinado, se traza la suma de
los valores de la resistividad aparente como funcién del espaciamiento,
como se indica en la figura 6.11b. La curva resultante consiste en seg-
mentos relativamente rectos, si los estratos son horizontales y de espesor
uniforme. Se trazan tangentes a la curva y los espaciamientos correspon-
dientes a la interseccién de las tangentes son las profundidades de los limites
de los estratos. La pendiente de la curva es proporcional a la resistividad;
una curva empinada indica suelo seco o roca y una curva aplanada, suelos
hiimedos u otros materiales de baja resistividad. En la tabla 6:9 se dan
valores tipicos de resistividad.

TABLA 6:9 RESISTIVIDADES ELECTRICAS DE SUELOS Y ROCAS

Resistividad en

Material ohms-centimetros
Arcilla o limo orgénicos saturados 500-2,000
Arcilla o limo inorgénicos saturados 1,000-5,000
Arcillas y limos duros parcialmente

saturados, arenas y gravas saturadas 5,000-15,000
Lutitas, arcillas y limos secos 10,000-50,000
Areniscas, arenas y gravas secas 20,000-100,000
Rocas cristalinas, sanas 100,000-1.000,000

Para localizar 4reas de roca a poca profundidad o de nivel de agua
subterrdnea elevado, se emplea un metodo diferente. Se usa un espacia-
‘miento de los d d igual a la profundi-
dad estimada del material. Las med.ldﬁs se toman en los puntos de una
cuadicula en una amplia drea del lugar. Un plano con las curvas corres-

a iguales resistivid: tes indicard las 4reas de alta y
de baja resistividad. El lecho de roca o la arena y la grava secas se encuen-
tran con mis probabilidad en las 4reas de alta resistividad y las aguas sub-
terréneas poco profundas y las arcillas en las 4reas de baja resistividad.

Ventajas y limitaciones. Los métodos geofisicos tienen dos ventajas
importantes. Primera, permiten cubrir répidamente grandes 4reas a un
costo relativamente bajo. Segunda, no son estorbados por los cantos roda-
dos o gravas gruesas que dificultan los sondeos. Estas dos cualidades los
hacen dtiles tanto para los i como para las loraci

El no obtenerse una interpretacién tnica es una clara desventaja. Esto
es particularmente grave cuando los estratos no son de espesor uniforme ni
horizontales. Tampoco se identifican, frecuentemente, los contactos irre-
gulares o de transicion y ademds, estratos que tienen propiedades geofisicas
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similares algunas veces tienen grandes diferencias en sus propiedades como
material para obras de ingenieria. Si el contacto es muy irregular, el limite
definido por Ia resistividad es la profundidad promedio para una distancia

igual a la i El mismo limite definido por la
refraccién sismica es la profundidad del estrato més o menos continuo, mis
profundo. Por estas razones los métodos geofisicos se deben usar siempre
como suplemento de los métodos directos y los resultados deben ser com-
probados por sondeos, antes de llegar a conclusiones que resultan positi-
vamente definitivas.

6:9 ANALISIS DE LOS RESULTADOS DE LA INVESTIGACION
DE EXPLORACION

Pruebas de laboratorio. Aunque el examen visual de las muestras de
suelo obtenidas en los sondeos de exploracién puede darle al ingeniero
una imagen preliminar de las condiciones del suelo, el estudio de los resul-
tados de las pruebas o ensayos de laboratorio aclara esa imagen y permite
analizar las condiciones del suelo basindose en datos reales.

El ingeniero encargado de los sondeos y de tomar las muestras, corrien-
temente describe las muestras en la propia obra, pero éstas deben examn
narse en el io para la i que

se hizo en la obra. Entonces se ensayan las muestras para confirmar su
ién y para sus des fisicas. En la tabla 6:10
se relacionan las prucbas ms ftiles para los trabajos exploratorios.

Otros ensayos, como el de Ia pérdida de peso por ignicitn, para identi-
ficar los icos o el i con 4cido idrico para de-
terminar la existencia de carbonatos solubles, pueden ser ftiles para
identificar algunos suelos. Un examen microscépico de los suelos gruesos
y de las particulas m4s gruesas que 0.074 mm de los suelos de grano fino,
puede ser muy Gtil para correlacionar estratos similares de sondeos di-
feremes.

ca de los de los sondeos. El primer
paso para analizar los datos obtenidos en una investigacion de i6
es representar gréficamente los registros de los sondeos en una hoja de
papel preparado a tal efecto, hoja de trabajo como la que se muestra en la
figura 6.12. Cada sondeo se representa en una faja vertical en la que se
indican los diferentes suelos por simbolos o abreviaturas. Todos se deben
dibujar a la misma escala, con las elevaciones (sobre el plano de referencia
local) como ordenadas. Los sondeos que sean colindantes en el terreno se
deben dibujar, si es posible, uno al lado del otro, dejando un espacio
de 5 a 8 cm entre ellos para los datos de laboratorio.
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Aunque la descripcién del suelo se puede hacer por simbolos gréficos,
es preferible un sistema de simbolos por letras, como el expuesto en el
capitulo 2.

La resi: ia a i6n del suelo se por una linea que-
brada que se dibuja junto a los datos del sondeo; esto permite correlacionar

TABLA 6:10 ENSAYOS DE LABORATORIO PARA INVESTIGACIONES
DE

EXPLORACION
Peso de
Iamues- Tipo de
Ensayo Tipodesuclo tra,g muestra Uso de los datos
Peso especifico Todos 50 Barrena o Determinar composicién, relacién de
st de muestreador vacfos
Tos partido
T Newtaws 128 Bwems Clasificacién, Estimar permeabilidad,
granos ‘muestreador sistencia al esfuerso cortante, sccién &
partido Ias heladas, compactacion
Forma de los 125 Barrenao Clasficacion. Evtimar reencia al o
‘muestreador fuerzo cortante.
ido
Limites liquido 125 Barrenao Clasificacién. Estimar compresibilidad,
2 ‘muestreador compactacién.
partido
Humedad 125 Bamrenao Correlacionar con resistencia, compresibi-
‘muestreador lidad, compactacién.
partido
Relucitn de Cohesivo 125 Muestreador  Estimar compresibilidad y resistencia.
acfos. partido®
Compresién Cohesivo 125 Muestreador  Estimar resistencia al esfuerzo cortante.
sin_ confinar partido®

*® Las muestras deben ser relativamente inalteradas.

la de los suelos En el mismo grafico se
pueden los datos de resi ia a ién sin confinar obte-
nidos en las pruebas de laboratorio.

Un segundo grifico, adyacente al anterior, contiene los datos de hume-
dad y los limites liquido y pléstico. La humedad se puede representar por
una linea quebrada y los limites por puntos aislados. Las caracteristicas
de los suelos no cohesivos, como son el tamafio y forma de los granos, no se
pueden representar facilmente en ese grafico, pero se pueden indicar por
notas o simbolos.

Preparacion de los perfiles del suelo. El perfil del suelo o seccién
transversal geolégica (figura 6.13) de las partes criticas del lugar se repre-
senta los suelos en cada uno de los sondeos.
Por cjemplo: una capa de arcilla dura que se encuentre en cada uno de
tres sondeos adyacentes a la misma elevacién, es probablemente el mismo
estrato continuo, especialmente si los limites liquido y pléstico son los
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Fig. 6.13 Perfil del suelo o seccién transversal geolégica.

mismos. Haciendo interpolaciones entre los sondeos se puede establecer
un perfil razonable del suelo. En algunos suelos muy erréticos, como las
morrenas glaciales, la interpolacién puede ser peligrosa, porque lo que
aparentemente parece ser un estrato continuo puede que sean lentes
discontinuas. Los limos y los suelos orgénicos ocurren frecuentemente en
depésitos limitados en forma de lentes y deben verse con desconfianza.

Representacién tridimensional. En la mayoria de las formaciones los
suelos varfan no solamente con la profundidad, sino también con la ubica-
cién. Un perfil geolégico representa los cambios entre los sondeos solamente
en una direccién. Por lo tanto, para representar las variaciones del suelo en
tres dimensiones es necesario hacer varios perfiles paralelos y en 4ngulo
recto con éstos. Los perfiles se orientan corrientemente con la estructura,
por ejemplo, paralelos a las lineas de columnas y esto no siempre pone
de manifiesto Ia orientacién m4s critica de los suelos. Por ejemplo, si los es-
tratos buzan con gran inclinacién, un perfil paralelo a la direccién de los
estratos mostrarfa limites horizontales de los estratos y esto puede conducir
a un falso sentido de seguridad. Por tanto, los perfiles deben orientarse
de tal manera que presenten las més criticas variaciones del suelo y de
la roca.

Donde las variaciones del suclo y de a roca son irregulares, como en
los casos en que las fallas y son Ias
ciones tridimensionales son una gran ayuda para tener una imagen de la

Combinando las secciones transversales en forma

de p i6n isométrica, llamada diag de cercas (fence diagrams)
figura 6.14, se puede llegar a tener una impresién tridimensional. De
manera similar los diagramas de bloques pueden dar una visién tridimen-
sional limitada. Los modelos tril les permiten una
cuantitativa; el més simple es un tablero de clavijas. Este modelo consiste
en un tablero de base que representa el plano del lugar a un nivel de
referencia, bien por debajo de la zona que interesa. Sobre el tablero se
fijan varillas en los puntos correspondientes del sondeo y las caracteristicas
significativas del suelo y de la roca se marcan en las varillas al nivel que
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Fig. 6.14 Diagrama de cercas mostrando las condiciones del lugar en tres dimensiones.

Jes corresponde sobre la base. El nivel del terreno se representa por los
extremos superiores de las varillas. El nivel de una parte de la edificacién,
como es una cimentaci6n flotante o de placa, se puede representar por una
limina pléstica transparente que se coloca al nivel correspondiente per-
forfndola para que pasen las varillas por los agujeros. Los limites de los
estratos se pueden hacer con espuma pléstica sélida o con cintas entre las
varillas correspondientes a los sondeos. Si las escalas horizontal y vertical
son iguales los complejos problemas de orientacién de los estratos se pueden
resolver cuantitativamente con el modelo y los resultados, los puede enten-
der un lego en la materia, Infortunadamente los modelos son voluminosos
y 1o se pueden guardar en los archivos o en informes.

Al tratar de correlacionar los registros de los sondeos para determinar
el perfil del suelo, muy frecuentemente se encuentra que unos sondeos
adicionales serfan muy ttiles. Si se dibujan los datos de los registros al
mismo tiempo que se realiza el trabajo de sondeo, se puede cambiar el
niimero y separacién de los sondeos para tener una imagen més clara de
los estratos de suelo. En muchos casos los sondeos con barrena, que son
de bajo costo, se pueden usar con buenos resultados para determinar la
extensién de los estratos entre dos sondeos hechos por procedimientos més
costosos y, en algunos casos, los métodos geofisicos o la pruebas de penetra-
cién han sido muy tiles para ese mismo fin.

Calculos limi La resi ia a i6n sin confinar, la
relacién de vacios y la compresibilidad de las arcillas y la compacidad y el
4ngulo de friccién interna de las arenas y gravas, son necesarios para la




mayoria de los estudios en que est4n implicadas Ia seguridad y el asenta-
miento de masas de tierra y de las estructuras que ellas soportan. El valor
promedio de estas propiedades en cada uno de los estratos del perfil del
suelo se puede estimar de los datos de laboratorio y de la resistencia a
penetracién.

Los célculos preliminares para la seguridad y el asentamiento de las
estructuras, se pueden hacer utilizando el perfil del suelo y las propiedades
estimadas del mismo. Los resultados de estos calculos se pueden agrupar
en cuatro categorias:

1. La estructura es tan segura contra falla y asentamiento excesivo,
que no se necesitan estudios adicionales y las propiedades estimadas
del suelo se pueden usar como base para el proyecto, sin sacrificio
de la economia.

La estructura es segura y no se producirdn asentamientos excesivos,

pero un estudio adicional detallado del suelo puede conducir a un

proyecto més econdmico.

3. La estructura parece no ser segura o probablemente se asentard
demasiado; por lo tanto, serd necesario un estudio adicional detalla-
do del suelo antes que pueda hacerse un proyecto satisfactorio.

4. La estructura es tan insegura o se asentard tanto, que los estudios
adicionales del suelo serfan intiles.

L

Baséndose en estos cilculos el proyectista puede decidir si sigue adelante
con sus planes sin estudios adicionales, si procura datos adicionales més
precisos o si abandona el proyecto originalmene planeado.

6:10 INVESTIGACION COMPLETA Y DETALLADA

La investigacién completa y detallada facilita al ingeniero los datos
del suelo y de la roca que son necesarios para hacer un proyecto definitivo.
La investigacién de la permeabilidad, en los proyectos en que intervienen la
filtracién o el drenaje, de la resistencia y la deformacién bajo cargas
variables y de los cambios de volumen producidos por los esfuerzos y por
el medio ambiente, son tan esenciales para el éxito de un proyecto, como la
resistencia del acero y del hormigén para el proyecto de la superestructura.
Cuanto més complejas sean las condiciones del suelo y més pesada la
estructura, mayor serd el posible ahorro, si se tienen datos completos y
detallados del suelo. El ahorro comprende tanto las operaciones de cons-
truccién como la estructura definitiva. Ademas, cuando a las condiciones
del suelo no se les ha dado la debida atencién, el estimar el comportamiento
del mismo baséndose sélo en los datos de la exploracién puede conducir
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a un proyecto exageradamente seguro o a correr graves riesgos por futuras
dificultades.

La i igacién detallada 1 se centra en aquellos estratos
que la investigacién exploratoria sefialé como criticos. Por ejemplo, si se
encuentra que un estrato de arcilla tiene una resistencia baja a penetracién,
es probable que su resistencia al esfuerzo cortante y su compresibilidad
sean factores determinantes en el proyecto final. Hay dos caminos posibles
para obtener los datos necesarios.

1. Obtener muestras representativas de éptima calidad para las prue-
bas de laboratorio.
2. Hacer pruebas del suelo en el propio lugar.

El hacer ensayos en el laboratorio tiene la ventaja de que el medio
ambiente, incluyendo los esfuerzos, se puede variar a voluntad, para repre-
sentar los cambios producidos por la construccién y por la futura estruc-
tura. Ademds, las pruebas de laboratorio permiten medir casi todas las
propiedades del suelo que son necesarias; sin embargo, los resultados de-
penden de la calidad de las muestras del suelo, que estin afectadas por las
alteraciones o perturbaciones que sufren durante la toma de muestras y del
grado en que éstas representan la totalidad del estrato. Las pruebas en el
propio lugar evalan el comportamiento del suelo en el medio ambien-
te que lo rodea. En ellas se pueden integrar los efectos de muchas variables
que son dificiles o imp de en el io y ademés las
perturbaciones estén limitadas a las producidas por la ejecucién del ensayo.
Es de lamentar que las propicdades del suclo que se pueden evaluar y los
cambios en esfuerzo y en otros factores del medio ambiente que se pueden
producir sean tan limitados. Para la mayoria de los proyectos las pruebas
de laboratorio con muestras inalteradas son suficientes; en el caso en que
las condiciones del suelo sean muy complejas, es indispensable hacer prue-
bas de ambos tipos. Las mediciones en la obra pueden comprobar el tra-
bajo de laboratorio y éste amplia la variedad de condiciones que son posi-
bles en el terreno.

En ambos casos la investigacién completa y detallada sc puede hacer,
ya sea i iendo el sondeo e igando cada estrato
critico al momento que se le 1denuflca o despues, cuando se haya termi-
nado el trabajo de expl i ambos trabajos
de investigacién se ahorra tiempo y en los proyectos pequefios es més
econémico. En los grandes proyectos es posible una mejor coordinacién del
trabajo si el programa de la investigacién detallada se planea con vista
a la correlacién de los resultados del trabajo de exploracién.

Datos que se requieren. El andlisis de la seguridad de una estructura
y del empuje de tierras méximo requieren datos sobre la resistencia al
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esfuerzo cortante del suelo, La resistencia de los suelos cohesivos se puede
determinar correctamente por lo general, en el laboratorio. Las arcillas
muy blandas o sensibles, en las que no es facil tomar muestras o que éstas
se pueden alterar facilmente, se prueban mejor en la propia obra. La resis-
tencia de los suelos no cohesivos se puede determinar en muestras inalte-
radas o en muestras alteradas reconstruidas, que tengan la misma compa-
cidad relativa. Debido a la dificultad de obtener muestras inalteradas en
los suelos no cohesivos y la tendencia de las mismas a cambiar su estado
durante el transporte, es mis conveniente hacer los ensayos de peso espe-
cifico de las muestras en un laboratorio en la propia obra. En otros casos
las pruebas directas en obra, como la de penetracién, serin més confiables,
aunque estin limitadas al estado actual del esfuerzo.

Cuando el asentamiento es critico, son esenciales los datos sobre médulo
de elasticidad y compresibilidad. Las pruebas de consolidacién y de es-
fuerzo-deformacién se realizan con muestras inalteradas en los suelos cohe-
sivos y en los no cohesivos con muestras inalteradas o reconstruidas. Tam-
bién se pueden hacer pruebas en obra para determinar la deformacién por
cambios de esfuerzo, haciendo prucbas de carga a grande o pequefia
escala, asi como por expansién en agujeros perforados. El ensayo de per-
meabilidad se puede hacer con muestras en el laboratorio; sin embargo,
es necesario hacer muchos para poder definir las variaciones de los valores.

La ilidad esté tan influida por cambios en la
del suclo insignifi que es

hacer las pruebas en la obra siempre que sea posible. El ensayo en obra

estd limitado por las condiciones del agua sub y por

las filtraciones horizontales.

Muestras que se requieren. En la mayoria de las investigaciones los
estratos criticos estin compuestos de suelos cohesivos (arcillas, limos or-
génicos y arcillas orgénicas) que requieren muestras inalteradas de tamafio
suficiente para las pruebas de laboratorio. En la tabla 6:11 se dan los
tamafios tipicos de las muestras para las diferentes pruebas.

TABLA 6:11 TAMANO DE LAS MUESTRAS PARA LAS PRUEBAS

No. de mues- Tamaiio de las muestras de prucba
Prucba. tras para
una prucba centimetros

Compresi6n sin confinar
Cortante triaxial

Cortante directo
Consolidacién

O 3y

espesor
1080 did. x 2.54 espesor.
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El nimero de muestras que debe tomarse depende de la uniformidad
del estrato que se analiza. Un suelo perfectamente homogéneo requiere
solamente una muestra de tamafio suficiente para los ensayos necesarios,
pero esto no es lo comiin, pues Ja mayoria de los suelos distan mucho de ser

La fl i6n de las variaci en las iedad dd suelo
se pueden inar por los de la i i
ria. Se seleccionan los puntos tipicos y los puntos extremos denuo del
estrato, usando los registros de sondeos y los graficos de resistencia 2 la
penetracién, humedad, limites de Atterberg y resistencia a compresién
sin confinar. Las muestras inalteradas se toman tan préximas a esos puntos
como sea practicamente posible. Sin embargo, en muchos casos es necesario
tomar una serie continua de muestras inalteradas en toda la profundidad
del estrato critico. Corrientemente se toma una serie de muestras inalte-
radas debajo de cada estructura importante o debajo de cada una de las
diferentes partes de una estructura grande, pero pueden ser necesarias més
o menos, de acuerdo con la uniformidad del suelo. Un resumen de los
métodos para tomar muestras profundas se da en la tabla 6:12.

6:11 MUESTRAS INALTERADAS

El paso més importante en la investigacién detallada es la obtencién de
muestras con la minima alteracién posible. Es imposible obtener muestras
completamente inalteradas, pues la remocién de una porcién de suelo del
terreno produce cambios en los esfuerzos del suelo que alteran la estruc-
tura en cierto grado. Las mejores “muestras inalteradas” son aquellas
en que la humedad y la composicién no sufren cambios y la relacién de
vacios y la estructura sufren el menor cambio posible.

Muestras tomadas directamente. La toma directa de un trozo de
suelo excavado a mano cuidad es, i la mejor
muestra inalterada que se puede obtener. La figura 6.15 ilustra los pasos
a seguir para la obtencién de la muestra. Se excava un pozo en el lugar
hasta la profundidad a que se quiera tomar la muestra. Se quita con
cuidado el suelo alrededor de la muestra, de manera que ésta se proyecte
sobre el lado o fondo de la excavacién como un pequefio tacén. Si la
muestra es fuerte y rigida se puede separar de su base cortsndola con una
paleta plana, sc envuelve en una pelicula pléstica para que conserve la
humedad y después se coloca en un cajén apropiado para transportar-
la al laboratorio en automévil. Si la muestra es débil o si se va a trans-
portar por camién o por il, se requiere una in adicional.
Un método muy bueno es colocar la muestra en una caja de madera resis-
tente con tapa y fondo removibles, dejando un espacio libre de sélo 2 cm
alrededor de la misma; ese espacio se rellena con parafina fundida. La
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TABLA 6:12 METODOS PARA TOMAR MUESTRAS PROFUNDAS

Método

Equipo y técnica

Uso

Limitaciones

Barrena.
ASTM D-1452

Muestreador
partido
ASTM D-1586

Muestreador de
pared delgada
ASTM D-1587

Muestreador de
pared delgada
Pistén fijo

Lémina metlica,
sueco

Muestra por
rotacién: suelo

Muestra por
rotacién: roca

Conservar los detritos extraidos a pequefios in-
tervalos del barrenado.

El muestreador partido, con o sin forro para pro-
teger la muex(n Ae hinca 45 cm en el enram
DI 35 em por D.E. 5.0 em, D.I 5.0 em por
DE. 6.3

Tubo de pared delgada de D.E. 7.6 cm a
con borde afilado, se introduce en el suelo ID 6 26
didmetros,

El mismo hincado con martillo,

Tubo de pared delgada de D.E. 7.6 cm a 7.12 cm,
con borde afilado. EI pistén impide que entren los
detritos del suelo, permanece fijo mientras el tubo
avanza y se fija después de hincado para ayudar
a sostener la muestra, Varilla hueca activa, piston
hidraulico interior (tipo Osterberg), control de cre-
mallera (Hong).

Bandas de limina metdlica enrolladas arriba del
borde cortante envuelven la muestra para impedir
contacto con el muestreador y ayudan a sostenerla.

Tubo exterior rotatorio con dientes, tubo interior
fijo_para proteger y sostener la muestra. Los
detritos se_eliminan por el lodo de sondeo (tipo
Dennison con borde cortante fijo, tipo Pitcher con
variacién automética de la posicién del borde
cortante).

Tubo rotatorio con broca de diamantes en el extre-
mo. La muestra queda protegida en un tubo inte-
ior fijo del muestreador de doble tubo. Los detri-
tos se eliminan con el fluido del sondeo,

Muestra alterada para_identificacién
del suelo, humedad sobre nivel freé-
tico.

Muestra intacta, pero alterada. Iden-
tificacién del suelo, estructura, hume-
dad; peso especifico de gran variedad
de suclos,

Muestra relativamente inalterada para
pruebas de esfuerzo cortante, peso es-
peciico, consolidacion, etcétera, de
‘muchos suelos,

Arcilla resistente solamente.

Muestra. relativamente inalterada de
limos muy blandos, arcillas y arenas
sueltas, si se llena el agujero con lodo
pesado para sondeo.

Muestra relativamente inalterada, con-
tous (hast 12 m), do arila blanda,
P e 'esfuerzo cortante,
Consclidacién, etckters.

Muestra relativamente inalterada, con-
tinua, de suelos cah Avm de firmes a
duros y rocas

Muestra continua_en roca dura; casi
continua en roca blanda o fracturada
con doble tubo tipo M.

Destruye laestructura. EI
suclo se mezcla con el agua
por debajo del nivel fretico.

Muestra distorsionada, De-
masiado alterada para prue-
bas de resistencia, consolida-
cién.

muestra_se pierde en
suclos muy blandos o arena
suelta bajo el agua.

Ligera alteracién,

La muestra de arcilla blanda
y de arena se pierde algunas
veces.

Le guva, la arena sbum
estratos duros
e O e,

Falla por torsién en suelos
blandos y a veces arenas.

Ly toca fracturada o muy
no se recobra,
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muestra y la caja se sacan de la excavacién y se vierte parafina fundida
en ambos extremos de la muestra, colocéndose después el fondo y la tapa.
Otro método consiste en deslizar un depésito cilindrico sobre la muestra
que ha sido cortada ciudadosamente para que se ajuste bien dentro del
depésito. Se pueden usar latas de accite de cinco cuartos de galén, pedazos
de tubos de estufas o tubos grandes de agua. Se deben colocar tapas de
madera o metal para proteger los extremos abiertos de la muestra. Se
debe verter parafina derretida para formar una capa en los extremos abier-
tos para evitar la evaporacién de la humedad. Estos depésitos se deben
colocar en una caja de madera apropiada, calzindolos con serrin o virutas
para protegerlos durante el transporte.

Caja de madera
Parafina

a. Pozo alrededor de la muestra b, Desbaste de la muestra ¢. Muestra mub rta de
pa

Caja de madera

Bote de aceite

d. Muestra en la caja totalmente e. Muestra en bote f. Toma de muestra en el
recubierta de parafina de aceite talud de un corte

Fig. 615 Muestra inalterada tomada directamente.

El pozo que se hace para tomar la muestra no solamente permite obte-
ner una muestra inalterada, sino que es también una “ventana” a través
de la cual se puede observar la estructura del suelo en el propio lugar. El
examen visual de los estratos de suelo que. han quedado al descubierto por
la excavacién, permite observar la di idad e
© buzamiento de los mismos, informacién ésta que no es facil obtener
en los sondeos. Las f fas de los de la i6n son un
registro permanente de esm mformamén

Toma de i fundas. Se han i do mu-
chos aparatos para obtener muestras inalteradas en sondeos profundos,
pero no todos los tipos han tenido éxito en todos los suelos. La calidad
de inalterada de una muestra depende de los siguientes factores:

1. Desplazamiento del suelo por el muestreador.
2. Método para introducir el muestreador en el terreno.
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3. Rozamiento en la cara interior del muestreador.
4. Compresién del suelo debida a la presién de la sobrecarga de tierra.
5. Manipulacién y almacenaje de las muestras hasta ser ensayadas.

El desplazamiento del suclo por las paredes del muestreador es pro-

la causa de i6n mas i El suelo es forzado
hacia los lados y hacia arriba, lo cual lo distorsiona severamente y cambia
su estructura. Esto se puede aminorar excavando alrededor de la muestra,
usando en el muestreador un borde cortante fino y largo y haciendo que
el 4rea transversal de las paredes del muestreador sea la menor posible.
El jento relativo del se puede expresar por el coefi-
ciente de superficie 4,:

o= 222D 5100 porciento (6:7)
E
en la que D, es el didmetro exterior del muestreador y D, el di4metro de la
muestra. De acuerdo con Hvorslev,®® la alteracién por desplazamiento es
minima cuando el coeficiente es menor de 10 a 15 por ciento.

Un borde cortante fino y afilado aminora el desplazamiento, aunque
se dafia facilmente por la grava y las vetas duras, por lo que sélo se puede
usar en estratos blandos continuos.

El método que se siga para introducir el muestreador en el terreno es
importante en las arenas sueltas y en las arcillas muy sensibles. En estos
suelos el i golpear con el de choque y vibracién
son perjudiciales, aunque un solo golpe de un martillo pesado no parece
ser perjudicial. El mejor método para introducir el muestreador en el
terreno es forzarlo con un movimiento continuo y uniforme como el del
equipo hidraulico de la méquina perforadora o por medio de un aparejo
diferencial que tire contra anclajes que s hayan fijado en el terreno.

El rozamiento entre la muestra y las paredes del tubo produce una
alteracién en los bordes de la muestra que es ficilmente visible en los
suelos estratificados o laminados, pero que se produce en todos los casos.
Este rozamiento se puede reducir inclinando 0.50 mm hacia adentro el
borde cortante; de esta manera el didmetro de la muestra sera 1.00 mm
menor que el didmetro interior del tubo. Si el borde cortante se inclina
demasiado, la muestra se puede i i su ;sila
inclinacién es muy pequefia se puede deformar la muestra. También se
puede reducir el rozamiento limitando la longitud de la muestra y exca-
vando alrededor de la misma.

La remocién del suelo del agujero del sondeo reduce los esfuerzos hacia
abajo en el fondo del mismo, sin cambiar el esfuerzo lateral y el esfuerzo
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hacia arriba producidos por la sobrecarga de tierra; esto da como resultado
que el suelo se comprima hacia adentro y hacia arriba distorsion4ndose
en este proceso. Esta condicién es muy seria en las arcillas blandas, aunque
existe, hasta cierto punto, en todos los materiales. En los suelos no cohesi-
vos cualquier intento de bajar el nivel del agua en el agujero, por debajo
del nivel frestico, por bombeo o con cubetas, tendrd un efecto adicional,
porque la presién de agua en el fondo del agujero, que no esté equilibrada,
produce en el suelo la condicién de movedizo. Este esfuerzo no equilibrado
se contrarresta manteniendo el agujero lleno de liquido todo el tiempo. El
agua es el liquido adecuado para muchos suelos, pero en las arenas sueltas
y en las arcillas blandas el lodo de perforacién (descrito en la seccién 6:5)
es mejor. En arcillas extremadamente blandas es necesario, algunas veces,
igualar el peso especifico del fluido que se emplea para perforar al del
suelo, afiadiendo baroides o limaduras de hierro a la mezcla.

La succi6n que se produce al sacar el muestreador distorsiona la parte
inferior de la muestra y hasta puede sacar el suelo fuera del tubo. Esto es
dificil de evitar. Un pistén o una valvula de retencién colocado por arriba
de la muestra puede ayudar desarrollando una succién hacia arriba compa-
rable a la que tiende a sacar la muestra del tubo. Un pequefio tubo o
conducto unido a la pared exterior del muestreador y abierto a la altura
del borde cortante puede permitir que el lodo de perforacién de la parte
superior llene el hueco que se produce al sacar la muestra. Como un proce-
dimiento alternativo, se puede bombear aire a través del tubo desde la
superficic del terreno. Un medio simple para evitar la succién es soldar
una varilla de 6 mm de di4metro a la parte exterior del muestreador.
Se gira éste antes de extractlo, lo cual forma un conducto temporal en el

suelo; de todos modos el conducto el d
to del muestreador.
La manipulacién y al jento impropios causan choque, distor-

sién y secamiento de las muestras. Si las muestras se sellan inmediatamente
después que se sacan, se colocan en una caja acolchonandolas, se protegen
de temperaturas extremas y se transportan con el debido cuidado, esas
causas de alteracién se pueden reducir al minimo.

Se han desarrollado muchos tipos de equipos con objeto de reducir
a un minimo las alteraciones de las muestras; sin embargo, la importancia
relativa de los factores de alteracién difieren con el suelo, la profundidad
y el agua subterrénea. Por lo tanto, en Ia fabricacién de un muestreador se
debe tender a armonizar todos esos factores. Los tipos principales se rela-
cionan en la tabla 6:12 y los de més variadas aplicaciones se describen
en los pérrafos siguientes.

Muestreador de pared delgada. El muestreador para profundidades,
més simple y mis ampliamente usado, es el de pared delgada o tubo
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Shelby (figura 6.16a). Estd hecho de tuberia de acero estirado en frio
(algunas veces llamada tuberia Shelby), de 2 a 5 pulgadas (5.08 a
12.70 cm) de didmetro, con paredes de 1/20 de pulgada (1.27 mm) de
espesor para los tubos de 2 pulgadas (5.08 cm) y de } de pulgada
(3.17 mm) para los tubos de 5 pulgadas (12.70 cm). El extremo inferior
esté biselado para formar la arista cortante y puede estar inclinado hacia
dentro para reducir el rozamiento con las paredes. La parte superior esté
unida a una valvula de retencién que ayuda a mantener la muestra en el
tubo cuando se estd extrayendo del terreno.

{]
Lumbrera de agua | S¢tT-Vélvula de Lumbrera
cierre
Paso —f~
de agua
presién del agua
. i {— Tubo interior
sin Tubo exterior 4
soldadura Totator filo

3
3
2
=1 llg
H
i Diente: Muelle de retencién
s jentes
cortantes- _LAE del nacleo
2.85 plg
a. Muestreadorde  b. Muestreador c. Muestreador rotatorio
piston de doble tubo

jelgada
de tres pulgadas
Fig 6.16 Muestreadores para obtener muestras inalteradas.

El muestreador se introduce hasta el fondo del agujero de sondeo y se
fuerza en el suelo para que penetre una distancia no mayor de 15 didme-
tros, para reducir al minimo el rozamiento entre la muestra y las paredes
del tubo. La muestra se sella en el propio tubo con cera fundida y asi
se envia al laboratorio.

El muestreador de pared delgada reduce a un minimo las causas més
serias de alteracién de las muestras: el desplazamiento y el rozamiento.
Cuando se usa en agujeros de sondeo que estén estabilizados con lodo de
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perforacién, se pueden obtener excelentes resultados en una variedad gran-
de de suelos.

Muestreador de pistén. En suelos extremadamente blandos, aun el
pequefio desplazamiento del tubo de pared delgada hace que el suelo se
comprima dentro del tubo més aprisa de lo que avanza el muestreador,
causando la distorsién de la muestra. La distorsién causada por el roza-
miento también puede ser seria; pero si se reduce demasiado el rozamiento
por la inclinacién del borde y por la limitacién de la longitud de la
muestra, ésta se saldra del tubo cuando se esté sacando del terreno.

Estas dificultades se pueden reducir colocando un pistén en el mues-
treador de pared delgada, figura 6.165. Al empezar a tomar la muestra,
el pistén esti en el fondo del tubo y en contacto con la superficie del
suelo. El pistén se fija en esta posicién por la varilla que lo mueve, que se
extiende hasta la supuﬁcle del terreno y que se asegura a un soporte rigido.
El tubo se 4 al pistén, en el suelo que
est4 debajo. El pistén, que est fijo, impide que el suelo ejerza presién
hacia arriba. Si la muestra tiende a salirse del tubo se crea un vacio entre
el pistén y la muestra que ayuda a sostenerla. Con este método se pueden
obtener buenas muestras en suelos muy blandos, pero con un aumento
considerable del costo.

En el muestreador de pistén fijo de Osterberg se incorpora un cilindro
hidréulico en la cabeza del aparato muestreador para hacer avanzar el
tubo de pared delgada. La presién hidrdulica para la operacién se sumi-
nistra a través de varillas de sondeo huecas, lo cual elimina la necesidad
de la engorrosa doble varilla concéntrica, una para sostener el pistén y la
otra para introducir el muestreador en el suelo.

Se usa una gran variedad de muestreadores de pistén. El pistén libre
se fija al extremo inferior del tubo cuando se baja el tomamuestras en el
agujero; esto evita que el material suelto obstruya el tubo. Cuando se
comienza a tomar la muestra se suelta el pistén y queda como flotando
en el tubo sobre el suelo. Cuando se estd extrayendo el tubo se vuelve
a fijar el pistén y esto ayuda a mantener la muestra en su lugar; sin em-
bargo, no impide el apretamiento del suelo durante la toma de la muestra.
En otros tipos el pistén tiene forma de torpedo, lo cual permite que el
muestreador avance en suelos muy blandos sin necesidad de perforar pre-
viamente. Ninguna de estas variedades es tan efectiva como el pistén fijo.

d con hojas delgadas de metal. Este tipo de muestrea-
dor sueco reduce al minimo el rozamiento entre las paredes del tubo y el
suelo, introduciendo continuamente en el tubo tiras finas de hojas delgadas
de metal. Estas forman un forro delgado mévil de metal que impide que el
suelo toque al tubo. Las tiras de hojas delgadas de metal son jaladas por
un pistén a la misma velocidad que avanza el muestreador, de manera
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que no hay tendencia a que el suelo se distorsione porque sc apriete o por
rozamiento con las paredes. Siguiendo este método se han obtenido mues-
tras continuas inalteradas de 15 cm de largo en arcillas de consistencia
blanda a firme o en limos; sin embargo, es de poco uso en arenas y gravas.

El forro de hojas delgadas de metal est4 hecho de 16 tiras, cada una
de 1 cm de ancho, de manera que casi cubren la superficie de una mues-
tra de 7 cm de didmetro. Las tiras provienen de rollos que se ajustan 2 un
retenedor situado 30 cm por arriba de la arista cortante, de manera que
el desplazamiento del retenedor no produce alteracién perjudicial al suelo.
Las tiras llegan a la muestra a 12 cm por arriba del borde cortante.

i rotatorio combina la perfo-
racién y la toma de la muestra, lo cual hace que la alteracién debida al
desplazamiento sea minima. Un ejemplo es el tomamuestras Denison (fi-
gura 6.16¢), que Lonsiste en dos tubos concéntricos. El tubo interior es el
verdadero muestreador, tiene de 3 a 5 pulgadas (7.6 a 12.7 cm) de di4-
metro y 24 pulgadas (61 cm) de longitud, con un forro fino de acero y una
broca cortante pesada en el extremo inferior. El tubo exterior gira, corta
el suelo y los detritos son sacados del agujero del sondeo por el agua que
se bombea por el tubo de perforar y que fluye por entre los dos tubos. El
tubo interior permanece estacionario y protege la muestra del agua que se
inyecta. Los dos tubos se introducen en el terreno al mismo tiempo. Las
muestras que se obtienen con este son 1 icul:
mente en arcillas duras y en arenas ligeramente cohesivas, en las que es
dificil tomar muestras de otra manera. El equipo es comparativamente
costoso y también es costoso el operarlo.

Hay un niimero de variantes del muestreador rotatorio de doble tubo,
cada una de las cuales se aplica a una condicién especifica de trabajo.
Las series M de doble tubo con broca de diamantes fue originalmente
fabricada para tomar muestras de carbén. El tubo estacionario interior se
extiende casi hasta el borde cortante, que estd modificado. Con este mues-
treador se pueden obtener buenas muestras de 1.7 a 2.1 pulgadas (4.3 a
5.3 cm) de di4metro en rocas muy blandas faciles de erosionar y en suclos
duros. En el muestreador Pitcher se usa una muelle para controlar el avan-
ce del tubo interior. En las formaciones duras el tubo se retrae de tal
manera que el borde cortante rotatorio es el que guia al muestreador. En
las formaciones blandas el tubo interior con su borde biselado se extiende
por delante del borde cortante rotatorio, de manera que el muestreador
se asemeje a un tubo de pared delgada con borde cortante rotatorio, que
aminora el desplazamiento ligeramente por arriba de la entrada del tubo.

Muestreo profundo en arena. Es dificil obtener en los sondeos
muestras inalteradas de arena y de grava sin cohesién, ya que la operacién
de tomar la muestra puede reagrupar los granos y porque generalmente
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Ias muestras se salen del muestreador. Se recurre a helar el suelo y perfo-
rarlo con una perforadora rotatoria, pero esto tiene la desventaja de que
aumenta la relacién de vacios. En otro método se muestra con un mues-
treador de pared delgada y se hiela el extremo inferior de la muestra para
evitar que ésta se caiga al sacar el dispositivo.

Se pueden obtener muestras inalteradas de arena por debajo del nivel
fretico, si se emplea un lodo de perforacién muy pesado. El lodo forma
una cubierta en el extremo inferior de la muestra, impidiendo asi que se
salga del muestreador. Se drena el exceso de agua de la muestra antes de
sellarla, de manera que la tensién capilar ayude a mantener su estructura
durante el porte. También es i medir la muestra de manera
que se pueda descubrir cualquier cambio en la compacidad que se pro-
duzca durante el transporte y se pueda calcular la relacjén. de vacios ori-
ginal a partir del peso tal como se recibié en el laboratorio.

En el muestreador de arena Bishop se utiliza un gran cilindro que se
fuerza sobre un tubo de pared delgada después que éste ha penetrado
en la arena. Se bombea aire en el cilindro de manera que el muestreador
con su arena suelta quede rodeado por aire. Si la operacién de reemplazar
el agua por el aire en torno al tubo muestreador es suficientemente lenta
como para que la arena pueda drenar parcialmente, ésta se mantendré
intacta ‘en el tubo por tensién capilar.

Muestreador con forro interior. Uno de los primeros tipos de mues-
treador, que todavia se usa, es similar al partido, pero lleva en su interior
un tubo sin costuras que se ajusta bien al exterior. La muestra se transporta
y almacena en este tubo para que las alteraciones por manipulacién sean
minimas. Este muestreador no se usa mucho porque tiene un coeficiente
de superficie grande, que con frecuencia produce una severa distorsién de la
muestra por desplazamiento.

6:12 PRUEBAS EN OBRA

El hacer las pruebas del suelo en el propio lugar tiene, teéricamente,
la ventaja de reducir al minimo las alteraciones causadas por los cambios
de esfuerzos y otras distorsiones similares inherentes a la toma de mues-
tras, eliminandose también los efectos del choque y la vibracién durante
el transporte y la subsecuente manipulacién. Ademss, en la prueba en
obra se incluyen los efectos de las caracteristicas relacionadas con la for-
macién, de modo que este tipo de ensayo es probablemente la forma més
realista de medir las propicdades fisicas del suelo en su propio ambiente.
Sin embargo, la propia prueba ocasiona alguna alteracién y, por lo ge-
neral, es imposible evaluar los efectos debidos a los cambios drasticos del
medio. Un resumen de los diferentes métodos se exponen en la tabla 6:13.
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Los diferentes penetrmetros descritos en la seccién 6:7 se pueden
usar como pruebas en obra indirectas. El cono estitico mide directa-
mente la resistencia puntual de la formacién. La extrapolacién de los
resultados a una cimentacién de tamafio natural se trata en el capitulo 10;
pero, como en todos los modelos, hay que evaluar el efecto de escala. Las
pruchas dindmicas también se pueden relacionar con la capacidad de
carga. Como la capacidad de carga de un suelo est4 en funcién de sus pro-
picdades ingenieriles. (capitulo 9), debe existir una relacién entre esas

i y la resi: ia a i ya sea estdtica o dindmica. En
la seccién 6:7 se dan i piricas tipicas que la
resistencia de las arcillas en el propio lugar y la compacidad relativa y el
4ngulo de friccién interna de los suelos no cohesivos. Sin embargo, como
también intervienen otros factores, estas relaciones no est4n bien definidas
y s6lo deben usarse como meras indicaciones de las propiedades que se
investigan. Para un lugar y estrato determinados, la dispersién de los
datos es limitada y se puede deducir, para ese preciso lugar, una relacién
bien definida.

Veleta para pruebas de esfuerzo cortante. La veleta se usa en en-
sayos para determinar la resistencia a esfuerzo cortante de los suelos, a
gran profundidad, bajo el fondo de un pozo y con el minimo de alteracién.
La veleta para pruebas en obra, figura 6.174, tiene dos aspas en cruz, uni-

i didmetros corrientes son: 5, 6.25 y 7.5 cm,

La veleta se i d hacia
dentro del suelo en el fondo del pozo, hasta que su parte superior quede
a dos didmetros por debajo de dicho fondo. La rotacién de la veleta

Momento torsor Nota: el gas en la cé-

lula de proteccion, el
agua en la célula de
medida

Celulade 2
medida 60

a
a
__/Célula de
proteccion

23plg=575cm

a. Veleta b. Presibmetro de Menard para medir deformacién
y seudorresistencia (Nota: el dibujo esté a escala)

Fig. 6.17 Pruebas de resistencia in situ.
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TABLA 6:13 PRUEBAS EN OBRA

a. Pruebas directas

Método

Téenica

Uso

Limitaciones

Prueba de resisten-
cia al esfuerzo cor-
tante por veleta.

Pruebas de cargit
ASTM D-1194
ASTM D-1143

Pruebas de
permeabilidad en
obra

Peso_especifico
en obra

ASTM D-2167
ASTM D-1556
ASTM D-1587

Prucba con
sobrecarga

Pozo de prueba

Rotacién de la veleta en suelo inalterado. Medir
momentos méximos de torsién, inicial y posterior.

Cargar por incrementos un modelo grande, cimien-
1o o pilote de tamafio natural ; medir asentamientos.

Bombear agua hacia adentro o hacia afuera del
pozo; medir el descenso del nivel del agua en los
agujeros adyacentes o la velocidad de cambio del
nivel del agua en el pozo,

Excavar un agujero, pesar el suelo, medir el volu-
men del agujero usando arena normal o agua que
llene una membrana de goma introducida en el
agujero, Medir el peso de la muestra inalterada
(D-1387).

Colocar sobre la superficie un peso de relleno igual
al de la estructura.

Excavar un_pozo, medir la capacidad del hueco,
pesar ¢l suelo_extraido, obtener muestras inaltera-
das y fotografias.

Cuando es dificil tomar muestras del
suelo para pruchas de resistencia sin
drenaje (arcilla blanda).

Medir méxima capacidad de carga;
asentamicntos a corto plazo.

Permeabilidad efectiva horizontal de
la masa de suelo.

Peso especifico del suelo inalterado o
del relleno,

Asentamientos, resistencia limite a

pura presién,

Compacidad de grava gruesa, roca
pnmda, ‘muestras para pruebas detalla-

las; buzamiento, estratificacién, agrie-
tamiento en el lugar,

Se produce falla progresiva
en suelo sensible; efecto va-
riable en grava y dudoso en
arena.

La interpretacién en térmi-
nos del prototipo es difcil.

Dudoso por arriba del nivel
frestico; no efectivo en per-
meabilidad vertical ic.

Limitado por la grava o por
el agua,

Tiempo, costo.

Costo, agua subterrinea.
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b. Prushas indirectas

Penetracién
dinmica

Penetracién
estética

Expansién del
2
Resistividad

geofisicos)

Onda eléstica
(ver métodos
geofisicos)

Reaccién a la
vibracién

Hincar el muestreador esténdar o el de punta coni-
ca con un martillo de peso_conocido. Contar el
nimero de golpes de caida libre para hincar una
distancia determinada, (ASTM D-1586 prueba es-
téndar de penetracién.)

Forzar la punta cénica en el suelo, medir Ia fuerza
de penetracién a velocidad fija; dar vueltas a Ja
punta cénica que tiene aletas helicoidales, medir
a fuerza para avanzar el cono por delante de la
barrena,

Expansionar un tubo eldstico en un pozo, Medir el
volumen de Ia expansién por la presién en el tubo.

Pasar una corriente eléctrica entre dos electrodos;
medir el potencial entre los electrodos intermedios;
calcular Ia resistividad aparente.

Medir el tiempo de recorrido de la onda de choay
producida por impacto o exploion. Caleular 12
velocids

Inducir vibracién por pesos excéntricos en rotacién
contraria, Medir la reaccion a distancias variables
por los sismémetros.

Estimar resistencia y/o densidad,
Estimar capacidad de carga admisible,

Estimar resistencia y/o compas
Estimar capacidad de carga admmble

Estimar resistencia y compresibilidad
del suelo.

Estimar identidad del suelo (arcilla o
arena). Estimar corrosién,

Estimar rigidez e identificacién

Estimar reaccién dinimica,

Cambia la compacidad de la
arena suelta; sensible a cam-
bios de técnica.

La interpretacién varia con
el suelo; identificacion del
suelo dudosa; sensible a cam-
bios de técnica.

Interpretacién discutible

Interpretacién de datos dis-
cutible; estimacién burda
cuando més.
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corta el suelo en una superficie cilindrica. Se mide el momento de torsién
necesario para iniciar el corte y frecuentemente se indica el aumento de
deformacién torsional como funcién del momento de torsién. Después de la
falla se dan varias revoluciones y se aplica un segundo momento de torsién
para medir la resi ia del suelo do. La resi ia al esfuerzo
cortante, s, para una veleta de didmetro D y longitud L se halla, conocido
el momento de torsién T, de la manera siguiente:

= -IZZ «DLs,

s = 2T/ (=D"L). (6:8)

Se pueden hacer correcciones para tener en cuenta la resistencia al esfuerzo
cortante en el extremo, pero si L/D es mayor de 3 la correccién es despre-
ciable.

Expansién interna o del pozo de sondeo. Se puede evaluar el ca-
récter de la relacién esfuerzo-deformacién de un suelo o roca por la
resistencia que ofrece a expansionarse un pozo de sondeo debido a una
presién que se ejerce en su interior. El medio més simple para hacer este
ensayo es un manguito de goma con casquetes rigidos en los extremos,
que se coloca bien ajustado en una porcién del agujero. Se llena el man-
guito de liquido y se aplica presién que se transmite al suelo o a la roca.
La deformacién radial se puede medir por una sonda interior o, indirec-
tamente, por el cambio de volumen del liquido contenido en el manguito.
En el presiémetro Menard,®*™ se emplean tres manguitos, todos con la
misma presién. Los esfuerzos y deformaciones alrededor de los dos man-
g\nlus exuemos o calulu.x de proteccién son tridimensionales; producen
una i en el suelo ad; a la célula central.
La deformacién radial correspondiente al aumento de las presiones inter-
nas se mide por el cambio de volumen en la célula central o de medida.
De esta medida se obtiene un médulo radial de deformacién que corres-
ponde a los estados de esfuerzo en el suelo, inicial y aumentado, a ese nivel.
Este médulo se puede relacionar empiricamente con el médulo de elasti-
cidad, E, y con la compresibilidad del suelo, segin sea la velocidad con
que se haga el ensayo.

El estado inicial de esfuerzos en un suelo o roca se puede investigar
por una expansién unidimensional Se colocan puntos de referencia en la
superficie de la masa que se investiga y se hace una ranura entre ellos; si
el esfuerzo en el interior de la masa es suficiente, la ranura se cerrard
parcialmente. Se coloca en la ranura un gato hidréulico en forma de disco
delgado (a estos gatos se les llama gatos planos) y se aumenta la presién
hasta que la distancia entre los puntos de referencia vuelva a su valor
inicial. Si la reaccién de la masa es elstica, la presién que fue necesaria
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aplicar para que la masa volviera a su posicién inicial es equivalente al
esfuerzo inicial en esa direccién.

P bilidad in sitz. La ilidad de la totalidad de una masa
se puede medir por pozos de prueba, en los cuales el agua se introduce en el
terreno o se extrae por bombeo. La simple expresién para el flujo perma-
nente, deducida en la seccién 4:2, se puede aplicar para medir el gasto
que sale o entra en los pozos. Es posible tener un mejor control de la ope-
racién bombeando agua dentro del terreno, para la cual es adecuado un
pozo pequefio, que es barato. Si el nivel del agua subterrdnea es inicial-
mente alto o si no es posible bombear agua dentro del pozo se puede extraer
el agua. Los pozos de ensayo de 7.5 a 15 cm de didmetro deben penetrar
tanto como sea posible dentro del espesor del acuifero. Alrededor del
pozo de prueba se deben hacer dos o preferiblemente tres grupos de pozos
de observacién, figura 6.18. Los grupos de observacién se sitian regular-
mente a 7.5, 15y 30 m del pozo de ensayo. Se bombea continuamente a un
régimen constante hasta que se estabilice el nivel en los pozos de observa-
cién. El coeficiente de permeabilidad promedio se puede calcular midiendo

el descenso promedio del nivel de agua en dos grupos de pozos de obser-
vacién. Los diferencias entre la permeabilidad calculada con diferentes
grupos de pozos de observacién indican variaciones de k con las distancias
© que no se ha dado suhcxcme ncmpo para que se establezca el equilibrio.
Si las di son debe i el bombeo hasta que
los resultados sean més compatibles.

Se puede usar gasto hacia dentro de un tubo como medida aproxima-
da de la permeabilidad de un estrato permeable. El agujero es entubado
en la capa permeable, como se muestra en la figura 6.18¢, de manera

D
A - | Tubo de entibacién
J3
ah
12 Nivel de agua
I estti
D 8
| ety
J Pozos de observacion
ISP b
& 020 de prueba
a. Distribucién de los b. Observacién del nivel de c. Fiujo dentro de una perforacién

Ppozos de observacién agua bombeando hacia de sondeo entibada

entro o hacia afuera

Fig. 6.18 Pruebas de permeabilidad in situ.
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que el extremo del tubo esté a no menos de 5 didmetros de los limites del
estrato. Se mide el nivel original del agua, después se afiade agua en el
agujero de sondeo para mantener el agua en el tubo a un nivel constante.
Cuando se haya establecido un gasto constante de entrada de agua, g,
se puede calcular la permeabilidad por la siguiente relacién:

- g n
k= ooy (6:9)
Pruebas a gran escala. En las pruebas a gran escala en suelo o en
roca, se integran los efectos de la estratificacién y de los defectos estructu-
rales y la evaluacién del comportamiento de toda la masa es més realista
que en los pequefios ensayos convencionales. Debido a lo demorado y
costoso que resulta este tipo de prueba, sélo se realiza cuando las peculia-
ridades de la estructura del suelo y de la roca hacen poco confiables los
ensayos convencionales. El equipo y la técnica a seguir en estas pruebas
deben ajustarse a la estructura de la masa. Para redactar el programa de
cada prueba se necesita inventiva e imaginacién.

El ensayo a esfuerzo cortante de la masa puede poner de relieve la ver-
dadera significacién de los defectos, tales como antiguas zonas de cortante,
grietas y vetas de debilitamiento. La prucba de cortante directo es proba-
blemente el método mis sencillo. Se excavan trincheras en la masa para
aislar un bloque de varios metros ciibicos que sea representativo de la
totalidad. La orientacién de las trincheras debe ser tal que se pueda aplicar
Ia fuerza paralelamente a la zona de debilitamiento que se quiere evaluar.
Si la superficie potencial de cortante es horizontal, el esfuerzo normal se
aplica por medio de pesos directamente sobre dicha superficie; en otros
casos €l esfuerzo normal se aplica por medio de gatos hidraulicos que
reaccionan contra una viga anclada al suelo o la roca fuera de los limites
de la masa que se ensaya, figura 6.19. Las cargas para el cortante se

a. Cortante directo en b. Colocacitn de los instrumentos para
masa de roca sana el ensayo de carga con relleno

Fig. 6.19 Pruebos de campo.
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aplican por medio de gatos que reaccionan contra las paredes de la
trinchera y la deformacién se mide con micrémetros. Los resultados
se representan en la misma forma que para otras pruebas directas de cor-
tante. Este tipo de ensayo se ha usado en suelos duros, rocas con juntas
en cimentaciones de presas y en tineles y también para evaluar la resis-
tencia al resbalamiento del concreto (vaciado en un bloque) sobre una
cimentacién de roca.

Las pruebas de idad de carga y de a gran escala
se hacen utilizando sobrecarga de relleno u otros pesos, como tanques
llenos de agua. Los indicadores para medir los consisten en
placas de acero cuadradas de 1 m de lado, con varillas indicadoras enros-
cadas que se extienden hacia arriba; estas placas se colocan sobre el
terreno. Las placas se distribuyen en forma regular en el 4rea que se
ensaya y en la adyacente a la misma. Se marca la elevacién de cada placa
en la varilla indicadora y se afiade el relleno en incrementos. Las medidas
de los asentamientos a intervalos regulares se obtienen por varillas indi-
cadoras, como en una prucba de consolidacién. Si las cargas de relleno
que se requieren son grandes, se afiaden extensiones a las varillas indica-
doras de manera que éstas siempre sobresalgan de la superficie del relleno.
Con frecuencia se instalan piezémetros en los estratos criticos para medir
el aumento de la presién intersticial y también se toman muestras de los
estratos criticos antes y después de aplicar la carga, para determinar
cualquier diferencia en la relacién de vacios, la humedad o la resistencia.
Estas pruebas toman tiempo y son costosas, pero si se realizan correcta-
mente son posiblemente las més seguras de la masa total de suelo o roca
(son el resumen del comportamiento de la propia estructura).

6:13 PRUEBAS DE LABORATORIO Y SU EVALUACION

El objetivo de una investigacién detallada, incluyendo pruebas de cam-
Po, es facilitar al ingeniero los datos cuantitativos necesarios para el ani-
lisis y proyecto de una obra de ingenieria. El sistema estructural del suelo
y de la roca en su totalidad se definen en la fase exploratoria, seccién 6:9,
la etapa final es evaluar las propledades pemnemes de los estratos criticos
que se hayan i los de los
ensayos de laboratorio de muestras inalteradas y los datos de pruebas de
campo, correlacionando estrato por estrato con los ensayos | de identifica-
cién, los geofisicos y la resistencia a la

Preparacién de la muestra. Las muestras inalteradas que se envian
al laboratorio son de dos tipos: continuas y a intervalos. Las muestras
continuas se cortan en secciones que representan 15 6 30 cm de profun-
didad, se pesan y después se separan en pequefias porciones para la clasifi-
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cacién visual y para determinar la humedad. Se pueden calcular el peso
especifico promedio y la relacién de vacios en cada seccién. También se
pueden determinar el peso especifico promedio y la relacién de vacios en
cada muestra tomada a intervalos. Los resultados de los ensayos se dibujan
en la misma hoja de trabajo, como los datos de los sondeos de exploracién.

Se corta una rebanada fina vertical de cada muestra o seccién, se
coloca a un lado y se deja secar. Se examina la rebanada de tiempo en
tiempo para determinar la presencia de laminacién de estratos finos, pues
ordinariamente éstos se hacen mas visibles después que la rebanada se ha
secado parcialmente. También se pueden ver corrientemente los efectos
de la alteracién que se produce al tomar la muestra por la distorsién de
los estratos. Y finalmente se mide el espesor de cada veta de suelo que sea
caracteristica.

Pruebas en suelos cohesivos. Un estudio de las pruebas de clasifi-
cacién y los valores de la relacién de vacios demostrarin que las caracteris-
ticas del suelo varfan dentro del mismo estrato. Los puntos donde las
caracteristicas del suelo de un estrato sean tipicas o extremas, se pueden
determinar por los gréficos de humedad, relacién de vacios, plasticidad y

ia alap ién. Para las iones de las propie-
dades del suelo, las muestras inalteradas para los ensayos de esfuerzo cor-
tante y de consolidacién se seleccionan por lo general, de las partes donde
las condiciones son tipicas o extremas. Solamente se ensayan unas cuantas
muestras, pues el ensayarlas todas serfa muy costoso. Los resultados se
pueden it con las otras iedades del suelo para determinar
la resistencia o la compresibilidad promedio del estrato.

Pruebas en suelos sin cohesién. Las pruebas de resistencia de los
suelos sin cohesién se hacen con muestras alteradas con diferentes relacio-
nes de vacios. La correlacién entre el 4ngulo de friccién interna y la
compacidad relativa del suelo se puede usar para estimar la resistencia
del depésito de suelo.

Correlacién de los resultados de los ensayos. Ni el tiempo ni el
dinero permiten hacer tantos ensayos como los que serian necesarios para
establecer un ord de las p
macién, resistencia, cambio de vulumen, permeabilidad) en cada estrato
critico. Correlacionando los datos de los ensayos con la informacién total
disponible de cada estrato, se puede hacer una evaluacién mis real que
por los ensayos solamente. Los factores més adecuados para hacer la
correlacién dependen del suelo y de Ia roca, por lo tanto varian de una
obra a otra. En la tabla 6:14 se dan algunas relaciones tipicas que con
frecuencia son convenientes.

Parémetros para el analisis. En cualquier estrato hay, corrientemen-
te, una variedad de valores para una propiedad determinada, como son
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TABLA 6:14 CORRELACION DE LOS DATOS DE LAS PRUEBAS

Prucba.

Posible correlacion

Humedad

Tamafio de los granos
(D, Das, Cu)

Limite liquido, LL

Indice de plasticidad, IP

Razén agua plasticidad, Rw

Relacién_de vacios, ¢, peso
especifico, ¥
Compacidad relativa, D,
Velocidad sismica, ¥/
Resistividad eléctrica, p

Resistencia a esfuerzo cortante de la arcilla. Indice
de compresién de la arcilla
resistencia y
suelos no cohesivos.
Compresibilidad.
Expansién-retraccién, ¢ de las arcillas.
retraccién potencial; carga de precon-

de los

Comprmbx.hdld resistencia a esfuerzo cortante,

Resistencia, compresibilidad, de suelo no cohesivo.
Médulo de elasticidad, resistencia de la roca.

Humedad, contenido de arcilla, contenido de ma-
teria orgénica y de sal.
Resistencia a esfuerzo cortante, compacidad rela-

Resistencia a la_penetracién,
tiva, médulo de compresibilidad.

estética y dindmica

6, ¢, Ge, Ca, y k. Muy a menudo se utilizan los valores promedios o media-
nas, Si las variaciones entre los resultados de los ensayos estin entre limites
estrechos, lo indicado es tomar el promedio o la mediana; pero en la ma-
yoria de los estratos las desvlamones del promedio son tan grandes que se
puede llegar a 1 si se toman lios. Por lo tanto,
para los proyectos se debe dar énfasis a los valores més bajos. Aunque
algunos proyectistas sostienen que el proyecto debe basarse en las peores
condiciones de cada estrato, esto es demasiado conservador, porque puntos
malos localizados rara vez controlan el comportamiento de todo el estrato.
Si las 4reas débiles ocurren una base ble para
el proyecto es tomar el cuartil mds bajo; el valor para el cual el 25 por
ciento de los datos son peores y el 75 por ciento son mejores. Si las varia-
ciones son muy amplias, es mejor tomar el 10 6 20 por ciento mds bajo.
Ademés, el proyecto final se debe analizar para el valor dnico més bajo
y posiblemente revisar el proyecto si el factor de seguridad es menor
que uno.

Los resultados de todas las pruebas ampliados por las correlaciones, son
indicados ordenadamente en las secciones transversales del subsuelo pre-
paradas con los datos de la fase exploratoria de la investigacién. Sobre
las mismas secciones se dibujan los croquis de la estructura propuesta, de
manera que estas secciones sean el punto de partida para el analisis
que hace el ingeniero de la estabilidad, la capacidad de carga y el asen-
tamiento.
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6:14 COMPROBACION DURANTE LA CONSTRUCCION

Las investigaciones del suelo no se terminan al terminarse el proyecto
ni al comenzar la construccién. Como se explicé en los casos histéricos
referidos en la introduccién, se pueden presentar condiciones imprevistas
0 se pueden descubrir nuevas evidencias que pudieran tener una profunda
influencia tanto en el proyecto como en la construccién. Se debe mantener
un cuidadoso registro de todas las condiciones del suclo, del agua sub-
terrénea y de la roca, con fas y Si las
condiciones difieren de lo que indicaban las primeras i igaci debe
informarse al proyectista para que estos cambios puedan ser evaluados. Si
Ias condiciones son las mismas, estos registros pueden hacer mucho para
reducir al mfnimo las reclamaciones injustificadas por cambios de con-
diciones.

La v:rdadexa seguridad del trabajo de comstruccién, particularmente

los altos )l y las presas, frecuente-
mente dependen de una continuada observacién de la elevacién del agua
subterrénea, de los niveles pi icos en estratos dos y de los

movimientos laterales y verticales de la masa de suelo o de roca. La ins-
trumentacién para la observacién regular de estas caracteristicas es un
trabajo rutinario incorporado a la construccién de las presas de tierra y
a las excavaciones profundas. Aun en las obras més pequefias una simple
instrumentacién, como pozos de observacién del agua subterrénea y puntos
de referencia de elevacién conocida, acertadamente colocados, son fitiles.
Sin embargo, el instrumento mas importante es un ingeniero observador
que inspeccione regularmente el lugar de las obras, anote todos los cambios
e interprete éstos en términos de las operaciones de construccién y de sus
potenciales efectos en el proyecto. Estas observaciones hubieran reducido
a un minimo los problemas en el caso del camino en la regién montafiosa
de los trépicos, descrito en la introduccién de este capitulo y pudieran
haber evitado dificultades en el caso del colapso de la planta de tratamiento.
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LECTURAS RECOMENDADAS PARA AMPLIAR
LO EXPUESTO EN ESTE CAPITULO

1. Referencias 6:1, 6:2, 6:5, 6:8.
2. Referencias 6:11, Art. 44, 45.

3. L. J. Goodman y R. H. Karol, i oundati
Engineering. The Macmillan Company, Nueva York, 1968, ca-
pitulo 2.

4. Referencia 6:9 para las Gltimas modificaciones.

PROBLEMAS

6:1 Prepare un perfil del suelo tipico de su localidad, obtenga los
datns de los l:onslructores, ingenieros del condado y de la ciudad,
en 4neas y de in-
formes geolégicos y de ingenierfa.
6:2 Los siguientes datos son de un solo sondeo de ensayo hecho para
un tanque de agua:

Datos de las muestras
Datos del suclo No. de golpes

Profundidad, m Estrato de suclo prof. m penet, w LL
0.00- 1.20  Relleno, cenizas, ladrillos 0.60 3 - —
120- 210  Arcilla dura, ligeramente pléstica 150 32 21 44
2.10- 760  Arena cuarzosa firme, uniforme,
gruesa y subredonda 2.40 15 - -
4.00 19 R
5.50 27 =, &9
7.00 20 - =
7.60- 975 Arcilla firme, muy pléstica 8.00 Y 55 62
9.50 6 57 64
9.75-1550  Arena compacta, uniforme, fina, 10.00 35 - -
angulosa 11.50 37
13.00 40 —_— -
14.50 46 T
15.50-23.00  Grava de tamafio pequefio, de 16.00 48 [ —
compacta a muy compacta, 17.50 55 - -
angulosa, gruesa con arena, 19.00 72 -
subredonda. Se hace més 2050 68 - -
gruesa con la profundidad 22.00 63 J—

6.70 Agua subterrinea
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a) Dibujar el registro del sondeo.

b) Determinar si hay algunos estratos que requieren un estudio
més detallado y en ese caso hacer la lista de las pruebas ne-
cesarias.

¢) ¢Deben hacerse més sondeos o més profundos? E tanque pesa
410 ton y estd do por cuatro col situadas
en las esquinas de un cuadrado de 9.10 m de lado.

Hacer un croquis y una lista de los equipos esenciales para son-
dear, usando barrena de mano y sonda con inyeccién de agua, y
muestreador de cuchara.

64 Un edificio para oficinas de diez pisos tiene el piso del basamento

6:5

6:6

210 m por debajo de la superficie del terreno, Tiene 30 m de

ancho y 73 m de largo. La carga permanente por piso es de 600

kg/m? y la carga accidental de 250 kg/m®. El suelo pesa 1,760

kg/m®.

4) Hacer un croquis de la ubicacién de los sondeos para las
condiciones promedio.

b) Determinar la profundidad de los sondeos usando la regla
del 10 por ciento de aumento en los esfuerzos efectivos.

Un edificio de un piso para una planta industrial tiene 37 por
185 m. Descansa en un relleno reciente de 1.00 m de espesor. La
geologia del 4rea indica que debajo del relleno reciente hay
depésitos estratificados horizontales de una laguna costera, cu-
biertos por un relleno artificial antiguo de arena.
) Hacer un croquis de la ubicacién de los sondeos que se reco-
miendan,
b) Estimar la profundidad necesaria de los sondeos. ¢Qué condi-
ciones pudieran encontrarse durante el sondeo que aconsejaran
cambiar esa profundidad? ¢En qué caso deben tomarse mues-
tras inalteradas?
Estimar el costo de la investigacién del suelo en ese lugar,
suponiendo que las pruebas en el suelo y los gastos de ingenieria
representan el 40 por ciento del costo del sondeo y del mues-
treo.

S

En el centro de un 4rea cuadrada de 90 m de lado se han pro-
yectado un edificio para consultas médicas de 20 pisos, de 30 X
43 m de superficie, un taller de dos pisos y una plaza para el
estacionamiento de vehiculos. Los dos edificios tienen basamentos
de un piso. El lugar ests situado en un 4rea urbana renovada,
que estuvo ocupada por casas viejas y talleres con basamen-
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6:7

tos, pero que ahora se rellendron para hacer un rea de estacio-
namiento. La ciudad esté situada en una planicie aluvial de un
ancho y sinuoso rio, con farallones calizos que dominan el valle,

a) Describir los pasos que es conveniente seguir para el recono-
cimiento o evaluacién preliminar del lugar.

b) Preparar un plan de sondeo y una gufa de los procedimientos
que se requieren para la fase exploratoria de la investigacién.

¢) Estimar el costo de esta investigacién.

En los sondeos de exploracién del problema 6:6 se encontrs el

siguiente perfil tipico del suelo, relativamente uniforme en todo

el lugar.

06 m Cascote.

6-15m Vetas alternadas de arcilla limosa blanda y arena arci-
llosa; N entre 5 y 15 golpes por 30 cm.

15-21m Caliza con vetas de arcilla; recuperacién promedio de
los corazones 15%.

21-27m Caliza dura; ién promedio de los
959%, buzamiento 60 grados con la horizontal, espa-
ciamiento de las juntas, 90 cm.

6m Nivel del agua 4nea en el mes de

a) Dibujar una posible seccién transversal del subsuelo de este
lugar.

b) Preparar un plan general para las investigaciones detalladas
finales que son necesarias, incluyendo la ubicacién de los son-
deos y los métodos para tomar muestras inalteradas.

¢) Lista de los ensayos que es necesario hacer con las muestras

_ obtenidas en esta fase.

d) Estimar el costo de esta fase final de la investigacién, exclu-

yendo el trabajo de ingenierfa.
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Reaccién de la masa
a la carga

JunTo a un antiguo edificio que tenia cimentaciones aisladas poco pro-
fundas, se hizo una excavacién abierta profunda. El ingeniero exigié que
los taludes de la excavacién tuvieran un talud inferior a 2(H) a 1(V),
para estar seguro que no se produciria una falla por cortante en el terreno
y con ella la destruccién del edificio. El terreno no fall6, sin embargo, el
edificio quedé seriamente agrietado. La masa de suelo se deformé eldstica-
mente ocasionando que el muro del edificio mas préximo a la excavacién
se moviera hacia afuera y hacia abajo. El ingeniero nunca consider6 esta
posibilidad, sin embargo, esto condujo a la clausura del edificio.

Un muro de sostenimiento de tierras de 10 m de altura de reciente
construccién era uno de los lados de una gran planta industrial que estaba
en proceso de construccién. Se exigfa que la obra se realizara siguiendo el
orden sigui i6n del muro de imi 2)
del relleno detrés del muro y 3) construccién del resto de la planta. Cuando
justamente se habian terminado las dos primeras etapas se qbservaron
grietas en la superficie del relleno a unos 6 m del muro. El ingeniero
examiné el muro y encontré que el coronamiento del mismo se habfa des-
plazado hacia afuera més de 5 cm. El le eché la culpa a defectos de cons-
truccién, y ordené la reconstruccién del muro y del relleno. El contratista
se neg6 y continué la construccién del edificio hasta terminarlo. Treinta
y cinco afios después, en 1968, el muro y el edificio estaban intactos; el
muro no habfa sufrido. posteriormente ningfin movimiento, y tampoco se
habfan’ producido nuevas grietas en el relleno. El suelo habfa fallado por
cortante durante Ia etapa de relleno y el muro se incliné, pero ambas cosas
eran normales: fue la reaccién indispensable a la carga de la masa, la
que 1o puso en peligro el funcionamieénto final de la

Se hizo una excavacién profunda para un edificio sin entibar el terreno,
porque una excavacién previa de prueba demostré que el suelo podia

391
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sostenerse sin estibacién con taludes verticales. Cinco semanas mis tarde
una gran parte del terreno se cayé dentro de la excavacién matando a
dos obreros e hiriendo a cinco. El tiempo habfa sido bueno, ningtin trabajo
de construccién, en la vecindad del terreno habfa fallado, y no habfa causa
aparente para que el suelo fallara sibitamente por cortante. Para el pro-
fano parecia como si el suelo se hubiera cansado de soportar su incesante
carga. Y en efecto, esto era cierto: una continuada pero inadvertida fluen-
cia con altos esfuerzos condujo a una falla retardada.

Estos tres ejemplos ilustran las reacciones tiltimas de la masa de suelo
a los cambios de esfuerzo. En el primer caso el suelo se deformé més o
menos elasticamente, y aunque estaba seguro contra la falla, la estructura
se deterioré tanto que no fue posible repararla. En el segundo caso el suelo
fall6, y aunque el ingeniero desconocia esto, Ia falla del suelo era indis-
pensable para que el muro de i con idad. La
teoria del empuje de tierras que se usé para proyectar el muro suponia
que el suelo fallara por cortante; sin esa falla el empuje hubiera sido més
del doble. El tercer ejemplo ensefia que el comportamiento del suelo
estd subordis al tiempo ido, aunque el medio ambiente per-
manezca invariable. Si el estado atmosférico hubiera sido muy hiimedo o
extremadamente caliente y seco, o si hubieran ocurrido heladas y deshie-
los, el efecto del tiempo se icaria mis sin
embargo, los cambios que ocurren por fluencia con altos esfuerzos pueden
ser igualmente graves.

La mecénica del suelo y de la roca trata de la reaccién de la tierra
a las cargas que soporta. Los principios de la Mecénica se aplican igual-
mente para resolver los problemas del suelo y de la roca, como los de
cualquier otro material de construccién. Sin embargo, los problemas en
su totalidad, son por lo general més complejos debido a tres factores.

Primero, la mayoria de los problemas incluyen al mismo tiempo la masa
de suelo o roca y Ja obra de ingenierfa que soporta. Los dos componentes
del sistema, el suelo y la obra de ingenierfa, obedecen a las mismas leyes
fisicas. Aunque la obra de ingenierfa est4 hecha generalmente de materia-
les més resistentes y rigidos que la tierra, los dos componentes reaccionan
© se mueven conjuntamente, por lo tanto, sus acciones mutuas deben ser
consideradas. El caso del talud de suelo que era estable aunque la estruc-
tura fallé, ilustra la importancia de la interaccién.

Segundo, el peso de la masa de suelo o roca es por lo general bastante
mis importante que las cargas debidas a la obra de ingenieria. Por ejem-
plo: en un puente de carretera que cruza un rio de un valle, la carga
accidental serd del 20 al 40 por ciento de la carga permanente de la es-
tructura; sin embargo, en un terraplén de gran altura que cruce el mismo
valle, la carga accidental representars menos del uno por ciento de la
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carga del relleno. Como el peso total de la masa de suelo es por lo general
mucho mis grande que el peso de la estructura que soporta o el de una
carga accidental, debe darsele a aquella mayor consideracién proporcio-
nalmente.

Finalmente, la reaccién del suelo a la carga depende de una amplia
variedad de factores, incluyendo su propio peso, como se describié en el
capitulo 3. Aunque las propiedades de los otros materiales cambian, los
cambios en el suelo y la roca son generalmente mucho més grandes, y
tienen efectos mucho mayores en la reaccién del sistema suelo-obra de
ingenierfa.

El enfoque general de la reaccién de la masa a la carga es €l tema
que ser tratado en este capitulo; los casos especificos se tratarin en los
capitulos 8, 9, 10 y 11.

7:1 LA CARGA DE LA MASA. FUERZAS INTERNAS

Las fuerzas dentro de la masa generadas por la propia masa se llaman
fuerzas internas, Los esfuerzos debidos a la temperatura son un ejemplo
de una forma de esta importante fuerza interior en el caso del acero o del
concreto; en la masa de suelo o de roca la fuerza interna més importante
es la gravedad. Algunos casos simples se tratarén a continuacién

Esfuerzos verticales en una masa a nivel. El caso mis simple
de una fuerza interna de gravedad es el esfuerzo vertical en una masa de
suelo o de roca semi-infinita y de superficie horizontal. Si el peso especifico
de un estrato de espesor H es y,, figura 7.1a, el esfuerzo total vertical

o(0s en un sistema de ) a una didad z
por debajo de la superficie es:
oo(60) = (yHa + y2Hs ...). (7:1a)

%__L

a. Esfuerzo vertical b. Esfuerzo vertical con agua subterrénea

7.1 Esfuerzos verticales debidos ol peso del suelo o de la roca, en una masa estra-
la a nivel.
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Si el suelo est4 saturado, con un nivel freético y una zona de ascensién
capilar de espesor Ha, figura 7.2b, el esfuerzo vertical a cualquier nivel
se puede separar en los esfuerzos componentes, el efectivo y el neutro. Debe
tenerse en cuenta que el esfuerzo neutro, o presién de agua, en un punto
cualquiera es igual en todas direcciones.

W = (nHi+ v Hz.) = (2= 2070 (7:1b)

Cambios en los esfuerzos verticales estaticos. Los cambios en los
esfuerzos verticales estticos se producen por varias causas: adicién de
una carga superficial, como un relleno que cubra una amplia 4rea, cam-
bios en el peso especifico del suelo y cambios en el esfuerzo neutro debidos
a fluctuaciones del mvel freético o la tensién capilar. Estos cambios pue-
den causar dismi [ tos en la resis ia del suelo, rotura
de la y i6n o idacién de los estratos compresibles.
El esfuerzo adicional que se produce por una carga superficial uniforme
se calcula por la ecuacién (7:1a), si las dimensiones del drea cargada son
mucho mayores que la profundidad, z. Si el 4rea cargada es menor, el
aumento de esfuerzo se calcula de la manera indicada en el capitulo 9.

Los efectos de los cambios del esfuerzo neutro son menos evidentes,
pero de gran significacién. Si el nivel del agua subterrinea desciende una
cantidad Az, el esfuerzo total en un punto situado por debajo del nivel
de la franja capilar decreceré ligeramente debido a la reduccién del peso del
agua en los poros del suelo. Sin embargo, el esfuerzo neutro se reducird
la cantidad Au = y,Az,. El efecto neto serd un aumento en el esfuerzo
efectivo (el peso del agua de los poros que se ha perdido raramente es
significativo).

Ejemplo 7:1

Calcular el cambio en el esfuerzo vertical efectivo al nivel de la super-
ficie del estrato de arcilla en la figura 7.2, si el nivel fredtico desciende
1.83 m. La arena tiene una relacién de vacios de 0.60 y el peso especifico
relativo de los sélidos es 2.67. La altura de la saturacién capilar es 0.60 m.
Sobre la linea capilar la arena tiene una saturacién de 30 por ciento.

1. La arena saturada pesa (2.67 + 0.60) = 2.045 g/cm?.

2. La arena arriba de la linea capilar pesa (2.67 + 0.3 X 0.60) /1.6 =
1.78 g/em?®,

3. Los esfuerzos verticales iniciales en la superficie de la arcilla son:

Total 245 X 1780 + 3.66 X 2,045 = 11,845 kg/m*
Neutro 305X 1,000 = 3,050
Efectivo = 8,795
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Arena hGmeda

| =¥ T 0.6 omd[ Agua |06g
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1 az cnal_Aie |
0.18 cmd| Agua 018 g

.=

f = .
Arena saturada M9 prena saturada NI 10 "“32;67 9
Arens hameds
a. Agua sublerrénea b. Agua subterrénea c. Representacion gréfica
alfa inicialmente abatida 1.83 m
Fig. 7.2 Ejemplo 7:1 Cambio en él esfuerzo vertical en la parte superior de un estrato
de orcillo.

4. Después del descenso del nivel fretico los esfuerzos son:

Total 4.27 X 1,780 + 1.83 X 2,045 = 11,340 kg/m* (pérdida de
505 kg/m?).
Neutro 1.22 X 1,000 = 1,220

Efectivo = 10,120 (aumento de
1,325 kg/m?).

Aunque la arena sobre el nivel de la franja de capilaridad estuviera
seca, el esfuerzo efectivo aumentaré por debajo de la superficie del agua
debido a un descenso del agua subterranea.

El cambio en el esfuerzo efectivo vertical es debido a los cambios del
nivel del agua, Az, y se pueden expresar asi:

Aoy’ = —Azulyw ~ (aat ~ Yarensao) ) (7:2)
El aumento en el esfuerzo efectivo de 1,325 kg/m? por un descenso del ni-
vel del agua de 1.83 m es tipico, aproximadamente 725 kg/m? por cada
metro que cambie el nivel del agua, equivalente a 0.36 m de un relleno
que pesara 2,000 kg/m? colocado sobre el propio lugar, o el peso de un
ancho edificio de un solo piso, aproximadamente.
por un en una masa a nivel. El

esfuerzo dinmico de un terremoto es aproximadamente igual a los es-
fuerzos de inercia desarrollados por su méxima aceleracién. Considérese
una columna de suelo de profundidad  y de largo y ancho iguales a L y
a B (figura 7.3). El peso de la columna serd LBzy y el esfuerzo vertical
en la base yz. Para producir una aceleracién vertical de ==, serd necesario
.aumentar la fuerza vertical.en AF:
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AF = *xMa,
AF = :tLB«,xa.,_

F3

El cambio en el esfuerzo vertical debido al terremoto, Aoy, €s:

T ‘g —tp® (7:3a)

¢
El cambio en el esfuerzo cortante, Ar,, en la base de la columna se puede
calcular partiendo de una i i

aF, = LBy, (7:30)
4
Arg = Y2
4
La relacién a/g se expresa como un je, y en esa

forma se llama factor de aceleracién del sismo.

Esfuerzos residuales. Otras causas de esfuerzo interno son los efectos
de Ia carga del suelo o de la roca que existia previamente, que son rete-
nidos porque la masa estd confinada. En muchas masas de roca y en
algunos suelos, la expansién y contraccién debidas a los cambios de tem-
peratura de larga duracién o a las alteraciones quimicas producen esfuer-
zos. Los movimientos tecténicos y, en menor escala, los deslizamientos,
producen esfuerzos laterales que pueden exceder grandemente al esfuerzo
vertical del peso propio del suelo. Las cargas que existian, pero que se han
eliminado, pueden seguir manteniendo su efecto por la adherencia de los
minerales o por tensién capilar. La magnitud de estos esfuerzos reslduales
rara vez se pueden calcular tedri para determinar su i
es necesario hacer mediciones en el campo, tal como se describen en el
capitulo 6, y pruebas a gran escala para evaluar sus posibles cambios.

RE

Fig. 7.3 Fuerzas producidas por la aceleracién del suelo o de la roca a la profundidad z.
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7:2 EQUILIBRIO ELASTICO

Como se explicé en el capitulo 3, el cambio de esfuerzos en un suelo
produce deformaciones. Cuando el esfuerzo en un suelo estd muy por de-
bajo del que se requiere para su falla, hay una relacién definida entre el
aumento de esfuerzo y la deformacién unitaria producida, Si los esfuerzos
que actfian en una masa de suelo estén en equilibrio, y si se mantiene una
relacién definida entre el esfuerzo y la deformacién unitaria a través de
toda la masa, y si las def totales son i con las defor-
maciones unitarias, se dice que la masa est4 en equilibrio eldstico. Cuando
la relacién entre el esfuerzo y la deformacién unitaria se puede definir
matemAticamente, los efectos de un sistema de esfuerzos se pueden explicar
por una teoria de elasticidad.™™* Varias de estas teorias se han desarro-
llado y estdn basadas en la simple relacién entre el esfuerzo y la defor-
macién unitaria. Si la magnitud de los esfuerzos en el suelo es suficiente-
mente pequefia para que una simple expresion de la relacién esfuerzo-
deformacién unitaria sea aproximadamente correcta, entonces esa teoria
se puede aplicar a la solucién de los problemas de ingenieria del suelo.

Deformaciones unitarias. En la figura 7.4
un elemento de suelo. El 4ngulo 4BC, que
desplazado una pequefia cantidad para tomar la nueva posicién A'BC,
como resultado del cambio de esfuerzo. Se puede ver que en la nueva
posicién los lados del 4ngulo se movieron primeramente por traslacién a
la posicién A’B'C’, y que posteriormente los extremos rotaron para tener la
posicién A”B'C". El desplazamiento de B en el eje de las x es u, y en el
cje de las ¥ es o (el desplazamiento en el eje de las z es W). El despla-

Fig. 7.4 Desplazamiento lineal y angular en el plano x-y.
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zamiento de 4 a A” en el eje de las x es debido a que su distancia dx del
punto B es u + (du/dx)dx; el desplazamiento de 4 a 4” en el eje de las
Y es andlogamente v + (3v/0x) dx.

La deformacién unitaria en la direccién x es igual al alargamiento
de la linea AB dividido por su longitud inicial, dx. Se pueden establecer
expresiones similares para las tres direcciones de la deformacién unitaria
Tineal

u
A'B—4B dx 4+ adx—dx
. dx
w _w o .
R ™ (@)
Bl cambio angular de la linca AB, 4ngulo A”B'A'’, se puede hallar,

=g,

&=

por el en el eje de las Y, de su extremo
o A" B cantie angular en radianes es:
av ?;_u %
aBar=%__cpa=2_,
dy
La deformacién unitaria angular, yxy, es la suma de los dos dngulos:
ou ow  du o w
g By o B8 L, W (7:4b
Tt gy T vy W a+ay( )

La representacién completa de las deformaciones unitarias se expresa en
las seis ecuaciones (7:4a y b).

Ce ibilidad. Sila masa continua, o un sélido, la defor-
macién unitaria angular debe ser compatible con la lineal. Esta condicién
se expresa por la distorsién del grupo de los cuadrados, (7:5a) a (7:5b).
Si las deformaciones unitarias no son ibles, la masa serd di:

(figura 7.5¢). Esto se comprueba matematicamente hallando las segundas
derivadas de las funciones de la deformacién unitaria lineal e igualindola
a la segunda derivada de la funcién de la deformacién unitaria angular:

oy Py _ Pya ;
o o oxdy (7:38)
Ty, Fe _ T :
22t T e {7:30)
o L T (7:50)

3 0z* 020x
Estas son las ecuaciones de compatibilidad y deben quedar satisfechas
en una masa continua.
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]

a. Sblido antes de deformarse

b. iones compatibles  c. iones i
en solido deformado en sblido deformado
Fig. 7.5 de la ibilidad de

Elasticidad. Una teoria eléstica supone que la relacién entre el esfuer-
20 y la deformacién unitaria se puede expresar mateméticamente. La finica
limitacién que se impone es que la relacién sea lo suficientemente simple
para que pueda utilizarse en el analisis, y que sea igualmente vilida tan-
to para el aumento como para la disminucién de los esfuerzos (la histéresis
es despreciable). La forma mas simple es aquella en que la proporciona-
lidad entre la deformacién unitaria y el esfuerzo se expresa por una fun-
cién lineal, que representada por el médulo de clasticidad, E, figura 7.6a;
Ao

E=ZZ (3:23b)

e g | e

o
b. Esfuerzo-deformacién pléstica ideal

, e desnues
Idecl /" de'la fa

a. Esfuerzo-deformacion eléstica ideal

~<Real: después.
de la falla
Transici6n real

€

Lo
c. Representacién de d. Esfuerzo-deformacion
esfuerzo-deformacién elasto-plastico ideal

Fig. 7.6 Relaciones esfuerzo-deformacién eléstica y pléstica.
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Cuando el médulo de elasticidad en un punto es igual en todas direc-
ciones, el material es isétropo; cuando es diferente, debe indicarse en qué
direccién se toma el valor de E:

E =2, g =2 (7:6)
Bey P

Este estado es anilogo al de un muelle que fuera infinitamente largo, y
en el que la deformacién fuera proporcional al esfuerzo, ya sea que éste
aumente o disminuya.

La deformacién unitaria lateral producida por un esfuerzo axial As
se define como médulo de Poisson, v

y= 2 (3:24)

e

En un campo de esfuerzos tridimensional con coordenadas x, y, z

_ Ao _ vAo. _ vAgy 7

s (7:7)

Para Ia solucién de los problemas de equilibrio elistico se requiere com-
binar las jones de i6n (7:6) y (7:7), con las de

compatibilidad. Para que haya equilibrio se requiere que la suma de las
fuerzas y Ia de los momentos que actian en cada porcién de la masa sea
cero. Las i se integran, de las de integra-
cién por las condiciones de frontera. Los resultados expresan los esfuerzos,
Ias def unitarias y los d en términos de las cargas
o de los esfuerzos que se aplican a la masa.

Teorias eldsticas. Sélo se han d
de proporcionalidad entre esfuerzo y deformacién unitaria para ciertos
casos especiales y simples. Estos desarrollos se pueden encontrar en los
libros de texto de teorfa de la elasticidad.” Los resultados finales de algunas
de estas expresiones mateméticas se dan, de una manera escueta, en el
capitulo 9. Es importante, sin embargo, que el ingeniero conozca los fun-
damentos de estas ecuaciones, aunque él no acometa el desarrollo de
las mismas.

Las teorias difieren en lo que se refiere a la extensién de la masa
considerada y a las variaciones de E con respecto a posicién y direccién.
Aunque las variaciones de E con respecto a los esfuerzos y las variaciones
de v también pudieran ser , Ia d de las i
han hecho que la mayoria de los anéhm se limiten a los casos de E cons-
tante, y v homogéneo e isétropo.

La teoria més simple, desarrollada por Boussinesq en 1888, describe
los esfuerzos y las de unitarias i en un s6lido semi-
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infinito, elstico, homogéneo e isétropo. La masa semiinfinita o semiespa-
cio es comparable a un extenso y profundo depésito de suelo o roca li-
mitado por una superficie horizontal y que se extiende infinitamente en
todas direcciones por debajo de dicha superficie. Que es homogéneo sig-
nifica que los valores de E y de v son los mismos para todos los puntos,
¥ que es isotropo significa que esos valores son iguales en todas direccio-
nes. Aunque muchos depésitos de suelo y de roca no cumplen con estos
requisitos, esta teoria, es sin embargo, un procedimiento aproximado muy
Gtil para resolver muchos problemas reales, como se veré en los capitulos
8,9y 10.

Se han desarrollado otras teorias para materiales con capas que tienen
diferentes valores de E en los cuales E varfa con la profundidad o con
la direccién, y también para materiales en los que la deformacién lateral
estd impedida por finas capas de materiales mas rigidos. En esta dltima
teorda, que fue desarrollada por Westergaard, el material se asemeja a una
masa de suelo constituida por estratos de arcilla eldstica alternando con
vetas mas rigidas de arena. Es util en el andlisis de cimentaciones, capi-
tulo 9. Un estudio més completo de estas teorias y de sus ecuaciones para
esfuerzo y deformacién unitarias, se puede encontrar en las referencias.

lateral sin def én. Un simple ejemplo de la apli-
cacién de la teoria de la elasticidad para el cilculo de los esfuerzos en
un suelo, es el de la masa uniforme horizontal descrito en la seccién 7:1.
La presién vertical a una profundidad z, es igual al esfuerzo debido a la
sobrecarga, SyH. La presién lateral producida por el esfuerzo vertical
depende de la deformacién.

En la masa horizontal de extensién infinita, cada elemento de suelo
trata de b o por efecto del esfuerzo ver-
tical, az, de acuerdo con el médulo de Poisson. Un elemento no se puede
combar si el elemento adyacente no se contrae. Si el suelo es homogéneo
a ese nivel y todos los elementos estin igualmente cargados, todos deben
reaccionar idénticamente, y por lo tanto, no puede haber expansién o
contraccién lateral, y los esfuerzos laterales o, y o, son iguales. Volviendo
a escribir la ecuacién (7:7) y simplificando, tenemos:

+ A0 _ vAo, _ Ao,

Aeg= Yagy i E, = E,
== "F, E, E 7Y s
_ +40,  vAo,  vAo. .
0- g - M ysoos= oy
Ao, vAa,

(7:8a)




402 Reaccion de la masa a la carga
La felacién entre el esfuerzo lateral o, = o y €l esfuerzo vertical o
cuando no hay deformacién lateral, depende del médulo de Poisson y de
I relacién entre los médulos de elasticidad, E, lateral y vertical. i el
suelo es isotropo, Ex = Ey = Es

oy = (IVTV) oy = Koo, (7:8b)

(7:8¢)

El esfuerzo lateral, Ao, cuando no hay deformacién lateral es lo mismo
que el empuje de tierras ejercido contra un muro muy rigido, como se
explicard en el capitulo 8. La relacién K, es €l coeficiente de empuje de
tierras en reposo.

Aplicaciones y limitaciones de las teorias eldsticas. Las teorfas
elésticas han demostrado ser extremadamente ttiles para el calculo de
los esfuerzos y deformaciones en una gran variedad de materiales, inclu-
yendo las masas de suelo y de roca. La validez de estas teorfas estd limi-
tada por el grado de exactitud con que ellas representan el comportamiento
real de los materiales. Como ya se explicé en el capitulo 3, la relacién
esfuerzo-deformacién unitaria en los suelos y rocas no es una funcién
lineal, ni es la misma cuando se carga que cuando se descarga el suelo
© la roca. Ademés, en qué grado la funcién es lineal depende de la mag-
nitud del esfuerzo y de la historia del mismo. Los pequefios cambios de
esfuerzo comparados con la magnitud del esfuerzo total y los esfuerzos
repetidos, son posiblemente més elésticos que las cargas grandes inicas
que se acerquen a la falla. A pesar de sus limitaciones teoricas, el anélisis
eléstico de esfuerzo y deformacién en suelo y en roca, nos da una aproxi-
macién razonable cuando las magnitudes de los esfuerzos son pequefias
y cuando la teoria ionada se ajusta a la da y a las variacio-
nes de E en la masa de suelo o de roca.

7:3 EQUILIBRIO PLASTICO

El equilibrio pléstico es esencialmente un estado de falla inminente,
Las fuerzas que actfian en cada elemento de la masa estdn en equili-
brio. Los esfuerzos dentro de la zona de plasticidad son los que producen
la falla. Las deformaciones unitarias, en vez de estar relacionadas con los
esfuerzos, son indeterminadas.

La curva esfuerzo-deformacién para un material plistico ideal estd
representada en la figura 7.6b. El esfuerzo de falla se alcanza sin una
deformacién unitaria apreciable, después de la cual la deformacién aumen-
ta sin aumentar el esfuerzo. Este es un caso andlogo al de un peso que
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descanse sobre una superficie rugosa y que esté sometido a una carga
que aumenta progresivamente, o, como se indica en la figura 7.6c. No
se produce movimiento hasta que la fuerza ¢ venza el rozamiento; después
de esto, el bloque se mueve sin que aumente la fuerza o.

Esfuerzos en un estado plastico. Si los esfuerzos necesarios para
producir la falla se pueden definir matematicamente, el estado de es-
fuerzos en un equilibrio pléstico se puede expresar por las ecuaciones
deducidas en el capitulo 3. Para muchos materiales la envolvente de Mohr,
o curva de resi: ia intri; es un criterio sufici exacto para
determinar los esfuerzos en la superficie de falla y se puede expresar en
forma simple; fue propuesto originalmente por ¢l ingeniero y fisico fran-
cés Coulomb:

¢+ ptangé (3:32b)
=c+otang
a=145+ /2. (3:29)

La relacién entre los esfuerzos principales en el estado pléstico, definida
por las ecuaciones de Coulomb, se puede hallar por las relaciones geomé-
tricas de la circunferencia de Mohr, figura 7.7a, grifica o analiticamente:

01 = 03 tan?(45 + ¢/2) + 2 tan(45 + ¢/2). (7:92)

Se forman dos grupos de superficies de cortante que forman el 4ngulo =a
entre sus normales y la direccién del esfuerzo principal mayor, como se
indica en la figura 7.7b.

La teoria del empuje de tierras de Rankine, seccién 8:1, es una apli-
cacién directa de esta definicién de plasticidad, a un caso simple, en el
que la superficie de falla es plana y los esfuerzos principales tienen la
misma orientacién en toda la masa.

a. Solucion de la ecuacion de Coulomb b. Superficies de cortante en
por la circunferencia de Mohr equilibrio pléstico

Hg. 7.7 Equilibrio pléstico y circunferencia de Mohr.
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Ejemplo 7:2

Calcular el esfuerzo principal mayor que actiia lateralmente en una
masa de suelo en estado de equilibrio pléstico, si el esfuerzo principal
vertical (menor) es 0.125 kg/cm®. El suelo es arcilla con valor de ¢, sin
drenaje, de 0.50 kg/cm?. De la circunferencia de Mohr, figura 7.8, se tiene:

o= oy + 2
o1 = 0.125 + 2x0.50 = 1.125 kg/cm? (7:9b)
El estado plistico puede comprender una gran parte de la masa o
solamente una zona limitada. Las condiciones de los limites o contornos,

la carga y las trayectorias del movimiento del suelo, deben ser todas com-
patibles con Ia falla,

a9

a. Circunferencia de Mohr b. Superficies de cortante segtn
Ia teoria plsstica

5

Fig. 7.8 Equilibrio pléstico en una arcilla saturada en cortante sin drenaje.

Aproximaciones en estado pldstico. En muchos problemas précti-
cos es posible acercarse al estado de falla pléstica considerando los esfuerzos
de falla a lo largo del limite de la zona de plasticidad. No es necesario
conocer la geometria de la frontera que satisfaga el estado pléstico del
esfuerzo, ni el equilibrio de la porcién de la masa definida por el limite,
© contorno, pues se pueden determinar por tanteo. El anilisis de la esta-
bilidad de un talud suponiendo que la falla se produce en un arco de cir-
cunferencia, capitulo 11, es un ejemplo de lo anteriormente expuesto.

Aplicaciones y limitaciones de las teorias plasticas.”™ Las
teorfas plésticas definen un estado de falla o inminencia de falla en una
parte de una masa. Si las condiciones del esfuerzo para que se produzca
la falla pueden definirse en forma simple, como por la ecuacién de
Coulomb 3:32b, el andlisis puede ser una aproximacién valida para las
condiciones de falla de la masa. Sin embargo, lo que ocurre antes de que
se produzea la falla y las consecuencias que de la falla pudieran resultar,
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como son la cantidad o velocidad del movimiento, son cosas que no se
pueden determinar.

Como en la mayoria de los métodos de aproximacién, las teorias plés-
ticas no tienen en cuenta ciertas condiciones reales que influyen en los
resultados del andlisis. Primero, el estado pléstico comienza después que
la masa ha sido distorsionada por la deformacién, figura 7.6c, y no sin
deformacién, como sugicre la definicién de la plasticidad pura, figura 7.6,
La distorsién de grados variables influye en la geometria de la verdadera
superficie de falla. Se han propuesto algunas teorfas de accién elasto-
plasticas, pero sus usos son limitados debido a sus complejidades. Ademis,
muchos materiales presentan un estado de tramsicién en el que no se
produce ni la elasticidad ni la plasticidad ideales, figura 7.6d.

Un segundo defecto es la representacién del estado de los esfuerzos
en la falla por una expresién de forma tan simple como la ecuacién de
Coulomb. Parte de las cargas aplicadas a la masa estan soportadas por
el esfuerzo neutro y el resto por el esfuerzo efectivo, y ninguna expresién
simple de plasticidad es sufici para el esfuerzo total en
la falla. Por ejemplo, en el capitulo 3 se demostré que para una arcilla
saturada sometida a cortante sin drenar en que ¢ = 0, « debiera ser 45
grados. Sin embargo, el 4ngulo del plano real de falla estd determinado
por el esfuerzo efectivo, y e es > 45 grados.

Una tercera limitacién es el efecto de la deformacién pléstica sobre
el estado de los esfuerzos. Una arena suelta se vuelve compacta y fuerte
y una arcilla sensible se debilita. El verdadero estado del esfuerzo al pro-
ducirse la falla depende de la deformacién, mientras que la plasticidad

- Pura presupone que el esfuerzo y la deformacién son independientes.

A pesar de estos defectos la teoria pléstica es un instrumento valioso

para resolver problemas reales.

7:4 REOLOGIA

En muchos materiales, incluyendo la mayoria de los suelos y rocas,
Ia reaccién de la masa a la carga depende de la sucesién del tiempo. La
velocidad de consolidacién de un suelo, capitulo 3, es un ejemplo. Este
estudio analitico de la influencia del tiempo en el comportamiento de
los materiales se llama Reologfa.™

Suposiciones basicas de la reologia. La reologia teérica es una re-
presentacién analitica de Ia reaccién con el tiempo a la carga, en términos
de simples modelos mecénicos o analégicos, figura 7.9. La reaccién elds-
tica inmediata que es p ional a la carga se por un muelle
que se llama la substancia Hook Una velocidad de movimiento que
sea proporcional al esfuerzo, es aniloga al flujo viscoso de un liquido,
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y se representa por un cilindro lleno de liquido con un pequefio orificio
a través del cual se pucde producir un flujo laminar. Esto se lama a
menudo un iguador o un légico o

newtoneana. La falla que ocurre a un cierto esfuerzo se representa por
un eslabén de esfuerzo o fusible llamado substancia de Saint Venant.
Las icas de todos estos en términos de la reaccién a los

esfuerzos se pueden expresar matemticamente.

F F F

a. Muelle eléstico o b. Amortiguador viscoso o c. St. Vennant, punto de
hookeano, la defor- newtoneano, la velocidad fluencia o si-
macion es una fun- de la deformacion es una ble, el comienzo de la
cion del esfuerzo funcién del esfuerzo deformaci6n es una fun-

cion del esfuerzo

Fig. 7.9 Modelos reolégicos.

Una teoria reolégica se elabora combinando estos simples elementos
de tal manera que representen el comportamiento real de la masa. Esto
requiere una clara representacién matematica del comportamiento seguido,
bajo condiciones simples de carga. La combinacién de los elementos para
sintetizar la verdadera reaccién se hace por tanteo.

Modelos reolégicos simples. Algunos modelos reolégicos son ttiles
en la mecénica del suelo y de la roca. La compresién del aire en los poros
de un suelo seguida de su expulsién se puede representar por un muelle
y un amortiguador en serie, figura 7.10a; es el modelo de Maxwell. La
teoria de la velocidad de consolidacién de Terzaghi es un modelo reolé-
gico que consiste en una serie de muelles y amortiguadores en paralelo,
figura 7.10b. Esto se llama algunas veces modelo Kelvin.

Una combinacién de los modelos Kelvin y Maxwell figura 7.10c, se
llama modelo Burger. Este modelo pudiera representar la velocidad de
consolidacién de un suelo parcialmente saturado, con la consolidacién
inicial més la primaria.

Los modelos i porque
Fminurupod net SN ]zs complejas variaciones de la carga, en
aquellos casos en que las ob del

suelo sean dificiles de medir. La conformacién del modelo esti basada,
por lo general, en cargas simples. Por lo tanto, si una disposicién mis
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compleja de la carga altera el suelo, puede que el modelo no sea una
representacién vlida del comportamiento del suelo bajo los complejos
cambios de carga.

Hay un verdadero peligro en utilizar modelos reolégicos suponiendo
que el analégico, que representa el comportamiento con el tiempo, es una
representacién del proceso mecénico que determina ese comportamiento.
En el caso de la velocidad de consolidacién esto es verdad en gran parte,
pero no es necesariamente vélido en otros casos.

FI\_Constante aH TH aH
X Constante F Constante F
T T 7

a. Modelo Maxwell b. Modelo Kelvin c. Modelo Burgers

Fig. 7.10 Maodelos reolégicos usados en mecénica del suelo y de la roca.

7:5 SOLUCION DE LOS PROBLEMAS DEL
COMPORTAMIENTO DE LA MASA

Caricter de los problemas reales. La solucién de los problemas
reales de ingenierfa que conciernen a la reaccién de las masas de suelo
y de roca a los esfuerzos, requiere el conocimiento del caricter de los
materiales y de la naturaleza de las cargas.

Las rocas y los suelos tienen propiedades ingenieriles que pueden ser

imad: por simples i sin embargo, los
errores i 2 estas a jones (como la dif entre el valor
real de a y de 45 + ¢/2 en el cortante sin drenaje de la arcilla) deben
ser evaluados al usar la aproximacién en el anilisis.

Las masas de suelo y de roca son tridimensionales, no homogéneas y
rara vez isbtropas, si bien se pucden aproximar a formas simples como
la de la masa semiinfinita homogénea, elistica e isétropa, evaluando los

efectos de la simpli Las lizadas, como las grie-
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tas, cavidades y las raras zonas resistentes o débiles, tienen también un
profundo efecto en la reaccién de la masa.”™*

El grado de exactitud con que se conoce el valor de las cargas es va-
riable. La carga permanente debida al peso del suelo y al de la estructura
se puede determinar con bastante exactitud, mientras que las cargas acci-
dentales debidas al viento, terremotos, vehiculos y las de las personas y
objetos sélo se pueden estimar.

Todo lo que rodea una obra de ingenierfa, incluyendo los efectos de
las excavaciones y de las construcciones préximas, influyen profundamente
en los suelos y rocas cambiando el comportamiento de los mismos. Hay
probabilidades de que estos cambios puedan ser pronosticados por ensayos
de laboratorio; sin embargo, en algunos casos hay efectos imprevistos. Por
ejemplo, la presién intersticial en las juntas en la roca del aproche de la
Presa de Malpasset en Francia, redujo la resistencia lo suficiente para
que la masa fallara por cortante arrastrando con ella una parte de la presa.
Mis de 300 personas murieron cuando el valle aguas abajo fue arrastrado
por la inundacién.

Hay tres tipos de problemas que el ingeniero debe resolver. El pri-
mero es al proyectar. Aqui el objetivo es pronosticar el comportamiento
del suelo o la roca. Sobre la base de este prondstico se desarrolla el pro-
yecto bien sea para regular su comportamiento o para adaptarse a él
Como el proyecto y las condiciones del suelo y la roca se influencian mu-
tuamente, éste es un proceso reiterativo en que se ajustan ambos obje-
tivos hasta obtenerse una solucién satisfactoria. Lo que constituye una
solucién sati ia depende sélo i de la itud del pro-
néstico del comportamiento del suelo o de la roca. Por ejemplo, al analizar
la capacidad de carga de una cimentacién pudiera hallarse que una ci-
mentacién de 30 cm de ancho para un muro seria suficiente; sin embargo
la manera mas econémica de hacer la excavacién pudiera ser usando una
retroexcavadora que abre una zanja de 60 cm de ancho. En este caso
especial el pronéstico de la capacidad de carga serfa sélo el 50 por ciento
del valor mis exacto.

A manera de contraste se puede citar el caso en que un anélisis refinado
de la estabilidad del talud de un respaldo de una gran presa de tierra
hizo posible que se pudiera reducir el talud del 2.5(H) a 1(V), a 2.2(H)
a 1(V) con un ahorro de 750,000 m® de tierra,

Un segundo objetivo del anélisis es determinar las correcciones nece-
sarias para salvar los defectos del proyecto original. El andlisis comienza
con las condiciones del proyecto que son conocidas, y revisindolo con
respecto a las causas de las dificultades que se han Io cual es
més ficil que pronosticar. El nuevo anélisis que se haga debe pronosticar
la efectividad de las correcciones, o del nuevo proyecto,
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El tercer objetivo es desarrollar anlisis més realistas para futuros
proyectos, o comprobar la validez de un método antiguo comparando el
pronéstico con los resultados medidos en obra. La exactitud estd sola-
mente limitada por los datos disponibles, y el tiempo y los recursos del
investigador. El valor de este objetivo s6lo se puede medir por el uso que
del mismo pueda hacerse en nuevos proyectos o en corregir los viejos
errores.

Enfoque general. Al acometer cualquier problema hay que tener en
cuenta tres factores que son determinantes:

1. Las teorfas existentes no son siempre adecuadas.

2. En las experiencias anteriores no estan incluidos ciertos aspectos
del nuevo problema.

3. NO se dispone de suficiente tiempo, medios o dinero, para una
evaluacién completa de los elementos desconocidos.

El ingeniero debe, sin embargo, encontrar una respuesta sausfacmna
a pesar de estas restricci Al consi lo que es sasti debe
tenerse en cuenta el precio de la solucién propuesta comparada con su
valor, considerando la vida Wtil de la obra de ingenieria y el costo si
tuviera un fin prematuro. El andlisis del projecto para la construccién
de una ataguia temporal que pudiera inundarse sin pérdida de vidas,
en el caso de una avenida extraordinaria del rio, serfa mucho menos exi-
gente que el de una presa permanente que debe suministrar energia
suficiente para recuperar su costo en 50 afios, y cuya falla podria causar
pérdida de vidas y extensos dafios a la propiedad.

El ingeniero dispone de varios medios para resolver los problemas.
Los especificos se encuentran en los capitulos del 8 al 11; el procedi-
miento general se bosqueja a continuacién:

1. Identificar el problema en su totalidad y después simplificarlo
dividiéndolo en partes y fijando los factores significativos.
2. Utilizar las teorias apropiadas con las im-
puestas por sus limitaciones.
3. Utilizar modelos fisicos o matematicos cuando se compruebe que
las teorfas son inadecuadas.
4. Los resultados de los estudios !eoncos y con modelos deben ser
dos a la luz de la
5. Las lagunas en el conocimiento del problema deben llenarse intui-

tivamente.
6. Las soluciones deben ser revaluadas y revisadas cuando la observa-
cién del i i real de la obra que son inade-

cuadas.

]
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De estos pasos, el segundo y el tercero se pueden evaluar matemética-
mente; los restantes requieren comprensién, iniciativa y decisién.
Representacién bidimensional. Una forma corriente de simplifica-
cién es reducir el problema a dos dimensiones. Si la masa o la carga es
umlorme y de gran extensién en una de las dimensiones, la representacién
o seccién ! puede todos los factores
pertinentes. Por ejemplo, el esfuerzo cortante que se desarrolla detrds
de un largo muro de no conlleva paralelos
ala carga del muro, una condicién que se llama. deformacién plana. Un
andlisis bidi las ias a cortante determinadas
por un ensayo de deformacién plana, permite una evaluacién realista de
este problema en todos los puntos, excepto los extremos. El anélisis de la

capacidad de carga de una cimentacién por la teoria pldstica es factible
en dos dimensiones, pero la solucién -en tres dimensiones se ha eludido.
Sin embargo, de ensayos de modelos se han obtenido factores empiricos
de i6n que han permitido extender los resultados del analisis b

a los problemas tridi

Otras simplificaci den las i de ord i
tos estructurales complejos de la masa, por un solo equivalente simple.
Por ejemplo, en el anilisis de las filtraciones en estratos alternados de
arena permeable y limo de baja permeabilidad, esta disposicién s puede
representar por un solo estrato con alta permeabilidad paralela a los estra-
tos y con baja permeabilidad perpendicular a los mismos.

En todos los casos es esencial que se investigue el efecto de la simpli-
ficacién comparando los resultados del anlisis con observaciones del com-
portamiento de la obra.

P -

Las compu-

tadoras digitales de alta velocidad con gran idad de
o memoria, han hecho posible la resolucién de muchos problemas por
aprox.lmacmnes succswas, o por un nimero extraordinariamente grande

de 4neas. Sin las computadoras el trabajo y el tiempo
necesarios serfan prohibitivos.
En la resolucién de muchos problemas por imacién se divide la

masa en segmentos cuyas reacciones a los esfuenos se pueden representar
en forma simple. La reaccién de la masa es la suma de las reacciones
de los segmentos.

En la aproximacién que se hace de pequefias masas, cada segmento
se representa como una masa distinta conectada con los adyacentes por
muelles que representan la elasticidad, figura 7.11a. La anisotropfa y las
variaciones de la elasticidad de un punto a otro, se pueden representar
por diferencias en las constantes de los muelles.
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a. Columna de pequedas b. Red de elemientos fini- c. Vista ampliada de los
masas _eldsticas con tos para una masa con . elementos mostrando
carga dinémica vertical cara vertical y limites las uniones de los pun-

i el espacio
tos rectangulares s6li- entre los elementos.
dos

Fig. 7.11 Aproximaciones por masas eldsticas.

En el método de aproximacién de elementos finos, (7:6), figura 7.11¢,
la masa se divide en distintos elementos en los que la reaccién a la carga
de cada uno es equivalente 2 la porcién de suclo que &l representa. Los

sélidos, o estin entre si
por pasadores sin rozamiento, colocados en sus esquinas o puntos nodales.
Las fuerzas actian en cada elemento a través de los puntos nodales, y estin
en equilibrio estatico. Las deformaciones correspondientes a cada elemento
son compatibles con las del elemento contiguo, porque estan unidos por
los puntos nodales. La reaccién total de la masa se reduce a un sistema
de ecuaciones simulténeas que satisfaga el equilibrio y compatibilidad para
cada elemento, La reaccién de cada elemento no tiene que ser isotrépica
ni lineal, siempre que la computadora pueda manejar las variables.

Con la aplicacién del método de elementos finitos se han logrado so-
Iuciones rigurosas a problemas en los que antes sélo se obtenfan burdas
aproximaciones. Un ejemplo son los modelos de distribucién de esfuerzos
en terraplenes que se apoyan en una cimentacién eléstica, incluyendo el
efecto que se produce al construirlo por capas.™® Un segundo ejemplo
es la reaccién de un talud de tierra o roca a la aceleracién horizontal de
un terremoto.™* Aungue la solucién de un problema especifico que con-
tenga condiciones no irfa el uso de una
es posible sin embargo, expresar los resultados de ciertos casos generales en
forma de graficos o tablas que son adecuados para trabajos rutinarios.

Con el método de aproximaciones numéricas se pueden resolver com-
plejos problemas de esfuerzo y deformacién bidimensionales, y tridimen-
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sionales, si hay simetrfa con respecto al eje vertical. Las soluciones gene-
rales a los problemas tridimensionales estin limitadas por la capacidad
de las computadoras de que se disponga.

Los problemas de plasticidad se pueden resolver por aproximaciones
sucesivas. El método de los elementos finitos se puede usar en el periodo
de transicién entre los comportamientos eldstico y pléstico del material,
pero es necesario emplear una técnica especial si no hay una relacién
Ginica entre esfuerzo y deformacion.

Se han usado otros métodos numencos de apmxxmaclon, como el de
diferencias finitas, para resolver
en las que no sea posible llegar a una solucién directa. Los detalles de
todos estos métodos de anélisis numérico estdn fuera de los limites de este
libro. Son instrumentos podemsos para la solucién de problemas com-
plejos. Sus apli deben ser did:
antes que los resultados de tales métodos puedan ser usados.

Modelos. Los modelos fisicos se han empleado ampliamente en inge-
nierfa para. resolver problemas cuando no es posible aplicar el anilisis, y
también para comprobar y los resultados de los analisis basados
en teorias aproximadas. Los modelos fisicos se han usado en ambas apli-
caciones de la ingenieria del suelo y de la roca. Los modelos fisicos pue-
den indicar, ademds, las 4reas de altos y bajos esfuerzos o las formas de
las zonas de fluencia pléstica, lo que puede conducir en el futuro a teorias
més realistas.

El problema en cualquier modelo es la escala, a no ser que el modelo
tenga las mismas dimensiones que el prototipo. Es necesario el anélisis
dimensional para establecer las caracteristicas del modelo que reflejen
propiamente el comportamiento del prototipo. Para modelos que son geo-
métricamente similares al prototipo, se puede demostrar que las relaciones
adimensionales (conocidas como términos =) deben ser las mismas en el
modelo y en el prototipo. En problemas simples de equilibrio estatico,
plastico y elastico:

Treststencia = —[-:, (7:10a)
_E s
T = r (7:10b)

En estas expresiones L es una dimension lineal, y es el peso especifico
del suclo o roca, y 5 y E son la resistencia al esfuerzo cortante y el médulo
de elasticidad. En problemas complejos se requieren varios términos , que
no son necesariamente compatibles. Por tanto, puede ser que el modelo no

el del prototipo; en este caso sélo
serfa real un modelo a escala natural.
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PROBLEMAS

7

7:2

Calcular el asentamiento del estrato de arcilla del ejemplo 7:2
si la relacién de vacios inicial es 1.25, el indice de compresién
0.43 y el estrato de arcilla tiene 6.00 m de espesor.

Después del descenso del agua subterrénea en el cjemplo 7:1,
ésta volvié a subir hasta quedar a 1.80 m del nivel del terreno.

a) Calcular el nuevo esfuerzo efectivo en la superficie del es-
trato de arcilla.
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7:4

b) ¢Cul ha sido el cambio total en el esfuerso efectivo producido
por el cambio en el nivel fredtico?

¢) Si la arena tiene un éngulo de friccién interna de 33 grados,
scuél es el porcentaje de cambio en la resistencia al esfuerzo
cortante de la arena justamente arriba de la arcilla debido
al descenso, y al ascenso del nivel freatico?

Una masa de arena fina limpia de 6.00 m de espesor situada
sobre una roca de lutita, tiene una relacién de vacios de 0.45 y
el peso especifico relativo de los sélidos es 2.68. La altura de la
ascensién capilar es 1.80 m. Dentro de la zona capilar el suelo
estd saturado; por arriba de ella estd virtualmente seco.

a) Calcular el esfuerzo efectivo vertical en la arena a diferentes
profundidades y dibujar los esfuerzos como una funcién de
la profundidad.

b) El nivel del agua subterrinea asciende hasta la superficie
del terreno. Calcular los esfuerzos total, neutro y efectivo y
dibujar los esfuerzos como funcién de la profundidad.

¢) El nivel freético desciende a una profundidad de 3.60 m.
Dibujar los esfuerzos vertical total, neutro y efectivo como
funcién de la profundidad.

d) Compare la resistencia de la arena para las tres condiciones,
a las sigui idades: 1) en la icie del terreno,
2) a 1.80 m de profundidad, 3) a 3.60 m de profundidad
y 4) a 6.00 m de profundidad.

Calcular el esfuerzo cortante aproximado en la superficie superior
del estrato de arcilla del ejemplo 7:2, producido por un terre-
moto cuya aceleracién horizontal es 0.12 del valor de gravedad.
Un grueso estrato de arcilla con ¢ = 0.30 kg/cm? y un peso es-
pecifico de 1,600 kg/m® se excavé dejando el talud vertical. Con-
sidere que un pequefio cubo de arcilla en la superficie del talud
esté libre lateralmente (el esfuerzo lateral es cero). ¢A qué pro-
fundidad se podria excavar antes que sea alcanzado el estado de
equilibrio plistico en un cubo de arcilla en el talud en el fondo
de la excavacién?
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Problemas en el
empuje de tierras

Se planes ejecutar una excavacién de 10m de profundidad a una dis-
tancia de 2.50 m de una zapata de esquina de un edificio de cinco pisos. E1
fondo de Ia excavacién quedarsa 7.00 m por debajo de dicha zapata. Para

el ista. hinc6 un tablestacado a lo largo de la linea de
excavacién y colocé codales diagonales de acero en tres niveles, a medida
que se extraia la tierra. Ya se habfan colocado los codales del segundo
nivel y se haba terminado la mitad de la excavacién, cuando los escalones
del edificio préximo a la excavacién cedieron. A pesar de esto, el trabajo
se continu6 de acuerdo con el plan propuesto. Cuando se llegé con la
excavacién al fondo de la misma se oy un fuerte crujido, parecido al
del estallido que se produce cuando se rompe una probeta de concreto, y
la esquina del edificio descendi6 5 cm y se desplazé 2.5 cm hacia la exca-
vacién. Al examinar el tablestacado de acero se advirtié que se habia

inclinado, con un desplazamiento hacia afuera, en su parte superior, de
45 cm. En la superficie del terreno se produjo una grieta en forma de me-
dia luna, concentrada en la parte de la entibacién més préxima a la
esquina del edificio. Los escalones que habfan cedido estaban dentro de
la zona limitada por la grieta. Una segunda grieta en media luna, aproxi-
madamente concéntrica con la primera, cortaba transversalmente el piso
del edificio a una distancia de 6 m del tablestacado. El cimiento estaba
situado entre la grieta y el tablestacado. Al revisar el proyecto de la enti-
bacién se encontré que no se habfa tenido en cuenta la carga del cimiento,
pues el contratista habia supuesto que el edificio tenfa una cimentacién
de pilotaje. Tampoco se habia tenido en cuenta la. posible flecha del ta-
blestacado y, ademés, Ia enti estaba tan
que era inevitable que tuviera un irni

En este caso no se habia aprendido, infortunadamente, la leccién de
los efectos que se producen cuando la entibacién es inadecuada. Dos meses
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después de haberse detenido el movimiento del edificio, la
entibacién, el edificié se movié nuevamente. El contratista habfa quitado
un juego de codales o puntales para facilitar el paso al cubo de hormigén
hacia dentro de la excavacién. La reparacién del edificio costé 50,000 dé-
lares y un tribunal de arbitraje obligé al contratista a pagar la mitad por
su desouido en el trabajo. El duefio del edificio pag6 Ia otra mitad por no

haber i al sobre la situacién de la
cimentacién del edificio; aunque en las condiciones generales de las espe-
cificaciones se exigia que se feran las

Los verdaderos problemas de empuje de tierras son algo més que las
meras cargas producidas por el suelo contra un muro de sostenimiento. El
empuje de la tierra no es una propiedad que dependa tinicamente del suelo
o de la roca, sino que es una funcién del material de la estructura de
sostenimiento, de las cargas aplicadas al suelo situado detrés de la estruc-
tura de imi de las condiciones del agua subterrdnea y de la
magnitud de la flecha que inevitablemente se produce en la estructura
de sostenimiento.

Las obras de ingenieria tales como muros de sostenimiento, entibacién
de o tab y ataguias, tienen una fun-
cién comin, que es la de soportar lateralmente una masa de suelo. La
presién ejercida por el suelo contra estas estructuras se llama empuje de
tierras y se debe determinar antes de acometer un proyecto que sea ade-
cuado a tal efecto.

Algunas de las primeras teorias de la mecanica del suelo tratan del
empuje de tierras contra los muros de sostenimiento. Infortunadamente
no siempre los ingenieros que emplean estas teorfas se dan cuenta de la
importancia que tiene lo que se ha dado por sentado al desarrollarlas. El
resultado ha sido muchos fracasos y un descrédito de la mecanica del suelo
por los ingenieros que han tenido que ver con suelos en sus trabajos de
construccién; actitud ésta que persiste todavia.

8:1 TEORIA DEL EMPUJE DE TIERRAS

La teorfa general del empuje de tierras se puede desarrollar partiendo
de los esfuerzos en una masa de suelo extremadamente grande y a nivel.
El esfuerzo vertical total en una masa de suelo a la profundidad z es igual
al peso de la tierra hasta esa profundidad. Cuando hay agua subterrinea,
el esfuerzo vertical se puede separar en dos componentes: esfuerzo neutro y
esfuerzo efectivo, como se ha descrito previamente en el capitulo 3:

o =5 (3:31a) (8:1a)
o =yz—u. (8:1b)
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Empuje de tierras en reposo. Las condiciones de los esfuerzos en
un elemento de suelo a la profundidad z en una masa a nivel se muestran
en la figura 8.1a. El elemento se puede deformar verticalmente por efecto
de la carga pero, no se puede expansionar lateralmente porque esti cons-
trefiido o confinado por el mismo suelo bajo las mismas condiciones de
carga. Esto es equivalente a que el suelo estuviera colocado contra un
muro inmévil y sin friccién, que mantuviera la misma dimensién lateral
del suelo y sin tener en cuenta o prescindiendo de la carga vertical. El
suelo esté en un estado de equilibrio eldstico y los esfuerzos en la direccién
lateral se pueden calcular por la relacién esfuerzo-deformacién del suelo.
La relacién entre las deformaciones lateral y vertical es el médulo de
Poisson (seccién 7:2) y para la condicién de cero deformacién lateral, los
esfuerzos principales estin relacionados por:

(7:8b)

a. Estuerzos horzontal y vertical en una b, Distibucion del empule y fuerza
masa de suelo a la profundidad Z resultante Po, sobre una super-
ficie vertical de altura H

Fig. 8.1 Empuje de tierras en reposo.

El empuje que ejerce la tierra en estado de reposo se representa por
el simbolo p, y se puede calcular conociendo el esfuerzo vertical o, en un
suelo seco, por la ecuacién:

po=yz (1 z ) =Koz (suelo seco) (8:2a)

Por debajo del nivel fredtico el empuje se halla conociendo los esfuerzos
componentes, efectivo y neutro:
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Po= (yz—u)K, (suelo htimedo, efectivo)  (8:2b)

po=(yz—u)Koe+u  (suelohtmedo, total) (8:2¢)

K, es el coeficiente del empuje de tierras en reposo y se halla por el

médulo de Poisson. El valor de K, para las arcillas saturadas sometidas a

carga y sin drenaje o a carga répida, también se expresa algunas veces

como esfuerzo total, que incluye el esfuerzo neutro, en cuyo caso debe
usarse la ecuacién 8:2a.

TABLA 8:1 VALORES DE K,*

Suelo K, efectivo, drenado K, total, sin drenaje
Arcilla blanda 06 1.0
Arcilla dura 05 08
Arena suelta, grava 06

Arena compacta, grava 0.4

* El empuje total a cualquier profundidad es la suma de los esfuerzos efectivo y neutro
(excepto cuando se use el K, total sin drenaje en arcilas saturadss).

La fuerza o empuje resultante por unidad de longitud de muro, P,,
que actfia en un muro de altura H, se puede hallar por la ecuacién 8:2a o
por el diagrama de empujes (figura 8.16). Para un suelo seco (o arcilla
saturada cargada sin drenaje), el diagrama es triangular y el empuje
resultante es:

KoyH?

P=

(8:3a)

y el punto de aplicacién del empuje resultante esté a la profundidad:

2H
2= (8:3b)
Cuando haya agua se deben hacer d los diagra-

mas del empuje efectivo y del neutro, y la magnitud y punto de aplicacién
del empuje resultante se halla por los métodos normales de mecénica.

Los esfuerzos en la masa de suelo estin muy lejos de la falla, como se
puede ver en la figura 8.2. Los esfuerzos en una direccién oblicua se pueden
hallar por la circunferencia de Mohr.

Empuje activo de tierras. Si al muro vertical sin movimiento y
sin friccién, a que se refiere la condicién de reposo, se le permite mover
alejéndose del suelo, cada elemento de suelo adyacente al muro se podrd
expansionar lateralmente. El esfuerzo vertical permanece constante, pero
el esfuerzo lateral o empuje de tierras se reduce; de la misma manera
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Pllno oblicuo: :

a. Orientaci6n de los ushl:nns b. Circunferencia de Mohr y esfuerzos
un plano oblicuo

Fig. 8.2 Circunferencia de Mohr para empuje de fierras en reposo.

que el esfuerzo en un muelle comprimido se hace menor a medida que el
muelle se estira. Inicialmente la reduccién del esfuerzo es eldstica y pro-
porcional a la deformacién, pero a medida que la diferencia entre los es-
fuerzos principales mayor y menor aumente, debido a la reduccién del
esfuerzo lateral, el didmetro de la circunferencia de Mohr crece hasta
llegar a tocar la envolvente de falla. El empuje ha alcanzado un minimo
en ese punto; las condiciones de los esfuerzos ya no son eldsticas; la masa
de suelo detrés del muro esté en estado de falla por cortante o en equilibrio
pléstico y un movimiento adicional del muro haré que contintie la falla,
con poco cambio en el empuje.

El empuje minimo horizontal p, a cualquier
y gravas secas, se puede hallar por el diagrama de Mohr en la falla (fi-
gura 8.3a), y es:

z para arenas

G e R e o
P G+ (D) (Bite)

pa = yztan? (45 - %) (8:4b)

AJ
K Yz 'Vx

a cucunterems de Mohr b. Distribuci6n del empuje
horizontal y punto de
aplicacion de la resultante, &

Fig. 8.3 Empuje activo en suelos no cohesivos, arenas y gravas.
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La expresién tan? (45 — ¢/2) se llama coeficiente de empuje activo de
tierras y se representa por el simbolo K. El estado de falla por cortante
que acompafia al empuje minimo se llama estado activo. La fuerza o em-
puje resultante P, por unidad de longitud de muro, para arena seca, se
puede hallar por la expresién de empuje activo o por el 4rea del diagrama
de empujes:
_ YHK4
=t
La linea de accién ests en el centroide a la profundidad 2H/3 (figu-
ra 8.3b).

Si la arena esté bajo el agua hay que considerar el esfuerzo neutro, El
empuje activo efectivo se calcula por la presién vertical efectiva y K.
El total es la suma de los esfuerzos efectivo y neutro:

Pa= (yz—u)Ky (8:6a)
pa= (y2— u)Ka+u (8:6b)

Py (8:5)

Cuando un suelo no cohesivo seco se inunda, porque se eleva el nivel fre-
tico, el empuje efectivo se reduce a cerca de la mitad de su valor original;
sin embargo, el empuje total se triplica, aproximadamente. La magnitud y
punto de aplicacién de la resultante, para suelos no cohesivos bajo el
agua, se halla combinando los diagramas de empujes efectivo y neutro.

Ejemplo 8:1
Calcular el empuje activo a la profundidad de 4.55 m en una arena
cuyo 4ngulo de friccién interna es 37° y cuyo peso especifico cuando esté
seca es de 1,554 kg/m?® y de 1,970 kg/m? cuando esth saturada.
1. La arena esté totalmente seca:
pa = yztan1s — (¢/2)],
pa = 1,554 X 4.55 X 052,
pa = 1,767.6 kg/m?.
2. El manto fredtico estd a 1.50 m de profundidad:
pa= (yz = u) tan’[45 — (9/2)],
#'a= (150 X 1,554 + 3.5 X 1,790 — 3.05 X 1,000) X 0.52,
4 = 5,290 X 0.25 = 1,322 kg/m?,
pa=pla+u=15322+ 305X 1,000 = 4,372 kg/m?.

Un andlisis semejante para la arcilla saturada con carga y sin drenaje,
usando la circunferencia de Mohr (figura 8.4¢), da la siguiente férmula
para el empuje activo:

pa=yz— 2. (8:7)
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La fuerza o empuje total por metro de longitud de muro, Py, esti dada
por la siguiente expresién:

pa= V—‘;’— — 2H. (8:8)

De acuerdo con esta f6rmula la resultante del empuje de tierras serd
igual a cero cuando la altura del muro sea igual a 4c/y, aunque el suelo
esté en equilibrio pléstico. Esto explica por qué las arcillas se mantienen,
frecuentemente, en altos taludes verticales. El diagrama de empujes (fi-
gura 8.4b) indica que la arcilla esté en tensin hasta la profundidad 2c/y.
La tensién produce grietas verticales y hace que la arcilla se separe del
muro. La parte en traccién del diagrama de empujes desaparece por
el agrietamiento del suelo, quedando sélo un empuje positivo en la parte

0 p, Kvz 1z Fa
a. Circunferencias de Mohr b. Dbs!nhu:lbn del empuje
Il y ubicacion

de Ia zoma’de tracein

Fig. 8.4 Empule activo en suelos cohesivos saturados: arcillas sujetas a esfuerzo cortante
sin drenaje.

inferior del muro; por connguleme, un muro de escasa altura hasta la

fundidad 2¢/y, sof la arcilla a pesar del agrieta-
miento. Sin embargo, el agua que se acumula en las grietas aumentar4 el
empuje horizontal, necesitindose, por tanto, mayor soporte. La forma-
cién de estas grietas de tensién explica por qué los cortes en arcilla mu-
chas veces fallan sin aviso, después de semanas de haber sido hechos y
por qué muchas de estas fallas ocurren en tiempos de lluvia.

Estado pasivo. Si en vez de moverse el muro alejandose del suelo
se mueve hacia el suelo, el empuje contra el muro aumenta. Las circun-
ferencias de esfuerzos aumentan a la derecha del esfuerzo vertical yz, que
ahora es el esfuerzo principal menor. El empuje mAximo contra el muro
se alcanza cuando se produce la falla por esfuerzo cortante, la que también
ocurre en el suelo situado detrés del muro.
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0 Py Po 2 Pe
a. Circunferencias de Mohr b. Distribucién de! empuje
horizontal y punto de
aplicacion de la resultante

Fig. 8.5 Empuie pasivo en suelos no cohesivos, arenas y gravas.

Para suelos no cohesivos secos el empuje a cualquier profundidad se
puede hallar por el diagrama de Mohr (figura 8.5a) y es:

pr = yztan® (45 + ?"), (8:9)
siendo pp el valor miximo o el empuje pasivo. La expresion tan?[45 +
(9/2)] se llama frecuentemente coeficiente de empuje pasivo de tierras y
se presenta por el simbolo K.

La fuerza o empuje total por metro de longitud de muro de altura H
se halla por el diagrama de empujes (figura 8.55) :

Pp= VTH’ r (8:10)

La linea de accién del empuje es horizontal y esté aplicada a la pro-
fundidad 2/3H.

Por debajo del nivel fredtico el efecto del esfuerzo neutro se trata
en la misma forma que para el estado activo.

Para arcillas saturadas cargadas, sin drenaje, el empuje pasivo se halla
por la circunferencia de Mohr (figura 8.62) y es:

P = vz + 2. (8:11)
La fuerza o empuie total para un metro de longitud de muro se halla
por el diagrama de empujes (figura 8.6b) y es:

-
Pem % + 2H. (8:12)

Para. suelos como Ias arcillas parcial dlas; iy
a esfuerzo cortante estd dada por la férmula s = ¢’ + p tan ¢/, se puede
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=Pp——,

a. Circunferencias de Mohr b. Distribucién del
empuje horizontal

Fig. 8.6 Empule pasivo en suelos cohesivos saturados: arcillas sujetas a esfuerzo cortante
sin drenaje.

deducir la formula siguiente con la ayuda de los diagramas de Mohr.
Para el estado activo:

pa = yztan® (45 - %) — 2¢’ tan (45 - %) (8:13)
s o

B lei tan® (45 - 3) i 2c’Htan(45 - %) (8:14)

Para el estado pasivo:

pr=1vz tan*(45 + %) + 2¢’ tan (45 + %’) (8:15)

Pp= mi tan? (45 + %) + 2¢’H tan (45 + "?) (8:16)

Los diagramas de empujes para estas condiciones son similares a los
de las arcillas saturadas.
jento analitico para determinar el empuje de tierras se de-

nomina método de Rankine, debido a que fue el ingeniero escocés W. J.
M. Rankine el primero que aplicé este razonamiento a las masas de suelo.

8:2 DEFORMACION Y CONDICIONES DE FRONTERA

Tanto en el estado activo como en el pasivo las zonas de suelo adya-
centes a un muro sin friccién, que estin en estado de falla por cortante
o en equilibrio pléstico, forman cufias planas (figura 8.7). Como el &ngulo
entre el plano de falla y el plano principal mayor es @ = 45 + (¢/2), la
cufia est4 limitada en el estado activo por un plano que forma el dngulo @
con el plano horizontal y en el estado pasivo por un plano que forma
el 4ngulo « con el plano vertical. En ambos casos existe dentro de las
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= Inclinacion [ Inclinacién

a. Estado activo b. Estado pasivo

7 Planos de falla y cufias planas en el suelo situado detrds de un muro sin
friccién.

cufias un infinito néimero de planos de falla que forman 4ngulos a con el
plano principal mayor.

El movimiento horizontal de cualquier punto del muro que es necesario
para que se produzca el estado activo o el pasivo es proporcional al ancho
de la zona de esfuerzo cortante adyacente a ese punto. Como se puede
ver por la figura 8.7, el movimiento minimo consiste en un giro del muro
sobre su base.® El giro es pequefio y depende de la rigidez del suelo y de
Ia altura H del muro, como se indica en Ia tabla 8:2.

TABLA 8:2 INCLINACION TIPICA MINIMA NECESARIA PARA
ODUCIR LOS ESTADOS ACTIVO Y PASIVO

Suclo Estado activo Estado pasivo
No cohesivo compacto 0.0005H 0.005H
No cohesivo suelto 0.002H 0.01H
Cohesivo duro 0.01H 0.02H
Cohesivo blando 0.02H 0.04H

Los suelos cohesivos blandos no permanecen en el estado activo o
pasivo por largo tiempo. Una deformacién lenta del suelo (frecuente-
mente llamada fluencia) tiende a retornar la masa de suelo al estado de
“reposo”. En el caso de muros que soportan rellenos de arcilla blanda
esto significa que el muro tendré un movimiento lento y continuo hacia
afuera, si fue proyectado para resistir el empuje activo solamente. Sin
embargo, después de unos meses, el cambio del empuje debido a la fluencia
es generalmente insignificante.

Deformacién incompleta. La relacién entre la deformacién del muro
y el empuje de la tierra se indica en la figura 8.8. Los limites minimo y
méximo (estados activo y pasivo) se pueden calcular por la teoria de
Rankine y el punto de no deformacién (en reposo) se puede calcular por
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la teorfa de la elasticidad. Cuando la deformacién estd entre estos limites
el empuje también es intermedio, pero no se puede calcular por métodos
tebricos; sin embargo, se puede estimar de los resultados de empujes me-
didos en i los con las condiciones limites activa,
pasiva o en reposo.

Cuando la deformacién es pequefia, el estado de esfuerzos es cldstico y
el empuje es proporcional al giro o inclinacién. Cuando es grande, los
esfuerzos estén en la transicién del estado eldstico al pléstico y ¢l empuje
de tierras ya no es proporcional a la inclinacién. Cuando la deformacién
es muy grande, més all4 de la necesaria para los estados activo o pasivo, el
empuje puede cambiar otra vez hacia el estado de reposo, debido a una
reduccién en la resistencia 2 esfuerzo cortante de los suelos sensibles como
se indica en la figura 8.8.

En reposo
Y

~~~ Suelo
£ gensible,

Empuje de tierras.

Transicion

* [ Activo

Hacia afuera de la Hacia adentro de la—
suelo masa de suelo

Inclinaci6n o movimiento del muro

Fig. 8.8 Efecto del movimiento o la inclinacién del muro en la magnitud del empuje de
tierras.

Deformacién irregular: efecto de arco.®* Cuando el movimiento
del muro es diferente del giro o inclinacién requerido para que se esta-
blezca el estado activo o pasivo, entonces cambian, tanto la magnitud
como la distribucién del empuje de la tierra. Si una parte del muro gira
o se inclina hacia afuera de la tierra més que las partes préximas, el
suelo adyacente tiende a seguir al muro, como se muestra en la figura 8.9a
y b. Esto hace que se produzcan esfuerzos cortantes horizontales en los
Jimites de esta seccién de suelo, lo cual la restringe y transfiere parte de su
carga lateral al suelo adyacente. El resultado es una redistribucion del
empuje por esfuerzo cortante, que algunas veces se llama efecto de arco,
y una distribucién irregular del empuje. Ejemplos del efecto de arco en el



426 Problemas en el empuje de tierras

empuje de tierras contra estructuras tipicas se muestran en la figura 8.9b
y ¢. La magnitud de esta rcdasmbumén hay que estimarla basindose en las
de

istentes, ya

observaciones de las presiones y d
que no se ha desarrollado ningtn anélisis teérico valido del efecto de arco.

Efecto de la friccién en el respaldo del muro. El anilisis de
Rankine considera una extensa zona en equilibrio en la que la forma de dis-
tribucién de los esfuerzos cortantes no ha sido distorsionada por la obra
de ingenieria. Esto equivale a suponer que no se produce esfuerzo cortante
entre el muro y el suelo (el muro no ofrece resistencia a la friccién). En
realidad el movimiento del muro con respecto al relleno si produce es-
fuerzo cortante o rozamiento, lo cual distorsiona la forma de distribucién
del esfuerzo cortante y la magnitud y direccion de la fuerza resultante
© empuje que actfa contra el muro (ver ejemplo de la figura 8.13). El
suponer que no existe friccién entre el muro y el relleno no altera gran-

- Inclinacién «~ Inclinacién

L Empuje Aumento del

activo

Desplazamiento

razoee de la trampa

Deformacién

Aumento del !
empuje

a. Muro con trampa,
inclinacién uniforme

b. Redistribucién del empuje (%

debido al movimiento ex-
cesivo de Ia trampa

Redistribucién del empuje
detrés de un muro flexible
soportado cerca de la par-

te superior

Fig. 8.9 Efectos de la deformacién irregular; efecto de arco.

demente los resultados en el célculo del empuje cuando los muros son
de poca altura y el paramento interior de los mismos e liso, pero cuando
la altura es mayor de 10 m y el paramento interior es rugoso, se puede
producir un esfuerzo cortante i que afecta si los
resultados. Los métodos para resolver estos problemas se exponen en la
seccién 8:3.

Los problemas sencillos de empujes activo y pasivo se pueden resolver
adecuadamente por el anilisis de Rankine. Para problemas mas complejos
se usan mod:ﬁcaﬂones o correcciones del método de Rankine o analisis

i con las dads i de los limites.
Algunos de estos anélisis se estudian en esta seccién. Estudios més extensos
se pueden encontrar en las referencias.
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8:3 CALCULO DEL EMPUJE DE TIERRAS

Anilisis aproximado en los casos de muros y rellenos inclinados.
Para los casos de muros de menos de 10 m de altura se han desarrollado
varios métodos aproximados que son ftiles, basados en el analisis de
Rankine. Cuando el paramento posterior del muro es inclinado, se supone
que el empuje de la tierra acttia contra un plano vertical que pasa por la
arista posterior de la base del muro, como se muestra en la figura 8.10a.
En este caso el peso de la cufia de tierra situada entre el plano vertical
y el paramento posterior del muro se suma vectorialmente a la resultante Py,

Si el relleno tiene una pendiente que forma el 4ngulo 8 con la hori-
zontal, la férmula de Rankine correspondiente (deducida en igual forma
que en el caso de relleno horizontal) es:

py= Y o g 03B = Voo B — ooy Vcos' B — cost @:17)
2 cos B+ Veos? B — cos?y’ ’

P, actlia paralelamente a la superficie del relleno, como se muestra en la

figura 8.10¢, a la profundidad:
ml f

5 T
2 wl ‘ i 21
N7 g
: iz
sy
a. Muro con talud posterior b. Muro con carga uniforme

¢ aplicada sobre el relleno

c. Muro con relleno inclinado

Fig. 8.10 Empuje aproximado para muros con rellenos no cohesivos.
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2H
=5 (8:3b)
siendo H la altura del plano vertical que pasa por la arista interior de la
base del muro.

Efecto de las sobrecargas. Si una sobrecarga uniforme, ¢, actfia en
el suelo situado detrés del muro, como se muestra en la figura 8.10b,
produce un empuje adicional en el muro. En el estado activo la resultante
de este empuje P,, en kilogramos por metro de longitud de muro, es:

P,

¢'H tan? (45 - %) (8:18)

Este empuje actiia a la mitad de la distancia entre la parte superior y la
base del muro.

Las sobrecargas con pendientes, como las pilas de materiales colocadas
sobre un relleno hori se pueden aproximar a una unifor-
me equivalente que tuviera una altura igual al promedio de alturas del
material dentro de la zona de esfuerzo cortante.

Efecto de las cargas concentradas. En muchos casos se colocan
sobre el relleno cargas distribuidas en pequefias 4reas. Por ejemplo, la
cimentacién de un edificio, el pavimento de una carretera o los rieles de un
ferrocarril, con frecuencia se apoyan sobre ¢l relleno bastante cerca del
muro de sostenimiento, lo cual produce un empuje adicional. Esto crea
una distorsién local en la masa del suelo y posiblemente un cambio en la
distribucién del esfuerzo cortante. La distorsién es, en efecto, un estado
de equilibrio eldstico superpuesto a un estado de equilibrio plastico.
Aunque hay objeciones teéricas a este concepto, estudios en modelos a
gran escala demuestran que esto es practico.

De acuerdo con el anélisis del equilibrio eléstico de Boussinesq, una
carga Q sobre Ja superficie produce un incremento de esfuerzo Aoy a la
profundidad z a una distancia horizontal x del muro y una distancia y
a lo largo del muro, figura 8.11a, igual a:

Q3% _ 0480

Aoy = = T (8:19)
=VEFy T A (8:19b)

Para una carga continua Q’, por unidad de longitud, paralela al muro
y a una distancia x del mismo, figura 8.11b, el incremento de esfuerzo
uniforme, Ag, a lo largo de la longitud del muro, es:
0.630/x%

R’
=VFET A (8:19d)

Aoy = (8:19¢)
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En cada caso, R es la distancia del punto de aplicacién de la carga al
punto del muro donde se produce el incremento de esfuerzo.

No se considera que el muro tenga ninglin efecto restrictivo sobre el
equilibrio eléstico, con respecto al incremento de esfuerzo arriba indicado.
Las pruebas efectuadas por Spangler®!” indican que para el estado activo
estos esfuerzos deben multiplicarse por 1.5 imad y para el

estado de reposo por 2.
X, <
7

b. Sobrecarga lineal Q"
(por unidad de longitud)

Q
=

Sobrecarga
concentrada @

©. Variacién del empuje d. Variacion del em-
g

de la tierra contra el puje de la tierra

muro debida a una contra el muro de-

sola sobrecarga lineal, @ bida a una sobre-
carga lineal, Q"

Fig. 8.11 Distribuciones de presién producidas por concentraciones de sobrecarga sobre
un relleno a nivel.

El incremento del empuje no es uniforme a lo largo de la superficie
del muro, Para una carga concentrada varia en las direcciones y y z,
figura 8.11¢c. La mayor intensidad del aumento de esfuerzo estd en un
punto directamente opuesto a la carga y a una profundidad por debajo
del coronamiento del muro de z — x/2, aproximadamente. Para una carga
lineal continua Q, el empuje varia verticalmente como se indica en la
figura 8.11d; el mayor aumento esté igualmente a la profundidad z = x/2
aproximadamente.
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Si la sob es de gran i toda la distribucién de esfuerzo
cortante se cambia. En este caso se puede tener un efecto aproximado
afiadiendo el peso en la sobrecarga al peso del relleno, utilizando el an-
lisis aproximado de equilibrio plastico que se describe en la siguiente sec-
cién. Esta forma de resolver el problema es teéricamente mconslsteute
El efecto esta entre el calculad r B
o andlisis elastico y el hallado afiadiendo la sobrecarga al peso del suelo
en la zona de equilibrio pléstico.

Anilisis de Coulomb. En 1776 el cientifico francés Ch. A. Coulomb
publicé una teoria del empuje de tierras que incluia el efecto de Ia friccién
del suelo con el muro y que podria aplicarse cualquiera que fuera la incli-
nacién del muro o del relleno. El descubrié, a través de numerosos expe-
rimentos con arena seca, que el muro gira o se inclina hacia afuera hasta
que ¢l empuje de Ia tierra llega a un minimo, que es el estado activo. En
estas condiciones el relleno estd en un estado de falla por esfuerzo cortante
en una seric de superficies ligeramente curvas, inclinadas y paralelas (fi-
gura 8.12a). La cufia de tierra limitada por las superficies de esfuerzo
cortante se desliza hacia abajo y hacia afuera a medida que el muro se
mueve hacia afuera. Coulomb simplific6 la forma de la curva de falla

do que la ficie de desli era plana y dedujo el valor
del empuje activo de la tierra de las fuerzas que producian el equilibrio
de la cufia en el momento en que éta empezaba a moverse, como se
indica en la figura 8.12b.

El peso W de la cufia de tierra se calcula suponiendo que el plano de
falla forma un 4ngulo 7 con el horizontal y conociendo el peso del suelo
y las dimensiones del muro y del relleno; su direccién es vertical. La
fuerza resultante, F de la cufia sobre el suelo tiene la inclinacién ¢ con
respecto a la normal al plano de falla, pero su magnitud es desconocida.
La reaccién del muro contra la cufia, R, forma el 4ngulo 8, que es el de
friccién con el muro, con la normal al mismo; su magnitud es desconocida.

{Cuna’de
- falla

1
=

8 !7R F
m\F\E n
a. Cufia de falla b. Cufia plana, aproximada, c. Tll‘ngulo de fuerzas y tra-
curva en un muro soportada por la reaccion zado de R con relacion a
con friccion del muro, R,y ladel n_para determinar P 4
suelo, .

Fig. 8.12 Empuje activo segén el andlisis de Covlomb.
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Estas tres fuerzas forman un tridngulo de fuerzas (figura 8.12) en el
que se obtiene gréficamente la magnitud de R (y de P). Desde luego,
el valor correcto del 4ngulo del plano de falla 7 se desconoce, pero se
puede hallar calculando valores de R para distintos valores de 7 y dibu-
jando los resultados. El punto més alto de la curva corresponde al plano
de falla critico y el valor méximo de R es igual, pero opuesto en direccién
a Py. Si el suelo tiene cohesién, el valor de la fuerza de cohesién ¢ a lo
largo del plano de falla se suma al poligono de vectores. Existen varias
soluciones gréficas para el anilisis de Coulomb y también otros métodos
més exactos para calcular el empuje de la tierra ®

El valor del 4ngulo de friccién del suelo con el muro, 8, se puede
hallar con pruebas de laboratorio. Para superficies lisas de concreto su
valor esté frecuentemente entre 3¢ y ¢ y para piedra rugosa es igual a ¢.

La férmula de Coulomb da valores iguales a la de Rankine para
muros verticales sin friccién y con rellenos horizontales. Cuando el valor
de 8 excede de 0°, el empuje resultante calculado por el método de Cou-
lomb es como el 10 por ciento més bajo; pero el punto de aplicacién de
la resultante es el mismo.

By
sp

il

a. Empuje pasivo normal,  b. Empuje pasivo de Rankine, c. Empuje pasivo hai
P > Rankine sin friccién con el muro Pp < Rankine

Fig. 8.13 Trayectorias de esfuerzos en el caso pasivo en muros con friccién.

El andlisis se puede aplicar jgualmente y con la misma facilidad a los
casos de rellenos inclinados 0 a muros con paramento interior inclinado;
cambia solamente la geometria de la cufia de tierra. El efecto de una
sobrecarga uniforme o una extensa sobrecarga concentrada se puede esti-
mar afiadiendo la sobrecarga al peso de la cufia; pero si una carga con-
centrada estd fuera de la cufia de tierra su efecto sobre el empuje es nulo.
En el trazado de R en funcién del éngulo de la cufia, 7, aparecerd una
fuerte caida para el 4ngulo correspondiente al limite de la sobrecarga
contenida en la cufia.

Para el empuje pasivo la curvatura de la superficie de falla aumenta
grandemente conforme aumenta el valor de 8, figura 8.13a. Ademés,
cuando el empuje es hacia arriba pudiera invertirse el valor de 8, como
se indica en Ia figura 8.13¢ y cambiar completamente la superficie de cor-
tante. El analisis de Coulomb supone que la superficie de falla es un
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plano, lo cual puede producir un grave error al calcular el empuje pasivo.
Para los casos corrientes de empuje pasivo en que la componente de la
friccién entre el muro y el suelo es hacia abajo, la magnitud real del empuje
pasivo resultante cae entre los valores de Rankine y de Coulomb. Deben
usarse soluciones més rigurosas, en las que se supone que las superficies
de falla son curvas, para calcular el empuje pasivo, cuando el valor de 8
es mayor de }¢.

Empuje de la roca. Debido al permanente y alto valor de la cohe-
sién, el empuje que pueda producir una masa de roca sana es desprecia-
ble. De acuerdo con las ecuaciones (8:7) y (8:8) seria necesario que exis-
tiera traccién para que se produjera una falla por cortante y la fuerza
neta es cero para un talud de roca sana de gran altura, aunque ésta sea
medianamente resistente.

Cortante potencial en los planos . )
de estratificacion débiles  Cortante potencial en las juntas  Juntas abiertas llenas de sgua
=

\Yy Z
Ry Ra ®
\
-\
a. Planos de estratificacion débiles b, Juntas muy préximas; . Presitn de agua en
con buzamiento hacia el muro  formacién de una cuia " juntas abiertas

detras del muro

Fig. 8.14 Empuje producido por masas de roca.

La roca totalmente sana raramente existe. El empuje ejercido por una
roca esté regulado en su mayor parte por las juntas y planos de estratifi-
cacién y por la presién del agua. El empuje ejercido por una masa de
roca se puede hallar por una simplificacién de la cufia de Coulomb, fi-
gura 8.14. La superficie potencial de cortante en tres dimensiones, queda
definida por las juntas y planos de estratificacién cuyos 4ngulos s¢ pueden
hallar. Las caracteristicas de cortante de esas superficies de cortante se
pueden establecer en el laboratorio probando grandes muestras de roca que
contengan el plano potencial de falla orientado en el 4ngulo més favorable
para que se produzca ésta. Las pruebas de campo a gran escala para deter-
minar el esfuerzo cortante en el plano donde se sospecha que existe un
debilitamiento, tienen mayor valor que las de laboratorio y deben hacerse
en trabajos de ingenierfa importantes, en los que el costo de dichas pruebas
esté justificado dada la magnitud de la obra.
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La presién del agua subterrénea debe incluirse en el analisis, si hay
filtraciones a través de las juntas y planos de estratificacién. Aunque la
estratificacién sea horizontal se puede producir un gran empuje debido al
agua contenida en las juntas, figura 8.14c. Debido a la incertidumbre con
respecto a la presién del agua y a la resistencia variable en las juntas y
planos de estratificacién, el clculo del empuje de las masas de roca es
s6lo aproximado.

8:4 MUROS DE SOSTENIMIENTO DE TIERRAS

Un muro de sostenimiento de tierras es una estructura permanente y

rigida, de ia, concreto o de celosias, que soporta

una masa de suelo. Esta con su i sustitu-

ve al suave talud natural de la tierra, para dejar espacio aprovechable, ya

sea en un corte para una carretera o ferrocarril o dentro y alrededor de los
edificios y en construcciones por debajo del nivel del terreno.

El amplio uso de los muros de sostenimiento de tierras ha estado acom-
pafiado por muchas fallas totales y parciales, debido a que los proyectos
se han basado en reglas y formulas que eran aplicables solamente a deter-
minadas condiciones. Por ejemplo: el proyecto de muros con relleno de
arcilla blanda se ha basado, a veces, en anélisis aplicables solamente a
rellenos de arena y el proyecto de muros que soportan estructuras que
se agrietaré4n si se produce el movimiento en la cimentacién, se ha basado, a
veces, en el empuje activo de la tierra, que requiere que el muro gire
o se incline hacia afuera, Un factor de seguridad més que generoso ha
sido, en muchos casos, la tinica diferencia entre el éxito y el fracaso.

Requisitos para el proyecto. Un proyecto correcto de un muro
para el sostenimiento de tierras debe llenar los siguientes requisitos:

1. El muro debe ser capaz, estructuralmente, de resistir el empuje de
Ia tierra que sobre él actfia.

2. La cimentacién del muro debe ser capaz de soportar el peso del
muro y la fuerza resultante del empuje de la tierra que actda sobre
la misma, sin:

a) Vuelco o falla del suelo.
b) Deslizamiento del muro y la cimentacién.
¢) Asentamiento excesivo.

El r_mpuje de la tierra comra un muro de sostenimiento depende de

las de 0 inclinacién del muro, de las propiedades
del suelo y de Ias condiciones del agua. Para lograr la mayor economia,
los muros para el de tierra b se para

resistir el empuje activo que produce un relleno de ma'.cnal no cohesivo
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seco, pero si es necesario, se pueden proyectar para cualquier condicién
de deformacién y para cualquier condicién del suelo y del agua.

Algunos i como los D de Carreteras de los
Estados y los ferrocarriles, que proyectan muchos muros de sostenimiento
de tierras, han preparado 4bacos y tablas que dan el empuje de la tierra
con un minimo de célculos. Casi todos esos 4bacos y tablas estén basados
en la férmula de Rankine con valores supuestos para el 4ngulo de friccién
interna y para el peso especifico del suelo de relleno.

Algunos proyectistas usan la presién hidrostitica que produciria un
fluido imaginario cuyo peso especifico fuera y; que se llama peso especi-
fico equi Esto es una modificacién de la férmula de Rankine, en la
que 7 = Kay.

Inclinacién del muro de sostenimiento de tierras. El empuje de
la tierra debe ser compatible con la inclinacién del muro, que est4 limitada
por la rigidez del mismo, la cimentacién y cualquier conexién con estruc-
turas contiguas. La inclinacién para el empuje activo estd dada en la
tabla 8:2. Como regla general el proyectista debe permitir una inclinacién,
por lo menos, de 8 mm por cada metro de altura del muro (0.008H), a no
ser que esté seguro de la calidad del relleno y de su colocacién. General-
mente la inclinacién se detiene a los pocos dias de haber sido colocado
el relleno, aunque algunas veces continfian pequefios movimientos en el
caso de arenas sueltas sometidas a vibracién y en el de arcillas. En el caso
de muros rectos aislados cimentados en suelos, estas inclinaciones no cons-
tituyen un problema; pero cn el caso de muros curvos o largos, o con
alturas muy variadas, es necesario dejar juntas que permitan movimientos.
Estas juntas se pueden cerrar después que el muro haya cesado de inclinarse.

Los muros sobre pilotes tienen cierto empotramiento, y el empuje de la
tierra es probablemente un poco mayor que el que corresponde al estado
activo. La diferencia no es grande y por lo tanto se puede usar el em-
Puje activo para el proyecto.

Las cimentaciones de los muros que descansan en roca no se pueden
deformar. Si el muro en si es flexible, como un voladizo delgado de
concreto armado, k se def 4 lo i para que se
produzca el estado activo o un estado muy cerca de éste. Un muro masivo,
sin embargo, no se puede inclinar y por lo tanto, debe ser proyectado
para empuje en reposo. Una capa de arena colocada entre la cimenta-
cién del muro y la roca, permite algén movimiento y puede dar como
resultado que el empuje contra el muro sea menor.

Algunas veces la inclinacién est4 limitada por las estructuras contiguas.
Si la construccién de esas estructuras se realiza después que se haya
colocado el relleno del muro, no habrd grandes problemas. Los muros
de edificios construidos sobre muros de sostenimiento de tierras a menudo
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* se agrietan debido a la inclinacién del muro. En un caso los pernos de an-
claje de las columnas que se apoyaban en el muro de sostenimiento de
tierras de 10 m de altura quedaron 5 cm fuera de linca, después que se
colocs el relleno del muro y, en otro caso, un muro de ladrillos construido
sobre un muro de sostenimiento de tierras se raj6 y separé debido a la
inclinacién del muro.

Drenaje. El problema més importante al proyectar un relleno es el
de mantener el suelo seco. Se pueden usar dos métodos:

1. Sacar el agua del relleno.
2. Mantener el agua fuera del relleno.

En todos los casos deberd usarse el primer método y en algunos los dos.

El agua se saca del relleno drendndolo, esto se logra, algunas veces,
dejando simplemente huecos para drenar o mechinales a través del muro
(figura 8.154). Estos huecos deben estar espaciados en ambas direcciones
de 1.50 2 2.00 m y deben tener un di4metro minimo de 10 cm, para que s
puedan limpiar fAcilmente. Si el relleno es arena gruesa, unas cuantas pa-
letadas de gravilla en la entrada del hueco actuard como filtro para im-
pedir que se tape con la arena (figura 8.156). Los huecos para drenar

"= Conducto para
3/ drenar (mechinal)

a. Conductos para drenar b. Conductos para drenar con filtro

Manto de
drenaje

c. Dren lateral con filtro d. Manto de drenaje con dren lateral

5 Drenes para los rellenos de los muros de sostenimiento de tierras.
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tienen la desventaja de descargar el agua en la base del muro donde las !
presiones de la cimentacién son mayores. Un sistema de drenaje mejor, |
pero més costoso, consiste en colocar tubos perforados de 15 6 20 cm de
di4metro paralelos al muro en la base del mismo y en una zanja de fil-
tracién (figura 8.15¢). Se deben colocar registros en los extremos del tubo
para su limpieza. Para suelos de baja permeabilidad, como las arenas .
limosas y los limos, es necesario hacer una obra més elaborada. Una
capa inclinada de material de filtro drena todo el relleno y es facil de
construir (figura 8.15d).

Cuando deban usarse como relleno arcillas expansivas o suelos dificiles
de drenar, es necesario tomar las medidas necesarias para impedir que el
agua se introduzca en el relleno. El primer paso es localizar los lugares
de donde proviene el agua; el segundo es desviar el agua alejandola del
relleno. Si el agua se filtra por la superficie del relleno, puede pavimen-
tarse dicha superficie con una capa flexible e impermeable de asfalto o
arcilla pléstica. Se deben colocar drenes superficiales para sacar el agua
del relleno. Se debe dar atencién especial a la eliminacién del agua que
penetra por la grieta que inevitablemente se forma entre la parte supe-
rior del muro y el relleno. Una capa de grava pequefia y huecos en el
muro para drenar es suficiente. Si el agua proviene de filtraciones sub-
terrineas, la colocacién de drenes interceptores puede ser muy efectiva para
impedir que el agua penetre en el relleno.

Precauciones contra la accién de las heladas. En los climas sep-
tentrionales la accién de las heladas ha sido la causa de que muchos
muros de sostenimiento de tierras se hayan movido tanto que han llegado
a ser intitles. Como la piedra. y el hormigén son relativamente buenos

del calor, la en el posterior del muro
es la misma que en el aire. Si la temperatura que prevalece es la de
congelacién, el relleno es susceptible a las heladas y hay abundancia
de agua, se formarén lentes de hiclo paralelas al muro que pueden produ-
cir, en una sola estacién, movimientos hasta de 1 m.

La accién de las heladas se puede impedir sustituyendo la porcién
del relleno adyacente al muro por una gruesa capa de suelo no cohesivo
relativamente grueso, como arena o grava. La capa debe ser tan gruesa
como la profundidad de penetracién de las heladas en esa zona. Esta
capa se puede construir descargando pequefios volimenes de arena o grava
contra el muro a medida que se coloca el relleno.

Se puede impedir la accién perjudicial de las heladas cortando la
fuente que suministra el agua a las lentes de hielo. Una capa de grava
de 20 cm de espesor, con filtros y drenes, colocada debajo del relleno
puede servir para eliminar la presién de agua en el relleno y también para
impedir el levantamiento del suelo por las heladas.
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Materiales para el relleno. El mejor material para el relleno es el
rigido, de drenaje facil y con un alto 4ngulo de friccién interna, para
que produzca un empuje de tierra minimo con el menor movimiento. En
la tabla 8:3 se da una relacién de los suelos segiin el Sistema Unificado,
para su seleccién.

TABLA 8:3 RELLENOS PARA MUROS DE SOSTENIMIENTO DE TIERRAS

GW, SW, GP, SP  Excelente, relleno de ficil drenaje,

GM, GG, SM, SC  Bueno i se mantiene seco, pero requiere un buen drenaje. Pue-
de estar expuesto a una ligera accién de las heladas,

ML Satisfactorio si se mantienc seco, pero requiere un buen drenaje.
Expuesto a helarse. No se debe tener en cuenta la cohesién
N

CL, MH, OL Debe mantenerse seco. Expuesto a helarse. La inclina-
iy moinionty del muro suele ser grande y progresiva, a
menos que en el proyecto se use ¢l empuje en reposo.

CH, OH No se debe usar como relleno porque se expande.

Pt No se debe usar.

Materiales artificiales como cenizas y escorias trituradas a veces hacen
un buen relleno. Todos los rellenos no cohesivos son mejores cuando se
compactan bien, porque ¢l alto 4ngulo de friccién interna y la resistencia
a la vibracién compensan el mayor peso.

Si se coloca una cufia de relleno de arena, grava o escoria, por lo
menos 50 por ciento més ancha que la cufia de falla, es posible proyectar
el muro para el bajo empuje de un suelo no cohesivo, aunque el resto del
relleno sea arcilla,

Proyecto de muros para el sostenimiento de tierras. El proyec-
to de un muro para el sostenimiento de tierras se basa en: los materiales
disponibles, el aspecto exterior, el espacio libre requerido, las fuerzas que
actfian y el costo. Los iales para la i6n del muro
son: piedra de canterfa, concreto, concreto armado y tierra o piedra tri-
turada. La seleccién se basa parcialmente en el aspecto exterior. Cuando
se usan muros que forman parte de edificios revestidos de piedra o en
4reas residenciales y parques, se emplea para su construccién
la mamposteria de piedra o da ladrillo. Los muros en 4reas industriales o
adyacentes a puentes y presas son generalmente de hormigén. EI costo
y la disponibilidad de los materiales y de la mano de obra son factores
importantes en la seleccién del material del muro. En los Estados Unidos
de América los trabajos de mamposteria son costosos y requieren una
mano de obra especializada; el concreto simple es facil de trabajar, no
se necesita acero, pero hay que emplear grandes cantidades de material; el
concreto armado es econémico en estructuras grandes, pero requiere una
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fabricacién cuidadosa del refuerzo de acero y de los moldes y un concreto
de calidad uniforme.

El espacio es un factor importante en el proyecto del muro, ya que
Ia funcién de un muro de sostenimiento de tierras es lograr mayor espacio
disponible que €l que se obtendria con el talud natural del terreno.

Ademas de ser un factor importante en la seleccién del material del
muro, el aspecto exterior a menudo rige la forma del paramento exterior
del muro, Los muros no deben proyectarse con el paramento exterior ver-
tical, porque la inevitable ligera inclinacién que siempre se produce dard
al muro la iencia de i ilidad, aunque sea
te seguro; para evitar esto se recomienda dar al paramento exterior del
muro una inclinacién hacia adentro de por lo menos 1 horizontal a 10
vertical.

Los muros de gravedad (figuras 8.11 a 8.15) resisten el empuje de la
tierra por su propio peso. Se construyen de piedra o de concreto, que son
materiales que pueden resistir esfuerzos de compresién y cortante, pero
muy poca lmcuon de manexa que el proyecto debe atender principalmente
a evitar las Las son las sigui un
espesor de 30 2 60 cm en la parte superior o coronamiento y el 40 por
ciento de la altura como ancho de la base; estos son valores tipicos de
tanteo. Se toman secciones del muro en la base y en uno o dos niveles
intermedios, y la resultante de todas las fuerzas que acten por arriba
de la seccién considerada, que incluye la resultante del empuje de la
tierra, el peso del muro y cualquier carga que actiie sobre la parte supe-
rior del muro, debe pasar dentro del tercio central de la seccién para que
no se produzca traccién.

En concreto armado se usan dos tipos de muros de sostenimiento de
tierras: el muro en voladizo (figura 8.16a) y el muro con contrafuertes
interiores o exteriores (figura 8.165). El muro en voladizo se usa hasta
alturas de 9 m y los muros con contrafuertes para alturas mayores de 8 m.
El muro en voladizo es, estructuralmente, una viga ancha sobre la cual
actiia el empuje de la tierra que aumenta uniformemente hasta llegar a un
méximo en el punto de empotramiento de la viga. Se refuerza vertical-
mente para contrarrestar el momento flexionante y horizontalmente para
evitar las grietas.

Los muros con contrafuertes consisten en una losa plana vertical so-
portada en los lados por los contrafuertes y en la base por la cimentacién
del muro. Corrientemente no se tiene en cuenta el apoyo de la losa en Ia
cimentacién del muro y se proyecta como si fuera una losa continua apo-
yada en los contrafuertes. Con objeto de proveer mayor espacio Wil en el
frente del muro, los contrafuertes se colocan en la parte posterior, esto
aumenta el costo del muro porque los contrafuertes estin en traccién y
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b. Muro con contrafuertes
(concreto armado)

3. Muro en,voladizo 4
(concreto armado)

Roca con juntas

c. Muro de cofre o [
huacal (madera,

d. Pernos roca
que impiden el
acero, concreto) movimiento de los
" blogues en las jun-
f—s— f—H— b méndoseun
muro

Fig. 8.16 Tipos de muros de sostenimiento de fiorras.

requieren gran cantidad de refuerzo, pero por otra parte, es posible en
general, que el muro tenga menor altura.

El muro de celosia (chiqueros o huacales) figura 8.16¢, consiste en una
serie de piezas rectangulares de troncos o madera labrada, vigas de con-
creto armado o de acero, rellenos de tierra o de roca. Puede ser vertical
o inclinado hacia el relleno para dar mayor estabilidad. Las celosias son
relativamente baratas y lo bastante flexibles para usarlas donde los asen-
tamientos constituyan un serio problema. El muro de celosias es estructu-
ralmente un muro de gravedad y se proyecta con el ancho suficiente para
que la resultante caiga dentro del tercio central; ademas, la fuerza cortante
en cualquier seccién horizontal no debe exceder la resistencia al esfuerzo
cortante del material de relleno.

Otro tipo de muros de gravedad son los formados por cestos de alambre
tejido y rellenos con grava o piedra triturada llamados gabiones. En estos
muros la estabilidad interna depende de la resistencia a esfuerzo cortante
del relleno, y de la masa total la resistencia al empuje de la tierra.

Muros de sostenimiento para rocas. Los muros de sostenimiento de
masas de roca sana no son en realidad muros de sostenimiento, sino muros
de revestimiento que se construyen para proteger la roca de la meteoriza-
cién o prevenir en ciertas dreas el desprendimiento de fragmentos de roca
sueltos. También se emplean para reducir al minimo la erosién de una
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rom\:landaenlabasedeunahv:ad:mdeunapruaoenelcanal de
desagiie de una planta hidriulica. El muro de i se ancla a la
roca por medio de pernos para roca (ver scccién 8:7) o barras de refuerzo
que se fijan a la roca por medio de inyecciones de lechada de cemento.

Los muros para resistir el empuje de las masas de roca con juntas
y planos de estratificacién se proyectan de la misma manera que los que
Sostienen tierra, una vez calculado el empuje resultante.

Algunas veces la masa de roca funciona como un muro de gravedad
soporténdose a i misma. Los bloques de roca que forman las juntas se
unen entre si por medio de barras de refuerzo o pernos para roca que
se introducen a través de la propia masa de roca con planchas de asiento
o vigas en la cara exterior, como se muestra en la figura 8.16d. Esto
crea un cuerpo masivo que actuando como un muro de celosia o de gra-
vedad resiste, por gravedad, el empuje del resto de la masa de roca.
Este tipo de proyecto requiere un estudio detallado de la distribucién de las
juntas para que los bloques queden firmemente sujetos formando una
unidad en Ia que no puedan separarse.

Cimentacién de los muros de sostenimiento. Las cimentaciones
defectuosas son una de las causas de las fallas de los muros de sosteni-
miento de tierras. No siempre se da, al proyectar la cimentacién de un
muro de i la debida i6n a la inacién de las
fuerzas verticales y horizontales que ella soporta. Ademss, como se ha
indicado anteriormente, la deflexién de la cimentacién puede ser un factor
de la mayor importancia en lo que a la magnitud del empuje de la tierra
se refiere. Para lograr la mayor economia, el muro debe proyectarse
usando el empuje activo, lo cual requiere cierto movimiento del mismo.
A manera de contraste, un muro rigido sobre una cimentacién indefor-
mable debe resistir el empuje en reposo.

El proyecto de la cimentacién capaz de resistir el empuje y las fuerzas
verticales se estudia en los capitulos 9 y 10. En una cimentacién por super-
ficie o losa de ci i6n se exige A} que la del
empuje y las cargas verticales, incluyendo el peso del muro y de la cimen-
tacién, caiga dentro del tercio central del ancho de la cimentacién.

Si el muro se cimienta en roca o suelo muy duro debe comprobarse la

idad al volcami El del empuje con respecto al punto
exterior e inferior de la cimentacién debe ser resistido por el momento
del peso del muro, de la cimentacién y de cualquier fuerza vertical en el
relleno. La relacién entre el momento resistente y el momento de vuelco
debe ser por lo menos de 1.5 (un factor de seguridad al volcamien-
to de 1.5).

Si el suelo para cimentar es muy poco resistente, el peso del muro
mis el relleno puede provocar una gran falla por cortante, que comprenda
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tanto al muro como al relleno, figura 8.17a. Si sobre el relleno existen
cargas tales como un ferrocarril o una estructura, el empuje contra el
muro y la carga sobre la cimentacién resultarén incrementados. Una plata-
forma de descarga o alivio apoyada en pilotes, figura 8.17b, puede sopor-
tar parte de la carga del relleno. Estas plataformas son particularmente
titiles en la construccién de muelles, donde, por lo general, los suelos para
cimentar son poco resistentes y las cargas sobre el relleno son tan altas
como 5 t/m? Los métodos para analizar la estabilidad total de la masa
se estudian en el capitulo 11.

= Plataforma de
\descarga o alivio

a: Falla de un muro y su cimentacién y b. Relleno soportado por una plataforma
del relleno, por cortante en suelo de de descarga apoyada en pilotes
cimentaci6n blando

Fig. 8.17 Estabilidod total del muro.

8:5 ENTIBACION DE EXCAVACIONES (ADEMADO)

En muchas construcciones es necesario hacer excavaciones profundas
antes de erigir la El pl i de la i6n se deja
con fi ia al i d de i o al operador de la
pala. Sin embargo, cuando se realizan excavaciones costosas o que entrafian
peligros para las vidas o propiedades colindantes, es necesario proyectar
Ia entibacién como cualquier otra estructura importante,

Como la excavacién es un hueco que se hace en el suelo con un pro-
Pésito especifico, el proyecto de una excavacién depende de dos factores:
la naturaleza del suelo y las dimensiones de la excavacién. En muchos
casos el factor més importante es el tamafio de la excavacién, que incluye
la profundidad, el 4rea, el volumen a excavar y el espacio que se requiere
para el trabajo del equipo y para la estructura, dentro de la excavacién.
La resistencia del suelo y su facilidad para ser excavado, la profundidad
del agua subterrénea y la facilidad con que atraviesa el suelo, influyen
tanto en el método para hacer la excavacién como en el proyecto de la
misma.

Las excavaciones abiertas son las que no requieren ademe para sopor-
tar el suelo o dominar el agua subterrinea. El suelo se excava dindole
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a los taludes de la excavacién el mayor talud compatible con la estabilidad
del mismo; corrientemente 1.5 horizontal a 1 vertical para suelos arenosos,
aumenténdolo hasta llegar a la vertical para excavaciones poco profundas
en arcilla resistente o roca Los taludes se
determinan por tanteo o por experiencia adquirida en suelos similares.
Cuanto més profunda sea la excavacién y més débil el suelo, menor incli-
nacién deben tener los taludes de la excavacién. En las excavaciones de
gran profundidad y con taludes muy inclinados, el volumen de la excava-
cién es mucho mayor del que realmente se necesita para la estructura;
por consiguente la excavacién abierta se limita, generalmente, a los casos
de suelos firmes, grandes 4reas o pequefias profundidades (menores de
6 m). Para el andlisis de la estabilidad y para los taludes que se requieren
en las excavaciones abiertas, véase el capitulo 11.

Entibacién de las Cuando la i6n abierta es an-
tieconémica o imposible de realizar, es necesario hacer ademes para so-
portar el suelo. Se han ideado muchos sistemas de entibacién y algunos
hasta han sido izados por jones (como los de
alcantarillados) que tienen que hacer muchos trabajos de excavacién en
zanjas. Infortunadamente, sin embargo, hasta los contratistas de excava-
ciones le dedican muy poco tiempo al proyecto de las entibaciones y el
resultado ha sido un gran nimero de derrumbes. Casi todos los afios
perecen obreros aplastados por el colapso de entibaciones inadecuadamente
proyectadas y esto ocurre aun en excavaciones poco profundas.

El tipo més simple de ademe es el de codales o puntales (figura 8.18b),
que son maderos honzumales cuyos extremos se acunan contra el suclo
Este sistema se emplea en poco p
en suelos cohesivos que pueden mantenerse sin soporte por un corto tiempo.
El codal colocado cerca de la superficie del terreno donde se hace la exca-
vacién impide que se produzcan tracciones en el suelo, lo que ocurre por
arriba de la profundidad z = 2/y y evita la formacién de grietas de
traccién (figura 8.18a) que provocarian el derrumbe de los lados de la
excavacién. Si es necesario colocar dos filas de codales deben acufiarse
contra maderos verticales que se llaman estemples o vigas verticales.

Cuando se necesita una entibacién més completa, se pueden emplear
estos métodos:

1. Tablestacas verticales.
2. Tableros horizontales.
3. Muros construidos “in situ”.

Cuando el suelo es muy blando y fluido, el método que debe emplearse,
que ha sido consagrado por el tiempo, es el de tablestacas verticales, como
se muestra en la figura 8.18c. Se hincan tablestacas verticales de madera
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Grieta de
traccién

a. Grietas de traccion en b. Se evitan las grietas de traccién
una excavacion abierta con un simple codal

Carrera 3
v Entablonado

? horizontal
C

Tablestacado )

odal o Codal o
puntal i puntal
Seccion A-A Seccién B-B
¢. Tablestacado vertical d. Entablonado horizontal soportado
e acero por estemples verticales

Fig. 8.18 Métodos de entibacién de una excavacién.

o de acero a lo largo de la linea de excavacién antes de realizar ésta. A
medida que se ejecuta la i6n se van colocando mi hori-
zontales que se llaman polines o carreras, a lo largo de la parte interior
de las tablestacas y se arriostran a los codales. )

Si la profundidad de la excavacién es mayor que la longitud de la
tablestaca, se hinca una segunda fila de tablestacas en la parte interior
de la primera, después que la excavacién haya llegado cerca del extremo
inferior de la primera fila.

Cuando el suelo no es fluido se puede emplear el sistema de tablones
horizontales (figura 8.18). Si los frentes de la excavacién se pueden man-
tener sin soporte durante varias horas, se hace la excavacién y después
se colocan los tableros horizontales contra el suelo. Estos tableros se sos-
tienen por medio de vigas verticales que, a su vez, son soportadas por los
puntales. Si es necesario soportar los paramentos de la excavacién en todo
momento, pero el suelo no es fluido, las vigas verticales que se usan
son perfiles de acero de ala ancha que se hincan en el suelo y los tableros
se colocan entre las alas de las vigas verticales, acufi4ndolos fuertemente
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contra el suelo para evitar movimientos excesivos. Las vigas verticales se
soportan por un sistema de carreras y codales de la misma manera que las
tablestacas verticales. Donde existan obstrucciones que impidan la hin-
ca de tablestacas, o donde el choque y vibraciones producidas por dicha hinca
sean objetables, se construyen “in situ” muros de sostenimiento de con-
creto. Un tipo de muro consiste en cilindros de hormigén que se traslapan,
figura 8.19a. Estos cilindros se pueden construir de dos maneras, segtn la
resistencia del suelo y el nivel del agua subterrinea. En el caso de arcillas
firmes y sobre el nivel fredtico, se perfora el suelo con una barrena para
para hacer un agujero de 40 cm o més de didmetro, se coloca en dicho
agujero Ja jaula formada por el refucrzo y seguidamente se vierte el
concreto. En el caso de suelos menos estables, también se perfora el suelo,
pero sc mantiene el agujero relleno con el propio suelo o con lodo durante
la perforacién. Posteriormente se inyecta un mortero de cemento, a través
del véstago hueco de la barrena, partiendo del fondo del agujero hacia
arriba y a medida que se extrae la barrena, de manera que el mortero

. Vst en plnta del sistama ¢, Baronands liena de d. Concreto colocado con
de pilotes barrenados " pasta blanda, seccon ongitudinal ~ ambudo en una zana
Tiena de pasta biand

_ Puntal

Muro de concreto armado
para resistir momento fle-
xionante, con paramentos

b. Secci6n transversal del e. Seccibn transversal de un muro
pilote barrenado en zanja reilena de pasta blanda

Fig. 8.19 Muros de entibacién de concreto moldeado en el lugar.
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vaya reemplazando al suelo para que no queden las paredes del agujero
sin soporte en ningéin momento. (El mismo método se aplica a las cimen-
taciones que se describen en el capitulo 10.) EI refuerzo de acero se
coloca forzandolo hacia abajo a través del mortero; desde luego su colo-
cacién nunca es muy exacta. Posteriormente se colocan los largueros que
sean necesarios para soportar el muro de cilindros.

Un segundo método consiste en excavar una zanja que se mantiene
rellena de una pasta blanda de arcilla y agua, que soporta el suelo durante
la excavacién y posteriormente. Esta zanja rellena de pasta de arcilla se
excava en tramos cortos, de 2 m a 6 m de longitud, y de 1 ma 1.5 m
de ancho, empleando distintos métodos de perforacién o excavacién, de
acuerdo con el equipo patentado que se use. Lo esencial de este procedi-
miento es que la excavacién se mantiene rellena de una mezcla viscosa
de agua, arcilla (por lo general bentonita) y suclo, que soporta la tierra
por Ia presién de esa mezcla fluida. La grava y hasta los boleos se pueden
extraer empleando cucharones especiales y la arena se puede extraer por
bombeo de lodo ci Una vez la i6n, la jaula
del refuerzo, que se ha prefabricado, se coloca a través de la pasta fluida,
fijindola en posicién por medio de rolletes o tacos, contra las paredes
de la excavacién. El concreto se coloca en la excavacién de abajo hacia
arriba por medio de un embudo, con lo cual se va desplazando la pasta
blanda de arcilla que se recoge y almacena para usarla nuevamente. Este
tipo de muro de 1.50 m de espesor se ha construido en excavaciones hasta
de 30 m de profundidad en diferentes suelos. El muro asi construido es
generalmente lo bastante uniforme para que sirva de forma al muro per-
‘manente y, algunas veces, puede ser él mismo el muro permanente, colo-
céndole un delgado revestimiento.

Sistemas de soporte en la entibacién. En las excavaciones de muy
poca profundidad no se emplean codales o puntales, sino que el tables-
tacado, los pilotes o vigas verticales o los muros construidos “in situ” se
usan como elementos estructurales en voladizo. En excavaciones de més
de 3 m de profundidad se emplea algin sistema de soporte, figura 8.20.

En excavaciones estrechas como las zanjas y en excavaciones para pe-
quefios edificios, el soporte puede consistir en columnas horizontales o
codales, figuras 8.18b, ¢, 8.20a, b. Si la excavacién es ancha el sistema
de soporte se arriostra vertical y horizontalmente, con objeto de reducir
Ia esbeltez (1/r) del puntal y para reducir el pandeo del mismo, si el
equipo con que se realiza la excavacién lo golpeara. Algunas veces a los
codales y soportes verticales s les unen miembros diagonales en el plano
vertical para formar verdaderas armaduras. De esta manera los puntales
superiores se pueden usar para soportar los equipos de construccién y el
fondo de la excavacién queda libre de obstrucciones.
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Guando el ancho de la excavacién es varias veces mayor que la pro-
fundidad, el sistema de codales que cruza el 4rea de excavacién obstruye
el lugar; en este caso es conveniente usar un sistema de puntales mclmado:,
figura 8.20¢c. Se hace la i6n hasta la didad
solamente en el centro del 4rea a excavar, dejando bancos en talud para
soportar el tablestacado o los pilotes verticales, como se indica en linea
de puntos en la figura 8.20c. Se colocan entonces los largueros y los pun-

Ca

Codal o puntal Carrera

Limite de la primera
etapa de la excavacin
Cimentacidn
temporal

Pilote de

a. Secci6n transversal de c. Sistema de puntales mcllnlﬂus
entibacion cruzada con cimentacion temy

Anclaje en
concreto

’:]
apoyo

b. Planta de entibacién cruzada d. Anclaje en roca e. Anclaie en tierra

Fig. 8.20 Sisteras de apoyo de la entibacién.

tales inclinados que i 4n contra una i6n especial cons-
truida con ese objeto o contra una parte de la cimentacién permanente
de la que se haya terminado. EI segundo paso es hacer la

excavacién del banco hasta el nivel del segundo larguero y puntal incli-
nado, procediendo acto seguido a la colocacién de ambos. Si el suelo es
tan débil que requiere taludes muy inclinados, los puntales inclinados se
colocarén en zanjas, dejando sin excavar la parte del banco entre las
zanjas. A los puntales inclinados no se les da una di
mayor de 35°, con objeto de reducir al minimo la componente hacia
arriba de la reaccién del puntal contra las tablestacas o pilotes verticales.
Los anclajes o retenidas, figura 8.20d, eliminan las obstrucciones que
son inherentes a los sistemas de codales o de puntales inclinados. El sistema
consiste en la colocacién de barras que se extienden hasta bien atrds de
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cualquier superficie de falla potencial y dentro de una masa de suelo
firme no alterado o roca. Se han empleado varios sistemas; unos utilizan
cables de alto limite elastico, que se fijan en la roca por medio de inyec-
ciones de cemento y después se preesfuerzan contra el larguero; otros
utilizan barras de refuerzo de acero corriente. El proyecto y construccién
de los anclajes se estudia en el capitulo 10.
Proyecto del sistema de entibacién. Un sistema de entibacién es una
1 que 1 se quita cuando se ha terminado
el trabajo. En realidad es un cierre que se hace alrededor del lugar donde
se va a construir para evitar que el agua y el suelo penetren y poder rea-
lizar los trabajos en seco; por eso algunas veces se le llama ataguia, aunque
este término se emplea més corrientemente a cierres o presas temporales
en aguas abiertas. Como en la maoria de los casos la seguridad, la faci-
lidad de construccién y la ia, son las més im-
portantes y no la economia de rara vez estd j do un
método refinado de céleulo. Sin embargo, es necesario conocer la natu-
raleza de los empujes de la tierra contra las entibaciones aun para un
caleulo aproximado.

Deformacién y empuje. El empuje que la tierra ejerce contra un
ademe depende del tipo de suelo y de la magnitud de la deformacién
o cedencia de la entibacién. Contrariamente a lo que sucede con los
muros de sostenimiento de tierras, que son estructuras rigidas contra
las cuales se coloca la tierra después que han sido construidos, el sistema
de entibacién es algo flexible y tiene que soportar la tierra a medida
que se le construye. El resultado es una deformacién irregular y una varia-
cién errética del empuje de la tierra con la profundidad, que no puede
calcularse sélo te6ricamente.

La excavacién cambia drasticamente los esfuerzos que existian, antes
de la excavacién, en un elemento de suelo inalterado, figura 8.21a. El
esfuerzo 1ateml n, se reduce y el elemento de suelo se comba hacia
afuera y desci El efecto i es una d
en la parte inferior del banco y un asentamiento en la parte superior, como
se muestra en la figura 8.21a. Cerca de la superficie, el suelo esti en
traccién debido a los movimientos hacia afuera y hacia abajo y se pueden
formar grietas de traccién. Es caracteristico que las grietas se formen a
una distancia del borde superior entre 0.4 y 0.7 de la altura H, del para-
mento. Las primeras grietas aparecen muy cerca del borde superior, ale-

. jandose progresivamente las subsiguientes.

El sistema de entibacién de la excavacién restringe la elastica, man-
tiene las grietas cerradas y reduce al mfnimo el asentamiento o hundimiento
de la superficie. Si el sistema de entibacién es tan rigido que no permite
deformacién alguna, el empuje de las tierras que se producird serd el
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correspondiente al estado de reposo, figura 8.21c. Pero el sistema general-
mente se deforma, lo cual altera el empuje total y la distribucién del
mismo. La excavacién hasta el nivel del primer soporte permite que la
entibacién se incline, figura 8.21b, y el empuje se acerca al estado activo,
figura 8.21¢. El primer soporte evita una apreciable deformacién adicional
en ese punto. Las excavaciones més profundas permiten que el sistema de _
entibacién se deforme por debajo del soporte, haciendo que el empuje se
reduzca. La presién en el soporte aumenta proporcionalmente, porque la
carga de la zona deformada ha sido transferida al soporte por esfuerzo
cortante horizontal. En el fondo de la excavacién el suelo no se puede
deformar porque lo impide el esfuerzo cortante horizontal dentro de la
masa y, por tanto, el empuje contra la entibacién se reduce.

Hundlmilnln%

Compresién vertical
‘combadura lateral [’

=0

a. Hundimiento, combaduray b, Flecha del paramento de c. Empuje de la tierra contra
agrietamiento en una exca- una excavacién entibada una entibacién que se ha
vacién sin entibacién flexado

Fig. 8.21 Deformacién y empuje implicados en un sistema de entibacién.

El diagrama de la presién de la tierra es irregular. El empuje resultante
es algo mayor que el correspondiente al estado activo y su punto de apli-
cacién estd mas arriba del tercio de la altura, que es el que corresponde
al empuje resultante en un suelo no cohesivo. Partiendo de las mediciones
de las presiones en los codales y de los momentos flexionantes en las tables-
tacas o pilotes verticales, hechas en ademes construidos, se ha podido calcu-
Iar la forma y magnitud del empuje, que concuerda con el diagrama que
se muestra en la figura 8.21¢. La verdadera presién, sin embargo, variaré
considerablemente de un punto a otro debldo a las diferencias en la se-
cuencia de la i6n y a los del sistema de soporte.
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El procedimiento general que se sigue para calcular el empuje de la
tierra para el proyecto de una entibacién, es hallar la resultante del empuje
activo (o de reposo, si el sistema de entibacién es muy rigido) y aumentar
empiricamente ¢l valor de la misma, ya que el sistema de entibacién no
permite la total deformacién requerida para que se produzca el estado
activo (o disminuirla, si el proyecto se basa en el estado de reposo). Esta
resultante se redistribuye para formar un diagrama simplificado del em-
puje, figuras 8.22 y 8.23, Tanto el aumento de la resultante del empuje
sobre la correspondiente al empuje activo, como la distribucién del mismo,
estan basados en los empujes deducidos de mediciones hechas en sistemas
de entibacién similares, de tamafio natural.

Codal o
puntal 1
Codal o W Codalo
puntal 2 puntal 2
Articulacién Articulacién,
ctic ficticia
Codal 03 Codal 0 3
puntal puntal
H
Suel !

a. Arena mediana y compacta b. Arena suélta
Fig. 8.22 Empujes para el proyecto de una entibacién de arena. Para calcular la carga

en los puntales so supone que los miembros verticales estén articulados en cada codal,
excepto el superior. (Tomado de Terzaghi and Peck 8:7.)

Ademes en arena. Durante la construccién del fr_rmcaml subterrs-

neo de Berlin, Alemania, se un método semi para
aproximarse a los valores que se obtuvieron midiendo los empujes de la
tierra contra las entibaciones de en arena Un di

grama trapecial de la presién (figura 8.22a) representa muy aproxima:
damente el verdadero empuje de la tierra y es compatible con la teorfa.
El empuje resultante del trapecio supuesto es 28 por ciento mayor que el
del empuje activo. Para arena suelta se ha sugerido un diagrama de
empuje similar (figura 8.22b). El empuje resultante es, en este caso, 44
por ciento mayor que el que cumsponde al estado activo,

Se han otros di de empujes, que in-
cluyen rects Las diferencias entre estos di dan
idea de la amphtud de la variabilidad de las presiones reales.

Para el proyecto de la entibacién se supone que la presién trapecial
acta en cada seccién vertical de la entibacién. La carga en los codales
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se puede calcular suponiendo que los miembros verticales estén articulados
en cada codal excepto en el superior y soportados por una fuerza con-

centrada en el fondo de la Los en los
verticales se pueden calcular suponiendo que actéan como vigas slmpla-
mente apoyadas en las supuesms i Los

se p aumen-

tz.ndo el coeficiente de trabajo en un 25 por ciento, ya que la entibacién
es una estructura temporal y que una flexién excesiva se puede corregir,
por lo general, mucho antes de que ocurra una falla. Por el contrario,
se debe usar un alto factor de seguridad con respecto al pandeo de los
puntales, ya que éstos se dafian ocasionalmente debido a una instalacién
descuidada o a su uso continuado y porque el pandeo, al revés de la
flexién, ocurre bruscamente y puede precipitar una reaccién en cadena,
de fallas por pandeo. En el proyecto de codales de acero se emplea el
esfuerzo a isible que se a usar en las férmulas
de columnas y en las de madera dos tercios del esfuerzo de compresion
usual. Los puntales deben arriostrarse cuidadosamente para evitar los dafios
que puedan producirse por los impactos de los equipos de construccién.
En su proyecto debe incluirse el momento flexionante producido por su
propio peso. Todas las uniones deben reforzarse para evitar fallas locales.

Codal o puntal 1— e Tk * %
o e

Codal o puntal 2

Codal o puntal 3

F—YH-4c

Fig. 8.23 Presiones de proyecto de un ademe en orcilla de blanda a firme. Para calcular
la carga en los codales so supone que los miembros verticales estin articulados en cada
codal, excepto el superior. (Tomado de Terzaghi and Peck 8:7.)

Ademes en arcilla. Durante la construccién del ferrocarril subterra-
neo de Chicago, E. U. de A, se hicieron mediciones de las presiones
de la arcilla en las entibaciones de las y en esas
mediciones se hizo un diagrama empirico de las mismas (figura 8.23) para
proyectar las entibaciones.*® Es similar al diagrama para la arena compac-
ta. El empuje resultante es 55 por ciento mayor que el que se produciria
en el estado activo. Este diagrama de presiones se aplica a las arcillas
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inorgénicas de plasticidad media como son las que se encuentran en el
4rea de Chicago y pudiera aplicarse a otros casos, pero con precaucion.
Para arcillas blandas se debe aplicar el empuje cn reposo con un Ko
de 0.6 a 0.8. Los codales y los otros miembros se proyectan de la misma
manera que para las entibaciones de arenas.

Ademes en arcilla parcialmente saturada. En las arcillas parcial-
mente saturadas y en otros suelos similares que tienen alguna cohesién,
el célculo de las presiones en la entibacién es dificultoso. Los valores
mAximos serian los del estado de reposo y los minimos los del estado activo.
Como es dudoso que la totalidad de la cohesién actiie por un largo periodo
de tiempo, la resultante del empuje activo debiera calcularse despreciando
la zona de traccién. La fuerza resultante cae entre las resultantes de los
estados activo y de reposo. Para el proyecto la presién se distribuye en forma
trapecial, similar al de la figura 8.22q, de manera que la resultante es
igual al p: dio de las 1l i al estado activo y
al estado de reposo.

La flecha y su regulacién. Las presiones que se recomiendan para
el proyecto de un sistema de entibacién suponen que ésta se mueve lo
suficiente para movilizar una parte substancial de la resistencia al esfuerzo
cortante del suelo, de manera que el empuje resultante se acerque al que
se produce en el estado activo. El movimiento necesario proviene de la
deformacién del sistema de entibacién, esto es de la flexién de las tables-
tacas, de los pilotes verticales, los tableros horizontales y los largueros,
del acortamiento de los puntales inclinados, del reajuste de las uniones de
los les y del desplazamiento de los soportes de los
puntales inclinados.

Los movimientos tipicos de los s\s\emas son frecuentemente mayores
que los ios para la distribucién de presiones con que se
proyecta el sistema de ibacién, aunque no lo
para que se produzca la distribucién correspondiente al estado activo. Los
‘movimientos no regulados son tan grandes como el 1 6 1-} por ciento de la
profundidad de la excavacién. Como resultado del movimiento de la enti-
bacién, la superficie del suelo adyacente a la misma, y atn més all de
la zona de cortante se ensancha, el pavimento se agrieta y las estructuras
se deterioran. Al mismo tiempo la superficie del suelo en esa zona se hunde,
como se muestra en la figura 8.21a.5% 510

La flecha o desviacién se puede reducir preesforzando los puntales. No
se podré impedir completamente el movimiento, pero se reducira el total
de la masa de suelo. Si la fuerza del preesfuerzo es equivalente a la presién
que se utilizé en el proyecto del ademe, la flecha tipica de la masa
estarfan entre } y 4 por ciento de la profundidad de la excavacién, aniloga
a la que se requiere para que s¢ produzca el empuje activo.
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Es técnicamente posible aunque no siempre préctico) impedir todo
movimiento. Para lograr esto, los miembros estructurales sometidos a
flexién deben. proyectarse para una flecha limite. En este caso el sistema
de entibacién se basa en Ia presién en reposo y los codales o miembros de
soporte se preesfuerzan de acuerdo con esa magnitud del empuje.

Estabilidad del fondo de la excavacién. Cuando el fondo de la exca-
vacién es de arcilla blanda, hay peligro de que se produzca una falla
por cedencia del suelo hacia arriba. El peso del suelo colindante con la
excavacién se apoya en el estrato de suelo que esti al nivel del fondo
de la excavacién y si la capacidad de carga de ese suelo no es capaz de
soportar dicho peso, se produciré una falla. La zona de falla se determina,
aproximadamente, dibujando una linea a 45° desde una esquina del
fondo de la excavacién y uniéndola a un arco de circulo cuyo centro
estd en la esquina opuesta del fondo de la excavacién, como en la figu-
ra 8.24. La zona de suelo que contribuye a la falla tiene, en este caso, un

Fig. 8.24 Estabilidad del fondo de una excavacién en arcilla blanda.

ancho de 0.7 veces el ancho de la excavacién. La fuerza hacia abajo de
esta masa de suelo est4 reducida por el esfuerzo cortante en el plano que
limita la masa de suelo, de manera que la fuerza vertical efectiva por
metro de longitud de excavacién es Q = 0.7ByH — cH. La presién por me-
tro cuadrado es g = yH — ¢H/0.7B. Como la capacidad de sustentacién
de Ia arcilla es, aproximadamente, go = 5¢ (ver capitulo 9) el factor de
seguridad FS, del fondo de la excavacién se puede expresar por Ja relacién:

5S¢

SES = HTOTE

(8:20)

Se debe usar un factor de seguridad no menor de 1.5. Si el tablesta-
cado se extiende por debajo del fondo de la excavacién, la carga efectiva
se reduce por la resistencia a esfuerzo cortante a ambos lados de la parte
del tablestacado embebida en el suelo.
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Los fondos de fones en arena son estables, siem-
pre que el nivel del agua dentro de la excavacién no sea més bajo que
el nivel del agua inea fuera de la i6n. Tan pronto como se

baje por bombeo el nivel del agua interior se produce una filtracién de
agua hacia arriba y i la diferencia de nivel de las aguas es excesiva,
el fondo se levantard b la arena La
erosién por filtracién puede causar el hundimiento de las estructuras
colindantes. El analisis del efecto de las filtraciones en la estabilidad se
traté en las secciones 4:2 y 4:

Pérdida de tierra. Tanto la deformacién de la entibacién como el
levantamiento del fondo de la excavacién van acompafiados del hundi-
miento del suelo colindante con la excavacién; a esto se llama pérdida
de tierra. Mientras que en muchos casos un hundimiento moderado no
tiene consecuencias, en otros, hasta un ligero movimiento del suelo puede
producir dafios en los edificios colindantes. En algunos casos la pérdida
de tierra se produce por la fuga de la arena en estado movedizo, debido
a esfuerzos neutros excesivos; en otros se puede producir por la lenta
fluencia pléstica de arcillas que son, por otra parte, lo bastante fuertes
como para en una i6n abierta sin i

Antes de comenzar una excavacién que pueda causar dafios a las
estructuras colindantes, se debe hacer una inspeccién para determinar el
estado en que se encuentran esas estructuras, Se debe hacer una relacién
de la situacién, elevacién y tamafio de las grietas del edificio y tomarse
fotografias de las mismas, lo que puede ayudar mucho para evitar molestias
y pleitos que surgen durante los trabajos de excavacién.

Durante la construccién deben hacerse nivelaciones de puntos wlm—
dantes con la i bar la ibilidad de h

para
que pudieran pasar inadvertidos, debido al ruido y confusién que usual-
mente existen dentro de las i El punto de ia para
las nivelaciones debe situarse bastante lejos de la excavacién para que no
sea afectado por los dimi pues en caso io las lecturas de la
nivelacién serfan erréneas. Una distancia por lo menos de cinco veces la
i de la i6n suele ser sufici
Si el hundimiento es ido por d i6n, se puede corregir

apretando el ademe o forzAndolo contra el suelo, Si el fondo de la excava-
cién se levanta, se puede impedir que esto continte hincando més pro-

las y cargando la parte del fondo de la excavacién
donde 1o esté trabajando por el momento; esta carga pueden ser desechos
“de Ia propia excavacién o pilas de arena. Si la causa es la fluencia del
suelo en una excavacién sin entibacién, el correctivo es construir el ademe.
Si la causa es el corrimiento de la arena, lo aconsejable es drenar para
reducir el esfuerzo neutro o hacer una entibacién estanca.
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8:6 MAMPAROS O TABLESTACADOS ANCLADOS

Un mamparo o tablestacado anclado es una forma especial de muro
de sostenimiento de tierras hecho con tablestacas, que se usa ampliamente
en las construcciones en riberas. Como estos mamparos se construyen
desde la superficie hacia abajo hincando las tablestacas, resultan apropia-
dos en los lugares en que el nivel del agua es tan alto o el suelo inme-
diatamente debajo tan blando, que el costo de un muro de sostenimiento
de tierras, de piedra o de concreto, serfa prohibitivo.

ién de o tabl d lad Los elemen-
tos que constituyen un mamparo anclado se indican en la figura 8.25a.
El muro lo forman tablestacas interconectadas. Cuando el muro es de
poca altura a veces se usan tablones de madera creosotada. Cuando los
mamparos estin expuestos al agua del mar, algunas veces se emplean
tablestacas de hormigén, debido a su resistencia a la corrosién (frecuen-
temente de hormigén pretensado) de 15 a 20 cm de espesor y de 30 a
75 em de ancho. El concreto debe ser denso y sin oquedades para que la
proteccién del acero sea efectiva. Las tablestacas de acero son las que
més se usan porque son faciles de manipular e hincar. Es conveniente

protegerlas contra la corrosién, especialmente en agua salada, con pin-
turas o por métodos electroquimicos (proteccién catédica).

B R [ | Pilots do
- T:bl:sncldn Condiitadrt 2 7 anclaje
anclaje Musrto
“ {concreto)
con
armadura en A b. Otros sistemas de anclaje

Anclaje de Tablestaces

/B NEl anclaje no m- cortat
A los planos de

/[ Pilots e traccion” il agua o tiens
Lo . nivel n an

/-~Pilote s compresién

. Partes ds una tablestaca ancl
(sistoma do anclaje con a
on forma de A)

ujes e un oy anclado
anclaje do tablestacas)

Fig. 8.25 Mamparo o tablestacado anclado.
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Las tablestacas se hincan en el terreno para proporcionarles un soporte
lateral en el fondo. El extremo superior est4 soportado por el sistema de
anclaje, que consiste en la carrera, la barra de anclaje o tirante y el
anclaje. La carrera es una viga continua formada generalmente por dos
canales u otro perfil que une todas las tablestacas entre si y transmite
Ia carga a las barras de anclaje; lo més sencillo es colocar las carreras en la
parte exterior de las tablestacas. Sin embargo, como en esa situacién
pudieran ser dafiadas por los barcos, muy a menudo se colocan en la
parte interior. La barra de anclaje o tirante conecta la carrera al anclaje,
tiene rosca y tuerca en el extremo junto a la tablestaca o un torniquete
de madera que pueda variarse la longitud de la barra y alinear las
tablestacas después de colocadas. El anclaje puede tomar muchas formas,
como se indica en la figura 8.25. El muerto formado por una masa de
concreto y el muerto de tablestacas, s emplean cuando el suelo es sufi-
cientemente fuerte y hay amplio espacio; la armazén en forma de A
y un solo pilote inclinado se emplean cuando el espacio es limitado o
cuando el suelo superior es débil.

Dos son los métodos que se siguen, en general, para la construccién
de los mamparos anclados. Cuando el mamparo se construye en aguas
abiertas y después se coloca el relleno detrds, se le llama mamparo relle-
no; en el caso que se construya en terreno natural y después se drague
la tierra situada en el frente, se le llama mamparo dragado.

La carrera y la barra de anclaje se colocan corrientemente lo mas
bajo posible con objeto de reducir el momento flexionante en las tables-
tacas, aunque no por debajo del nivel inferior de las aguas, pues el costo
de instalacién se haria excesivo.

Proyecto de ° dos.®11:812,815,834 a5 fuerzas
que actfian contra un mamparo se indican en la figura 8.25¢. La parte
interior de las tablestacas soporta el empuje activo de la tierra, que es
resistido por la carrera y el anclaje colocados cerca de la parte superior
y por el empuje pasivo de la tierra distribuido en la parte exterior e
inferior del tablestacado en el fondo. A esta condicién se le llama de
soporte de tierra libre, porque la parte de las tablestacas introducidas en
el suclo puede girar libremente cuando el tramo no soportado de las
mismas se flexiona hacia afuera por efecto del empuje de la tierra.
Si las tabl penetran p d: en un suelo resistente no
pueden girar y a esta condlclon se le llama soporte de tierra fijo. El
anilisis que se expone més abajo es el de soporte libre, que es apropiado
para muchos proyectos; el de soporte fijo, que es mas complejo, se
puede encontrar en otros textos.®¢

La presién que actia contra la cara interior del mamparo es esencial-
mente la que corresponde al estado activo efectivo de la tierra. Aunque




456 Problemas en el empuje de tierras

la distribucién de presiones esti probablemente alterada por el efecto
del arco, como se indica en la figura 89¢, la magnitud y el punto de
aplicacién de la resultante P’;, no sufren cambios tan grandes que
puedan afectar el anlisis.

Ademés del empuje de la tierra puede haber diferencia en la presién
del agua en ambos lados del tablestacado, producida por las mareas o por
Ias infiltraciones de agua de lluvia. Esta carga desbalanceada puede pro-
ducir también una reduccién en el empuje pasivo en la zona de empo-
tramiento. Algunas veces se hacen perforaciones en las tablestacas para
equilibrar las presiones, pero esto puede provocar erosién en el relleno.

La profundidad de se ina por el empuje pasivo
que se requiere para soportar la parte inferior de las tablestacas. La
resultante del empuje pasivo efectivo P'p, se divide por el factor de
seguridad, corrientemente 2 6 3, para obtener la resistencia movilizada
o resistencia de trabajo P'ps. La profundidad de empotramiento, D, se
halla haciendo igual a cero la suma algebraica de los momentos de la
resultante del empuje activo y la resultante del empuje pasivo movilizado.

La reaccién por metro en la carrera es igual a la diferencia entre la
resultante del empuje activo y la resultante del empuje pasivo movilizado.
La carrera se proyecta como una viga con carga uniforme soportada en las
barras de anclaje. La fuerza de traccién en la barra de anclaje se de-
termina por la carga acumulada en la carrera. La barra de anclaje se
proyecta conservadoramente, porque la corrosién y otros dafios fisicos
pueden reducir su resistencia.

, Los en las tabl se calculan teniendo en
cuenta la forma de distribucién de las cargas (figura 8.25¢). Los esfuer-
z0s de trabajo para el proyecto de los tablestacados, en lo que a flexién
se refiere, son generalmente de 10 al 20 por ciento mayores que los

se usan para otras porque los reales,
debido al efecto de arco, son menores que los calculados.

El muerto de anclaje es esencialmente un segundo muro en el que
acttia el empuje pasivo en la cara anterior. El empuje pasivo de trabajo
que se toma es un tercio o un medio del valor méximo. El muerto de
anclaje y el deben estar dos lo i para que sus
zonas de esfuerzo cortante no se interfieran. La carrera del anclaje debe
situarse a la profundidad a que actéa la resultante del empuje pasivo, lo
que obliga, algunas veces, a colocar inclinadas las barras de anclaje. Si
se emplea un muerto de concreto, su rozamiento con el suelo inferior es
una resistencia que se suma. El anclaje formado por una armazén de pi-
lotes en forma de A se proyecta suponiendo que las cabezas y puntas de
los pilotes estén articuladas. Todos los sistemas de anclaje deben ser es-
tructuralmente flexibles de manera que el giro y la deformacién de las
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tablestacas o del anclaje no produzcan esfuerzos secundarios que provo-
quen fallas.
La mayoria de los fxamsos en los mampams se deben a insuficiente
de las ficiente del anclaje o uniones
estructurales deficientes, por lo tanto, debe déarsele especial atencién a
estas partes del proyecto.®®

8:7 ESTRUCTURAS SUBTERRANEAS

Las 4neas tales como illas, tubos de agua
y alcantarillado, téneles y cimaras como las de las plantas de energia,
deben soportar tanto el empuje horizontal como la presién vertical ejer-
cidos por el suelo o la roca. Los anélisis son s:mllaru a los empleados en
el caso de empujes hori: las en los bordes
pueden ser valuadas por ajustes empiricos basados en la experiencia.

Estado eldstico. El estado de reposo en una masa de suelo o roca a
nivel, se expuso en la seccién 8:1. Las presiones verticales se definieron
por las ecuaciones 8:1a y 8:1b. Si la estructura subterrénea pudiera cons-
truirse haciendo la excavacién de la abertura y reemplazando inmedia-
tamente el material extraido por una estructura perfectamente rigida de
exactamente las mismas dimensiones de la abertura, la masa se mantendria
en el mismo estado de reposo de equilibrio eléstico, figuras 8.1, 8.2,

Aungque es fisicamente posible construir semejante estructura, es mucho
més probable que la masa se deforme y cambien los esfuerzos en la proxi-
midad de la abertura. Un anélisis aproximado, para el caso de un tinel
circular sin revestimiento, de radio R, a una gran profundidad z, ha sido
resuelto por Kerisel, figura 8.26, suponiendo Ko = 1525 Los esfuerzos se

T 4
rIR

8. Esfuerzos radial y tangencial b. Varlscién de los esfuerzos radial y tangencial
alrededor de un tdnel con relacién a la distancia del contro del tdnel

Fig. 8.26 Esfuerzos alrededor de un ténel sin revestimiento; estado eléstico.
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expresan en coordenadas cilindricas; oy, el esfuerzo normal radial y o,, el
esfuerzo normal tangencial, teniendo como origen de coordenadas el centro
del ténel, valen:

ﬂ,='yz([ -%), (8:21a)
5 =yl(l +%). (8:21b)

En el borde de la abertura el esfuerzo radial es 0, y el esfuerzo de
compresién en el anillo més profundo del material que rodea el tinel es
2yz. Si el esfuerzo tangencial, o, es menor que la resistencia a compre-
sién del material, el tinel se sostendrd sin revestimiento, aproximandose
los esfuerzos al equilibrio elstico; si no, se producird un estado de equi-
librio pléstico.

Se han i casos més jos de ilibrio eldstico y se pueden
estudiar en las referencias que se dan, especialmente en la 8:16. Ademas,
modelos bidimensionales y el método de aproximacién de elementos finitos
se han utilizado para resolver problemas en que las formas son més
complejas.

Anilisis plistico de los esfuerzos. Un anilisis de las presiones pro-
ducidas en el estado de equilibrio pléstico en la proximidad de la
subterrénea depende de los desplazamientos a lo largo de las superficies
con contacto suelo-estructura que define la extensién de la zona de esfuerzo
cortante. Terzaghi®* elabor6 una solucién aproximada para las presiones
vertical y horizontal basada en el modelo simplificado de esfuerzo cortante

por Marston y Spangler®!” para calcular la carga en los mbo«

colocados en zanjas. Aunque los dad modelos de distrib de
esfuerzo cortante son di pues d den del d i de las
con contacto suel las presiones calculadas y los

factores significativos definidos por este enfoque, son, sin embargo, ttiles
para resolver muchos problemas.

La zona de esfuerzo cortante en una zanja de ancho B se indica en
la figura 8:27a. La zanja esté llena de suelo por arriba de una superficie
a nivel de una ala d H. La y el suelo
situado arriba de la propia estructura se mueven hacia abajo, de manera
que se desarrolla esfuerzo cortante entre el suelo de la zanja y la masa
del suelo adyacente. Si el esfuerzo cortante que se origina es igual a la
resistencia al esfuerzo cortante del suelo, el equilibrio de un prisma de
suelo a la profundidad z se puede expresar en términos de su peso dW,
de la presién vertical de la tierra en las superficies superior e inferior del
prisma y de la resistencia al esfuerzo cortante producida por el empuje
de la tierra Ko,.
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Fig. 8.27 Zona pléstica en una zanja arriba de una estructura que se deforma y esfuerzos
verticales sobre el techo de la estructura.

dW = yBdz
dW + Bo, = B(o + doz) + 2sdz
s=c+ptang
yBdz + Bo, = Bo, + Bdo: + 2 dz + 2(o. K tang) dz
-2

(sig=0).

En la superficie superior z = 0 y el esfuerzo vertical es igual a cualquier
sobrecarga ¢’ que exista. Resolviendo la ecuacién diferencial con las con-
diciones fijadas por estos limites, la presién vertical de la tierra g es

e BB 1 comnr 4 gesmne (520
= (y—2/B)z+4q (sig=0). (8:22b)

La significacién de las ecuaciones (8:22a) y (b) se ilustra en los
ejemplos 8:1 y 8:2.

En el caso I se coloca el relleno sobre una estructura que se flexiona
© que se asienta en una zanja de poca profundidad y en el caso II se rellena
primero una zanja profunda y después se coloca la estructura haciendo
un ténel.



460 Problemas en el empuje de tierras

Ejemplo 8:1

Caso I: Relleno sobre la estructura. Para el caso I suponga una zanja
de ancho B y ninguna sobrecarga. Las propiedades del suelo son ¢ = 0,
¢=135° y K=K,=08 La presién vertical se dibuja en forma adi-
2%y la profundidad en términos de z/B. El esfuerzo vertical,
figura 8.27b, aumenta inicialmente con la profundidad a razén de o, = yz.
La proporcién de aumento o, decrece répidamente a medida que el peso
del prisma de suelo s soportado por esfucrzo cortante en los lados del mis-
mo. Finalmente a la profundidad z/B = m (alrededor de 4 en este caso), el
esfuerzo vertical se acerca a un limite:

‘mensional,

vy (i) ' %@. (8:22c)

Por debajo de este nivel sélo se moviliza en el suelo el esfuerzo cor-
tante necesario en cada incremento de profundidad, para soportar el
aumento de peso, sin que se produzca aumento en la presién vertical cual-
quiera que sea la profundidad. Por arriba de ese nivel se moviliza la
totalidad de la resistencia al esfuerzo cortante del suelo,

Ejemplo 8:2

Caso II: Zanja rellena y después excavada en tanel. Si la zanja se
rellenara y después se excavara un tinel, el mecanismo del esfuerzo cor-
tante seria algo diferente. Antes de excavar el tinel el esfuerzo vertical
es yz en todos los niveles. Despus de la excavacién y la flexién del techo
del tiinel el esfuerzo cortante se desarrolla de abajo hacia arriba més bien
que de arriba hacia abajo, como en el caso anterior. La zona de esfuerzo
cortante total se extiende hacia arriba una distancia igual a m(Z/B) hasta
el punto donde el esfuerzo vertical, o,, es igual al esfuerzo vertical inicial
a ese nivel, yz. Por arriba de ese nivel la masa est4 todavia en equilibrio
eléstico, o: = yz, y no se ha movilizado esfuerzo cortante,

La altura m(2/B) de la zona de esfuerzo cortante, en el caso II, no
esté perfectamente definida y se halla por tanteo. Para el caso II esto se
puede ilustrar utilizando el mismo suelo del caso I. Suponga que el techo
del ténel est4 a la profundidad z = 6B. Se puede hacer una estimacién
preliminar de la altura de la zona de esfuerzo cortante basindose en la
zona de esfuerzo cortante total del caso I donde m = 4. A ese nivel la pre-
sién vertical se puede expresar por yz = y(6B — 4B). Esta presién se
considera que es ¢’ en la ecuacién (8:22a). Por debajo de ese nivel los
esfuerzos se calculan usando la ecuacién (8:22a) considerando que 2 =0
en la parte superior de la zona de esfuerzo cortante: 2’ =z — 2B. La
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presién vertical decrece ripidamente a través de la zona de esfuerzo cor-
tante hasta que 2’ = 6B, entonces o, se acerca al limite inferior o, (limite).
Este es el mismo limite que en el caso I y queda definido por la ecuacién
(8:22c). Si el valor asignado a m fuera demasiado pequeiio, el valor de
o, no se acercaria al limite; si el valor de m fuera demasiado grande, el
limite se acercaria bien por arriba del nivel del tinel. La altura de la zona
de esfuerzo cortante en el caso IT aumenta algo con la profundidad del
thnel. Si la profundidad del ténel fuera mayor, por ejemplo z/B = 10
(caso IIa) el esfuerzo vertical limite inmediatamente arriba del ténel serfa
el mismo que para el caso II. La altura de la zona de esfuerzo cortante,
m, serh mayor y el esfuerzo vertical en el limite superior de la zona de
esfuerzo cortante ser4 mayor. Si la profundidad del tinel es menor que la
altura de la zona de esfuerzo cortante total, como el hallado para el caso I,
el esfuerzo vertical es siempre menor que yz y la presién en el tinel se
calcula como en el caso I.

Hundimiento

Fig. 8.28 Empuje de tieras en un tonel que se deforma.

Presién lateral. La zona de esfuerzo cortante simple para la aproxi-
macién del esfuerzo lateral se muestra en la figura 8.28. Por arriba de la
estructura se establece el equilibrio pléstico como se expone en las ecua-
ciones (8:21a) y (b), y el esfuerzo vertical o, actfia en el plano superior
de la estructura a una profundidad z = H. La altura de la estructura es
H, y el ancho B,. La deformacién hacia adentro de las paredes del tinel
produce zonas de equilibrio pléstico en la masa a ambos lados, que equi-
valen al estado activo de Rankine. El 4ngulo de la superficie de esfuerzo
cortante es @ = 45 + ¢/2 y el ancho de cada zona de esfuerzo cortante
es Ho/tan(45 + ¢/2). La deformacién de la zona de esfuerzo cortante pro-
duce un imi vertical ad al [imi de la sup i
de la estructura. El ancho total de la zona de mayor hundimiento, que es
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equivalente al ancho de la zanja B de la ecuacién (8:21), se expresa en la
forma siguiente:

B =B, + 2H,/ (mn(45 + %)) (8:23)

Este ancho se usa para calcular o. que actiia tanto en la parte superior
de la estructura como en la parte superior de la zona de esfuerzo cor-
tante de Rankine como una sobrecarga. La presién lateral se calcula por
las expresiones de Rankine incluyendo la sobrecarga.

La verdadera zona de esfuerzo cortante se extiende més alld de la
zanja hipotética, como se indica en la figura 8.28. La zanja de aproxima-
cién ha sido 4til sin embargo, para resolver problemas reales.

Construccién de la zanja. La carga sobre un tubo o alcantarilla pe-
quefia colocado en una zanja estrecha, figura 8.29a, es un simple caso de la
aplicacién del equilibrio pléstico en direccién vertical. El relleno de la zan-
ja no esta, generalmente, tan bien compactado como el suelo circundante
¥, por lo tanto se asienta por efecto de su propio peso. Ademss, el tubo
se hunde por su deformacién debida al peso que soporta y por el asenta-
miento de la ci Los a los supuestos
en las ecuaciones (8:22a) y (b). La carga total soportada por el tubo por

a. Zanja estrecha b. Zanja inferlor c. Tubo rigido; carga d. Aicantarilla deformada,
vertical alta y las cargas vertical y
lateral baja lateral tienden a
igualarse

Compresible
thojas, pajs)
& Proyeceifn positiva f. Proyeccion negativa g. Trinchera imperfecta
P> A, Pn <Py

Fig. 8.29 Conductos soterrados.
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unidad lineal es Bo, por lo tanto, cuanto més estrecha es la zanja menor
es la carga que soporta el tubo. Algunas veces se excava una subzanja,
figura 8.29b, para reducir la carga sobre el tubo, si las paredes de la
subzanja son capaces de soportar la carga de arriba.

La presién lateral depende de la deformacién del conducto y de la
compactacién del suelo colocado a los lados del mismo, si se ha compac-
tado. Si el tubo es rigido y el suelo colocado a los lados estad débilmente
compactado, la presién lateral serd despreciable y el tubo soportar4 carga
vertical solamente, figura 8.29c. Si el suelo a los lados del tubo est4 bien
compactado y el tubo se flexiona, la presién lateral se restablecers, fi
ra 8.29d. Asi pues, un tubo de paredes delgadas flexible puede llegar a
ser mds estable, estructuralmente, en una zanja profunda, que uno rigido,
siempre que sus paredes no se pandeen.

Se ha publicado un gran nfimero de datos empiricos de las propiedades
de los suelos que se usan en la ecuacién (8:22).517 Generalmente se reco-
mienda como valor de K para zanjas, un valor cerca del de Ky, debido
seguramente a Ia fal:a de soporte lateral de las paredes de la zanja y a
i6n del relleno, todo lo cual permite
el movimiento suficiente para que se produzca el estado activo.

TABLA 8:4 PROPIEDADES DE LOS SUELOS PARA CARGAS EN ZANJAS

Suelo Ktang ~
Arena, grava, méximo 0.19
Arena, grava,minimo 0.16
Limo htmedo, arcilla 013
Arcilla saturada 0.11

Tubos en relleno. Excavacién y relleno. Las alcantarillas en los
terraplenes de las carreteras y los tineles poco profundos se construyen
frecuentemente sobre el terreno o en una gran excavacién y después se
coloca el relleno alrededor del conducto. A esta condicién se le llama, en
el proyecto de alcantarillas, en relleno. También los grandes tneles y las
estructuras subterrineas se construyen de manera similar en el lugar o se
prefabrican y después se colocan en una excavacién relativamente ancha.
Esta técnica se ha usado para la construccién de taneles bajo el agua, ex-
cavando una zanja en el fondo del rio y construyendo el tiinel en tierra
por secciones; estas secciones se sumergen y se unen entre si en el propio
lugar.

En esta forma de construccién la presién de la tierra depende grande-
mente de la compactacién del relleno y de las de{ormacmnes relativas del
suelo y de la La y la ci se hacia
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abajo una cantidad pe ml:nuas que la masa adyacente cimentacién
se deforma p. Esta da con la de la masa s
llama relacién de asentamiento, R,.

R, = fn—Fe, (8:24)
pm

Si esta relacién es positiva se llama proyeccién positiva y un plano que
estuviera inicialmente a nivel y que pasara por la parte superior de la
estructura se deformaria como en la figura 8.20¢; y es negativo si el plano
se deformara hacia abajo como en la figura 8.29f. Si la estructura y la
masa adyacente se deforman igualmente R, es 0 y el plano permancce
plano.

Cuando R, = 0 el esfuerzo vertical es o, segiin la ecuacién (8:22) con
B igual al ancho de la zanja. La carga sobre el tubo es Do, y la presién
lateral Koo,. Cuando la relacién es bastante negativa, la condicién es esen-
cialmente la de una zanja més estrecha cuyo ancho es igual al didmetro
del tubo, D. La presién vertical es menor que la correspondiente al caso
R, = 0. Si la relacién es bastante positiva la presién serd igual a la de
proyeccién nula; sin embargo, €l tubo soporta la carga de todo el ancho
del relleno, Bo,. Métodos de anilisis y datos empiricos relacionando la
presién sobre la estructura con la rigidez de la estructura y su cimentacién,
se dan en la referencia 8:17.

La carga sobre un conducto rigido con la relacién de proyeccién posi-
tiva se puede reducir colocando una zona de suelo blando o material
compresible (hojas, desperdicios, hojas de pino) sobre el tubo; esto crea
las condiciones de esfuerzo cortante de la figura 8.29f y la presién minima
sobre el tubo. La permanencia de esta construccién es incierta, aunque una
limitada experiencia en el caso de grandes alcantarillas bajo profundos
rellenos indica que esta solucién puede ser efectiva por 10 6 20 aios, de
acuerdo con la velocidad de icién del material leads

Tiineles de tierra. Los d; taneles se
por debajo, como en las minas. El método de construccién esté regido por
la capacidad del suelo para sostenerse a si mismo temporalmente, durante
el proceso de la construccién y por las presiones que finalmente se produ-
cen en el sistema de soporte. Ambas estan relacionadas con la profundidad
del tinel y su didmetro, las ied: elasticas y la resi ia del suelo
¥ con la presién del agua subterrénea. Con la excepeién de algunas arcillas

y das, la mayoria de los tineles
en tierra requieren soportes, tanto durante la construccién como después.
Sobre el nivel fredtico, en suelos i firmes, la ién se
inicia por la parte superior o techo del tinel y continda hacia abajo en
etapas, figura 830z y b. La excavacién se hace lo mas grande posible
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dependiendo de la capacidad del suelo para soportarse a si mismo tem-
poralmente. En la etapa inicial el suelo es soportado por planchas de re-
vestimiento que son planchas de acero con pestafias o rebordes que se
pueden atomnillar unas con otras para formar un revestimiento continuo
© con un entablonado de madera o de acero soportado por vigas de acero; se
excava entonces la segunda etapa y se soporta en forma similar. El proceso
contindia hasta que se hayan unido todas las planchas que forman una
seccién completa del tinel. Algunas veces el revestimiento se refuerza con
vigas curvas de ala ancha o arcos.

Si el suelo es muy blando se emplea un soporte cilindrico temporal
llamado escudo que se introduce en el suelo por medio de gatos, figu-
ra 8.30b. El frente de la excavacién es soportado por un mamparo equi-
pado con portones que permiten la excavacién de una porcién limitada
del frente cada vez. El revestimiento permanente se construye dentro del
escudo a medida que progresa la excavacién; entonces se hace avanzar
el escudo usando el tinel ya terminado como reaccién. La construccién
con tablones requiere un soporte permanente, generalmente un revesti-
miento de hormigén. El soporte temporal de planchas de revestimiento
algunas veces pasa a ser definitivo, pero corrientemente se protege contra.
la corrosién con una cubierta de hormigén. Si las planchas de revestimiento
no son adecuadas, se construye un revestimiento permanente de concreto
armado.

El suelo inalterado se encuentra en estado de reposo eléstico; este estado
es. alterado por la excavacién y si el suelo es suficientemente fuerte se
duplica el esfuerzo de compresién en el anillo hipotético alrededor del tiinel
(ecuacién 8.21b), produciéndose una deformacién hacia el interior. Un

Mamparo

5 udo
Diroccién do la Borde cortants
construccidn del tinel —> Movimienta del sscudo —>
Secclén longitudinal Seccidn transversal

. Soports del tinel con planchas de revestimiento  b. Construccién del tinel con escudo

Fig. 8.30 Métodos de construccién de fineles de tierra.
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ténel asi puede ser que no necesite soporte. Un tinel sin revestimiento
construido en un suelo de margas en Charleston, South Carolina, ha es-
tado suministrando agua cruda de una derivacién aguas arriba de un rio
por més de 40 afios sin peligro alguno. Sin embargo, la fluencia con altos
esfuerzos causard una reduccién progresiva del didmetro. En algunos casos
aislados este estrechamiento del tinel ha reducido el agujero a una frac-
cién de su tamafio original, Los soportes o el revestimiento pueden evitar
ese estrechamiento. Sin embargo, debido a la fluencia la presién en las
arcillas blandas se acerca a la del estado de reposo, con Ko entre 0.6 y 1.0.

Debido a la presién en los tineles en arena, es necesario emplear
corrientemente, soportes durante la construccién y permanentemente. Es
inevitable que se produzca alguna deformacién hacia el interior durante
la excavacién y, entonces, el esfuerzo cortante se acerca a las condiciones
descritas por la figura 8.28 y las ecuaciones (8:22a) y (8:23).

El arte o habilidad de hacer tineles que se describe en las referencias
8:16, 8:18 y 8:19 es i La técnica de ién debe ad:
alas condiciones del suelo y del agua subterrsnea. Los revestimientos tem-
porales, el drenaje, la estabilizacién del suelo y.la presién de aire interior
para balancear parcialmente la presién del agua, son medios aux:llams

dos por los de tineles o 1 en las
nes.a-través de formaciones traicioneras; pero estas materias estin fuera
del alcance de este libro.

Tineles en roca. Los tineles en roca tienen muchas de las caracte-
risticas de los téneles en suelo, sin embargo, tienen algunas diferencias
siguificativas. Primero, la formacién puede estar sometida a grandes esfuer-
208 debidos a i o a la erosién de sobre-
cargas de tierra, que encubren los esfuerzos debidos al peso de la roca.
Segundo, las juntas, planos de estratificacién y zonas de esfuerzo cortante
son zonas de debilitami que d la inuidad de la masa
de roca y concentran el esfuerzo cortante en esas direcciones. Tercero, el
proceso de excavacién, que a menudo requiere el uso de explosivos, puede
alterar la inuidad de la masa, afiadiendo esfuerzos dinimicos y abriendo
las juntas y fisuras que antes estaban cerradas.

El método a seguir en los trabajos de excavacién en tineles depende
de la dureza y de la calidad de la roca. En materiales més blandos, como
las Iumas los e:qu:sms y las areniscas blandas, el trabajo se puede hacer

iales para la perforacién de tiineles, si esas rocas
son lo fuertes para hasta que pase la miquina,
Las rocas duras se pueden perforar y volar avanzando en tramos cortos
de 3 a 6 metros, cada vez. Si la roca es débil o ests astillada, es necesario
un soporte temporal que consiste en costillajes de acero llamados marcos
que se acufian contra la roca y algunas veces se colocan tablones entre
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ellos para evitar el desprendimiento de fragmentos de roca. En rocas en
mejor estado se colocan pernos de anclaje. Es costumbre usar revestimien-
tos permanentes de concreto para resistir la presién que se produce o para
reducir ¢l rozamiento interior en el caso de tineles de plantas de energia
hidraulica.

En las masas de roca homogénea que no hayan sufrido esfuerzos tec-
ténicos, el estado inicial es esencialmente el de reposo. Los trabajos de
perforacién del tinel hacen que se incremente el esfuerzo tangencial ex-
presado por Ia ecuacién (2:21b). Aunque tedricamente el esfuerzo tan-
gencial méximo, o, es igual a 2yz, 'las medidas tomadas en obras indican
que el valor m&ximo es solamente 1.5z o ligeramente mayor. Las rocas
homogéneas fuertes pueden resistir esfuerzos de compresién sin confinar,
extremadamente altos, por lo que el revestimiento o los soportes son inne-
cesarios-para a grandes p di el equilibrio .el4stico.

Ejemplo 8:3

Calcular la mxima profundidad de un ténel en un granito que tiene
una resistencia a compresién sin confinar de 1,400 kg/cm® y que pesa
2,650 kg/m?.

1,400 X 1,000 = 2 X 2,650z
z=2,640m.

Si la roca est4 debilitada por juntas y otros defectos o esti poco endu-
recida se produce el estado pléstico en la zona préxima al ténel. En el
caso de rocas con juntas muy préximas o que estén fracturadas, como en
una zona de esfuerzo cortante, la masa de roca es semejante a un suelo
no cohesivo. La masa se deforma hacia el interior del tinel y la forma de
distribucién del esfuerzo cortante se aproxima a la de la figura 8.28 y la
ecuacién (8:22a). Un espaciamiento de las juntas atin menor, figura 8.31a,
puede parecerse al modelo simple de la figura 8.28 y la carga vertical
en el tiinel se puede estimar de esa manera. Sin embargo, el margen de
incertidumbre es mayor, porque el valor de K en una roca que tenga altos
esfuerzos residuales internos es por lo general indeterminado.

Cuando el espaciamiento de las puntas es menor que la mitad del ancho
del tinel, la presién en el revestimiento del tinel se puede estimar por
la geometria de los bloques formados por las juntas sobre la abertura del
tlinel #1458 L resistencia al esfuerzo cortante en las superficies de las
juntas debe estimarse o determinarse por pruebas in situ. El equilibrio
de cada sistema de bloques se evalia utilizando la més realista apreciacién
de los posibles desplazamientos. Si las juntas estan bien cerradas y los altos
esfuerzos internos producen una elevada friccién a través de ellas, posible-
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d. Estratificacién vertical o. Estratificacién inclinada
Fig. 8.31 Presién de la roca en el revestimiento de un tonel.

mente no se desarrollarén presiones. Esto seria anlogo a un fuerte anillo
alrededor del tinel, figura 8.315, que soportara la carga; pero mas comiin-
mente la distribucién de las juntas, algunas de ellas abiertas, permite que
masas en forma de cufias caigan o que porciones de la masa resbalen
siendo sostenidas parcialmente por la friccién. Zonas tipicas de esfuerzo
cortante y las cargas que deben resistir se indican en las figuras 8.31c, d y e.

En rocas con altos esfuerzos internos, las concentraciones locales de
esfuerzo tangencial en la superficie de la roca causa unos estallidos pro-
gresivos de los segmentos de roca en forma de cufias. El estallido se inten-
sifica en las zonas menos duras o donde la roca ha sido debilitada por
voladuras. Algunas rocas débiles, como las lutitas, fluyen por efecto de la
carga, lo que causa un escurrimiento de la roca hacia el interior del tiinel
y la consiguiente reduccién del didmetro de la perforacién. Unas pocas
rocas, como la lutita, se expanden cuando se exponen al aire, lo cual causa
aumento de presién, fallas progresivas o escurrimiento,

Pernos para roca. Los pernos para roca han revolucionado las cons-
trucciones subterrineas y en menor grado las construcciones en la superfi-
cie en roca. Los pernos para roca mejoran la capacidad de la roca para
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sostenerse a si misma y evitan el uso de revestimientos, vigas y otros ele-
mentos de soporte.

Un perno para roca tipico se muestra en la figura 8324, instalado en
un agujero perforado en la roca. El extremo interior se puede ajustar con
una cufia interior que se fuerza contra el fondo del agujero hincando el
anclaje contra la roca o con una tuerca de expansién, la que al atornillar
el perno es forzada contra las paredes del agujero. Otros anclajes se fijan
en el agujero hecho en la roca por medio de inyecciones de cemento. Una
vez que se ha fijado el perno se le da traccién por medio de una tuerca
colocada en el otro extremo del perno, que se aprieta contra la superficie
de la roca, esto comprime la roca contra si misma; es una simple pre-
compresién.

Los pernos para rocas sostienen a ésta por una serie de acciones que
estin relacionadas entre si; ial producen una presién radial,
@y, 0 esfuerzo de confinamiento en la superficie libre. Este esfuerzo de
confinamiento aumenta la resistencia al esfuerzo cortante de la roca, fi-
gura 8.32b, y produce friccién entre los bloques en las rocas con juntas. Si
1a roca es estratificada horizontalmente, aumenta los esfuerzos en los planos
de estratificacién produciendo friccién, lo que hace que la masa laminada
acte como una viga. Si los estratos estdn irregularmente fracturados los
bloques se acufian unos contra otros para formar un anillo dovelado, fi-
gura 8.32¢. Los prismas de roca, sueltos, s¢ pueden mantener en el lugar
suspendiéndolos de la masa que est4 por arriba, Se forma una masa cohe-
siva apretando los bloques entre si.

La longitud de los pernos depende de la forma y distribucién de las
fracturas, del espesor de la viga o arco que se quiera formar y de la

8. .Perno para roca con b. Esfuerzo radial producide  c. Arco hipotético en roca fracturada
cufia forzada por la traccién del perno; producido por los pernos para roca
cono de  influencia

Fig. 8.32 Colocacién de pemos en roca.
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solidez de Ia roca en los puntos donde se acufian los pernos. Los pernos
tipicos tienen de 1 a 3 metros de longitud, pero para formar un arco
Ia longitud debe ser la mitad del ancho del tinel, aproximadamente. El
espaciamiento y la distribucién de los pernos dependen de las fracturas
de la roca y la magnitud del esfuerzo a que estaré sometida.

En rocas con fracturas muy préximas o en formaciones que se astillan
debido a los altos esfuerzos, los pernos tienen un objetivo adicional: so-
portar una cubierta de proteccién continua, llamada entablonado, que
sostiene los bloques, que sin ella caerfan libremente lastimando a los obre-
ros. Para dar proteccién a los obreros se usan pequeiias canales de acero
o también gruesos alambres de cercas.

La instalacién de un sistema de pernos para roca y de cualquier soporte
auxiliar, como entablonado, esta basada enla encia, E
plan general que se adopte para la instalacién de pernos, debe estar basado
en un estudio inicial de las fracturas. El plan definitivo se desarrollars en
Ia obra, cuando el sistema de fracturas y sus condiciones puedan ser obser-
vadas directamente.
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Hill Book Co,, Inc., Nueva York, 1966.

PROBLEMAS

8:1 Un muro vertical de 6.10 m de altura tiene un relleno de arena
con un ¢ = 39°, que pesa 1,760 kg/m?, seca y 2,105 kg/m?, sa-
turada,

a) Calcular el diagrama de presién activa y la resultante, supo-
niendo que el relleno esta seco.

b) Calcular la presién activa suponiendo que el nivel freatico
se ha elevado hasta el coronamiento del muro. Compare
con (a).
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8:2

8:

3

8:4

8:5

8:

-

Un muro vertical de 9.15 m de altura se mueve hacia afuera lo

suficiente para que se produzca el estado activo en un relleno

de arena seca.

a) Dibujar el diagrama de presiones y calcular Py, si p = 37° y
el peso seco de la arena es de 1,665 kg/m®.

b) Calcular la presién y la resultante, suponiendo que el muro
no se mueve.

Un muro de 12.20 m de altura retienc arena, que cuando esth
suelta tiene una relacién de vacios de 0.67 y un ¢ de 34°; cuando
estd compacta la relacién de vacios es de 041 y ¢ = 42°. ;Cusl
de los dos estados produciré el empuje activo resultante menor?
;Cuél producirs el empuje pasivo resultante mayor? ¢Cuénto
es la diferencia entre las resul de ambas condiciones?
Un muro de 7.60 m de altura retiene una arena que pesa 1,570
kg/m?, cuando esté seca y 1,970 kg/m?, cuando esté saturada. El
nivel fredtico ests permanentemente a 3.00 m por debajo del co-
ronamiento del muro. Suponer ¢ = 38°.

a) Calcular los diagramas de presién de tierras activo, efectivo
y total.

b) Hallar el punto de aplicacién de la resultante.

¢) ¢En cuanto se reduciria el momento de vuelco alrededor de
la base del muro, si el nivel del agua subterrénea descendiera
hasta la base del muro?

Un muro vertical de 7.60 m de altura tiene un relleno de arcilla
blanda; Ia arcilla pesa 1,760 kg/m® y su resistencia ¢ es de 0.37
kg/cm?.

a) Calcular el empuje en reposo, dibujar el diagrama de pre-
siones y hallar la resultante.

b) Calcular el empuje activo y dibujar el diagrama de presio-
nes. Hallar la resultante despreciando la traccién, pues se
producen grietas.

) ¢Cul es el valor del momento de vuelco producido por el
empuje de la tierra, disminuido, pues el muro se ha despla-
zado lo suficiente para que se produzca el estado activo y
despreciando la traccién?

d) ¢En cuénto aumentaria el momento de vuelco si el agua
llenara las grietas de traccién?

Hallar las expresiones para las presioncs activa y pasiva de una

arcilla parcialmente saturada, cuya resistencia al esfuerzo cor-

tante se expresa por la ecuacién s = ¢’ + ptang.
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Un anclaje formado por un tablestacado de 3.00 m de altura

estd empotrado en una arcilla parcialmente saturada, que tiene

las propiedades siguientes: ¢ = 19°, ¢ = 0.9 kg/cm? y y = 1,795

kg/m®. La parte superior del tablestacado esté al nivel de la

superficie del terreno.

a) Calcular el empuje pasivo, dibujar el diagrama de presiones
para una seccién del tablestacado de un metro de longitud
y hallar la resultante.

b) Determinar la profundidad por debajo de la parte superior
del tablestacado a que debe colocarse la barra de anclaje.

Calcular los empujes activo, pasivo y en reposo para una arena
que tiene un peso de 2,000 kg/m® y un ¢ de 39°. La arena se
colocard detris del estribo de un puente que tiene 6.10 m de
altura. Dibujar el diagrama de presiones para cada una de las
diciones y hallar sus pecti

Un muro de sostenimiento de tierras de 3.60 m de altura soporta
un relleno horizontal de arena que tiene un p = 37° y un y =
1,920 kg/m?, El paramento posterior del muro tiene un talud de
1 (horizontal) y 4 (vertical). Sobre el relleno de arena se esta-
cionarén camiones, quedando sus ruedas posteriores a 90 cm del
muro. Los camiones se colocardn cada tres metros y la carga en
cada rueda posterior es de 1,360 kg. Calcular el momento del
empuje de la tierra por metro de longitud de muro, con respecto
a la arista interior de la base del muro.

8:10 Un muro de sostenimiento de tierras de 7.60 m de altura soporta

un relleno de arena seca cuyo ¢ = 34° y y = 1,890 kg/m?. El

relleno tiene un talud hacia arriba de 3 (horizontal) a 1 (ver-

tical). El paramento posterior del muro tiene una inclinacién de
75° con respecto a la horizontal.

a) Calcular la resultante del empuje activo, su direccién y punto
de aplicacién.

b) Hallar el ancho de la base que se requiere para que la re-
sultante caiga en el limite exterior del tercio central, siendo
el muro de piedra que pesa 2,480 kg/m?® y con un ancho en
el coronamiento de 45 cm.

Un muro de sostenimiento de tierras de gravedad, de 5.80 m de
altura, soporta un relleno horizontal de arena. El ancho del co-
ronamiento del muro es de 60 cm y el paramento anterior tiene
un talud de 1 (horizontal) a 6 (vertical). Hallar el ancho de la
base que se requiere para que la resultante del empuje de la tierra
y el peso del muro pase por el limite exterior del tercio central.
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8:15

Suponer ¢ = 35°, y = 1,920 kg/m® y que el peso especifico del

concreto es 2,400 kg/m®.

Un muro de sostenimiento de tierras de concreto, en voladizo,

tiene 4.60 m de altura y soporta un relleno de arena que tiene

un talud de 2 (horizontal) a 1 (vertical). La arena tiene ¢ =

32° y y = 1,810 kg/m®. El muro tiene un espesor de 45 cm en

el coronamiento y 75 cm en la base; su paramento posterior

es vertical. La cimentacién tiene 60 cm de espesor y se extiende

60 cm hacia adentro a partir del paramento posterior del muro.

El suelo debajo de la cimentacién es arcilla con ¢ = 0.75 kg/cm?.

El concreto pesa 2,400 kg/m®.

a) Calcular el diagrama de la presién activa y la resultante.

b) Calcular el ancho de la cimentacién para que la resultante
caiga dentro del tercio central.

¢) C la idad de la ci i6n contra falla por
capacidad de carga y contra deslizamiento. Se colocars una
capa de arena entre la cimentacién y el suelo.

Recalcular las de los problemas 8:10, 8:11 y 8:12
usando el anlisis de Coulomb, con 8 =4 ¢ y suponiendo que
1 al muro a la profundidad 2H/3, a partir

del coronamiento del muro. Hallar el ancho de base que se re-

quiere y compararlo con los anchos hallados usando el analisis

de Rankine.

Una excavacién de 9.15 m de profundidad, de planta cuadrada

de 12.20 m de lado, en una arena de p = 40° y y = 1,955 kg/m®,

se entibara con tablones de madera horizontales soportados por
vigas verticales de acero de 20 cm de peralte.

) Determinar el diagrama de presién de tierras.

b) Determinar el espesor de los tablones, si las vigas verticales
estén separadas 1.80 m. La madera es estructural, selecta.

) La carrera superior estd a 1.20 m de profundidad y las otras
se colocar4n a 3.00 m de separacién. Proyectar las carreras y
los codales suponiendo un codal en cada direccién y en cada
elevacién. Los codales se unirdn verticalmente en las inter-
secciones en el centro de la excavacién.

Una excavacién larga de 10.65 m de profundidad y 7.60 de
ancho, en arcilla blanda, esti soportada por un tablestacado
de acero. La arcilla tiene ¢ = 0.3 kg/cm? y y = 1,760 kg/m®. Se
usarén tres carreras, la primera se colocars a 1.80 m por debajo
del nivel del terreno y las otras dos a 3.65 m y 7.30 m por deba-
jo de la primera.
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a) Calcular el diagrama de presién de tierras.

b) Seleccionar el perfil de tablestaca apropiado (consulte los
catélogos de fabricantes de tablestacas).

¢) Determinar el tamafio de las carreras y de los puntales y la
separacién de éstos. Los puntales estardn arriostrados verti-
calmente en sus centros.

d) Comprobar la estabilidad del fondo de la excavacién, si el
tablestacado penetra un poco mis all4 del fondo de la exca-
vacién. La arcilla se extiende 15 m por debajo del fondo
de la excavacién.

Un mamparo anclado soporta una arena que pesa 1,920 kg/m?,

cuando est4 saturada y 1,760 kg/m®, cuando estd himeda y tiene

un 4ngulo de friccién interna de 36°. Debajo de la linea de
dragado, la arena pesa 2,085 kg/m?® y tiene un 4ngulo de friccién

interna de 39°. El nivel de las aguas en marea baja estd 2 7.90 m

sobre el fondo dragado y las fluctuaciones de la marea son de

1.80 m. La parte superior del mamparo estd a 4.60 m sobre

marea baja.

a) Calcular los diagramas de presiones activa y pasiva de tra-
bajo, usando un factor de seguridad de 2 para el empuje
pasivo y suponiendo que la diferencia méxima entre el nivel
del agua en el interior y el exterior del mamparo es de 60 m

b) Calcular Ia longitud de jento minima,
que la carrera se colocars a 60 cm por arriba de la marea
baja.

¢) Calcular Ia reaccién de la carrera, por metro de longitud.

d) Determinar el perfil de las tablestacas que deben usarse, si
el esfuerzo méximo en flexion es de 1,680 kg/cm?.

€) Determinar el tamafio de la carrera y el didmetro de la
barra de anclaje, si se usa una barra cada seis tablestacas.

Proyecte el sistema de anclaje del problema 8:16, incluyendo
la longitud de las tablestacas, la situacién del anclaje, la longitud
de la barra de anclaje y el tamafio de la carrera.

Una excavacién de 23 m de profundidad toda sobre el agua

subterrinea se va a ejecutar en un lugar donde no hay restriccién

alguna con respecto a los taludes.

a) Si la excavacién es cuadrada de 7.50 m de lado, compare el
costo de la excavacién con ademe con el de la excavacién
con taludes 2(H) a 1(¥). (Use los precios unitarios para

en y relleno do alrededor de
la estructura y el precio promedio del tablestacado de acero.)




476 Problemas en el empuje de tierras

b) Si la excavacién es cuadrada de 60 m de lado y se aplican
los precios unitarios de trabajos en tierra y compactacién de
terraplenes a la excavacién y al posterior relleno alrededor
de la estructura, compare los costos de la excavacién con y
sin ademe.

8:19 Un tinel de seccién cuadrada, que tiene nominalmente 4.50 m
de lado, es perforado en una arena hiimeda que pesa 2,000 kg/m?,
que tiene un 4ngulo de friccién interna de 33° y cuya cohesién
capilar es de 14 kg/cm?; el tinel estd a 18 m de profundidad.
Calcular las presiones vertical y horizontal sobre el tinel supo-
niendo K = 0.7.
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Cimentaciones

La T icada de concreto de una gran tienda
mixta de comercio al por menor, se construyé sobre mpatas aisladas cua-
dradas. Después de inada la el de plomeria

excavé una zanja adyacente a uno de los cimientos. El suelo que sopor-
taba ese cimiento fallé repentinamente, por comme, hacia el mtenor
de la zanja. La zapata y la columna
hacia afuera y hacia abajo la viga pretensada que estaba unida a la
parte superior de la columna. Cada una de las columnas y vigas contiguas
fueron desplazadas de su posicién sucesivamente. Las uniones entre las
vigas y las columnas se desgarraron, las vigas se cayeron y con ellas se
produjo el colapso de 5,000 m? de techo. Tres obreros fueron aplastados
y muertos y varios heridos, todo por una falla de capacidad de carga de
una pequefia zapata.

Se construyé un edificio de ladrillos, de un solo piso, sobre un relleno
de arena compactada de 3 m de espesor, que se habfa colocado sobre un
estrato de arcilla orgénica de 6 m de espesor. En una prueba de la arena
que aparecié en la excavacién para un cimiento se comprobé que el
relleno era fuerte e incompresible, lo cual corroboraba la decisién del
arquitecto de construir el edificio sobre zapatas aisladas. En un afio el
edificio se asenté irregularmente entre 15 y 30 cm. Aunque el edificio
era ligero, la arcilla orgénica se consolidé bajo el peso del relleno, el cual
habia sido olvidado por todos los que estaban relacionados con la obra.
El asentamiento fue irregular debido al desigual espesor de arcilla y a las
dispersas lentes de arena, relativamente incompresibles dentro del estrato
de arcilla.

Estos dos casos ilustran cémo los cimientos inadecuados afectan la
estabilidad de las construcciones. En ambos casos los cimientos habian
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sido correctamente proyectados desde el punto de vista estructural y no
sufrieron dafio alguno, pero el factor critico con respecto a la conser-
vacién y funcionamiento de la estructura era el suclo sobre el cual se

los que es un verdadero elemento que ya
existia antes de hacerse la construccién y que finalmente tendria que
soportar todo lo que se construyera sobre él.

La constmcclon de umentamones es una de las artes més antiguas
de Ia Los icos de los lagos de Europa
construfan sus casas sobre largas estacas de madera que hincaban firme-
mente en el blando fondo de los lagos; los antiguos egipcios construian
sus monumentos sobre capas de piedra que descansaban en la roca y la
Biblia confirma esto al expresar que la roca sélida es més sogura. que
la bi arena. Los sélo
en las llanuras entre el Tigris y el Eufrates, que sc asentaron bajo el
peso de sus ciudades. Los edificios y los muros eran soportados por
camadas de y las partes ad; de las estaban
provlstas de conex:lones deslmmes de manera que se pudieran asentar

sin Los artesanos de la Edad Media
soportaban sus obras maestras en bévedas invertidas de piedra, emparri-
Hados de madera o pilotes de madera, siguiendo las reglas que habfan
trazado antes que ellos, los constructores romanos. Hasta el slglo XX
¢l proyecto de las ci fones estaba basado en
cias anteriores, antiguas reglas y conjeturas. La Mecanica del Suelo Yy
de la Roca le han dado al ingeniero de cimentaciones una poderosa
herfamienta con la cual puede analizar los esfuerzos y deformaciones
en la subestructura, de la misma manera que se hace en la superestructura
y formular un proyecto racional que ajuste la estructura a la capacidad
del suelo y de la roca situados debajo.

9:1 REQUISITOS ESENCIALES DE UNA BUENA CIMENTACION

La ci ién es la parte de una Este término
se aplica usualmente en forma restrictiva al miembro que transmite la
carga de la superestructura a la tierra, pero en su mis completo sentido,
la cimentacién incluye el suelo y la roca que estin debajo. Es una
transicién o conexién estructural cuyo proyecto depende de las carac-
teristicas de ambos, la estructura y el suelo o la roca. Una buena cimen-
tacién debe llenar tres requisitos:

1. Debe colocarse a una profundidad adecuada para impedir los
daiios de las heladas, los levantamientos, las socavaciones o los da-
fios que puedan causar futuras construcciones cercanas.

2. Debe ser segura contra la falla del suelo.

3. No debe asentarse tanto que desfigure o dafie la estructura.
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Estos requisitos serin cons\deradcs en el orden mdxcado Los dos
Gltimos pueden ser b con itud por los métodos
de la mecénica del suelo y de la roca, pero el primero envuelve la con-
id de muchas posibilidades, algunas muy lejos del dominio de la
ingenieria. Durante el largo periodo de tiempo en que un suelo debe
soportar una estructura, puede sufrir cambios debidos a fuerzas naturales
y artificiales. Estas fuerzas deben ser cmdadosameme evaluadas al escoger
la ubicacién de una y al el tipo
de cimentacién y la profundidad minima a que .deba situarse.

La zona superficial de muchos suelos cambia de volumen regular-
mente con los cambios de estacién. En muchas partes de los Estados
Unidos de América las heladas expanden el terreno en invierno, lo que
indica que las cimentaciones deben situarse por debajo de la maxima
penetracién de las heladas. Esto se puede determinar por experiencia
local o estimarse de acuerdo con la figura 4.22.

“ - Los suelos de arcilla, especialmente los qué soni muy pldsticos, se
se retraen mucho cuando se secan y se den cuando se b ds

En regiones que tienen secas y htmedas, el
suelo préximo a la superficie del terreno se expande y se contrae. Los
fnuros exteriores son los que més se mueven, mientras que los inte-
riores, donde el suelo est4 protegido del sol y de la lluvia, se mueven el
minimo. En regiones normalmente htimedas, un periodo de sequia pro-
longado puede producir retraccién en el suelo y el correspondiente asens

de la ci Un 1 y el

correspondiente, se puede producir por ciertos tipos de plantas que extraen
la humedad del suelo o por calderas y hornos que calientan el suelo de
manera anormal. En regiones muy secas sucede lo contrario. El aumento
de humedad del suelo debido a filtraciones de tuberias, regadios y hasta
el riego del césped, puede producir en la arcilla seca una expansién capaz
de levantar una estructura. En la mayoria de los casos el cambio de
volumen se hace menor a medida que aumenta la profundidad y, si es
posible, las cimentaciones se deben colocar por debajo de la zona de cam-
bios de volumen.”! Otros métodos de tratar los problemas de los suelos
que tienen grandes cambios de volumen se dan en la seccién 9:8.

Las socavaciones de los cauces de los rios, especialmente durante los
periodos de avenidas, han provocado el colapso de muchos puentes. Esto
ocurre de dos maneras: la socavacién normal del cauce del rio y de la

parte exterior de las curvas, debido al to de velocidad de la corri

durante las avenidas y la i6n de la i ducida por el
lo que a la corriente las pilas de los puentes (socavacién

local). La primera es una ica de la corriente y la i

de la socavacién se puede estimar correlacionando la altura que alcanzan
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las aguas durante la avenida con el aumento de profundidad del lecho
del rio. En muchos rios cuyos lechos son de arena o de grava, al elevar-
se las aguas un metro se produce una socavacién de un metro o més.%?
La socavacién local se puede reducir a un minimo haciendo un buen
proyecto hidraulico, dindole a las pilas una forma tal que faciliten el
flujo de la corriente y aline4ndolas con la direccién de la corriente.”®

El hielo es un serio problema con respecto a las pilas de los puentes
y 2 las estructuras marinas, como son los muelles y espigones. El choque
de los hielos flotantes que arrastran los rios o las corrientes producidas
por las mareas, pueden causar dafios de importancia. El peso del hielo
y el rocién helado pueden llegar a ser lo suficientemente grandes para
volcar las estructuras ligeras.

Todas las cimentaciones se deben proyectar teniendo en cuenta los
efectos de futuras excavaciones y construcciones. Las pilas de los puentes
se deben ubicar de manera que dejen libres los canales para la navegacién
y deben colocarse a una profundidad suficiente que permita el dragado
futuro del canal. La construccién de cimentaciones se dificulta con fre-
cuencia cuando se realiza en zonas urbanas muy congestionadas. EI des-
calce de las ci por y tineles para ferro-
carriles subterréneos, puede provocar el asentamiento y hasta la falla de
edificaciones que durante muchos afios se mantuvieron bien. En estos
casos los contratistas son responsables de los dafios, pero es més econémico
a la larga, anticiparse a estos dafios al proyectar la cimentacién. En
muchos cédigos de i6n se limita la ilidad del
por los daiios causados a las propiedades vecinas, a los casos en que las

tengan una profundidad mayor de 3 metros.

El agua subterr4nea es un factor que afecta a las cimentaciones de
varias maneras. Primero, las excavaciones que se ejecutan por debajo
del nivel fredtico son costosas y a menudo peligrosas, porque las filtra-
ciones ascendentes aflojan las arenas y tienden a darles la condicién de
movedizas y el agua permanente sobre las arcillas descubiertas tiende, fre-
cuentemente, a ablandarlas. Segundo, si el nivel fredtico estd por amba del
Ppiso més bajo, las i enla yla ién se
en serios problemas. Tercero, los cambios de elevacién del nivel freatico
han causado muchas dificultades. El nivel del agua desciende en las
ciudades por el drenaje a las cloacas y a las excavaciones profundas o
porque es bombeada para el suministro de agua. Esto puede aumentar
el asentamiento de los edificios al aumentar el esfuerzo en el suelo o
puede causar la pudricién de las maderas que originalmente estaban bajo
el nivel del agua. Por otro lado, si el nivel del agua sube, por inundacio-
nes, lluvias prolongadas o la rotura de maestras conductoras de agua, la
resistencia del suelo disminuye y pueden ocurrir fallas. En algunos casos




Estabilidad, capacidad de carga 481

estructuras impermeables como piscinas de hormigén y tanques soterrados
vacios, han flotado hacia afuera de su lugar, debido al alto nivel freatico
que normalmente ocurre al finalizar el invierno y en la primavera.

Las cavidades subterréneas como las minas, cavernas y' cloacas son

g para las ci i porque algunas veces se derrumban
por la sob o por el deteri El sifonaje o la erosién
interna de un suelo, hacia el interior ‘de cloacas con salideros o cavidades,
pueden, de la misma manera, causar dificultades. Si es posible, las cimen-
taciones deben apartarse de esos lugares o tomarse las medidas necesarias
para que no se dafien las cimentaciones.

9:2 ESTABILIDAD. CAPACIDAD DE CARGA

La capacidad de carga, que a menudo se llama estabilidad, es la capa-
cidad del suelo para soportar una carga sin que se produzcan fallas dentro
de su masa. Es andloga a la capacidad de una viga para soportar una
carga sin romperse. La capacidad de un suelo para soportar una carga
varia no solamente con la resistencia del suelo, sino también con la mag-
nitud y distribucién de la carga. Cuando una carga Q se aplica a un
suelo en forma de incrementos graduales, el suelo se deforma y la curva
de carga-asentamiento es similar a las curvas de esfuerzo-deformacién.
Cuando se alcanza la carga critica o de falla Q,, la razén de deformacién
con respecto a la carga se aumenta. La curva de carga-asentamiento pasa
por un punto de méxima curvatura, que indica que se ha producido la
falla de la masa de suclo. Se obtienen diferentes curvas (figura 9.1) de
acuerdo con el caricter del suelo que se haya cargado. En la arena com-
pacta y en la arcilla no sensible, la falla se produce, generalmente, en
forma brusca y definida; en cambio en la arena suelta y en la arcilla
sensible la falla se produce en una transicién mis gradual asociada a una
falla progresiva.

Si se observa el suelo durante la aplicacién de la carga, por medio
de un modelo de paredes de vidrio o haciendo una excavacién adyacente
a una cimentacién de tamafio natural, se veré que la falla se produce, por lo

0 Carga en toneladas

o

Arena
compacta
o arcilla no
sensible

Arena suelta:
o arcilla
sensible

Asentamiento

Fig. 9.1 Curvas de carga-asentamiento.
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general, en tres etapas. Primera, el suelo situado debajo de la cimentacién
es forzado hacia abajo formandose un cono o una cufia, figura 9.2a. El
suelo que esth debajo de la cufia es forzado hacia abajo y hacia afuera.
Unas lineas imaginarias en el suelo que inicialmente fueran verticales ahora
aparecerfan combadas hacia afuera, como un barril. Segunda, ¢l suelo
alrededor del perimetro del cimiento se separa del mismo y la superficie
de esfuerzo cortante se propaga hacia afuera desde el vértice del cono o

Dopresidn Combadura Grista

Zonas do cortamte . - Deformacién_léstica

s distorsin eldstica b. Etapa del cortante focal y del agrietamiento
[

Etapa de
y Ia combadura dentro de la masa (ssgtn Vesic y Berezantzov)

c. Etapa dé la falla_general por cortants, d. Etapa de la falla general por cortants,
simétrica (segdn Terzaghi) inclinacién hacia un lado

Fig. 9.2 Desarrollo de la falla por esfuerzo cortante por debajo de la cimentacién.

cufia, figura 9.2b. Si el suelo es muy compresible o puede tolerar grandes
deformaciones sin fluencia, la falla queda circunscrita a zonas en forma de
abanico, de esfuerzo cortante local. Tercera, la cimentacién se desplazard
hacia abajo con un pequefio aumento de la carga: una forma de falla
por capacidad de carga. Si el suelo es més rigido, la zona de esfuerzo
cortante se propaga hacia afuera, hasta formar una superficie continua de
falla que se extiende hasta la superficie del terreno y éste se levanta, fi-
gura 9.2¢. A este tipo de falla se le llama falla general por esfuerzo cor-
tante. La falla puede ser simétrica, especialmente si la rotacién estd res-
tringida porque la columna estd empotrada en el cimiento o puede incli-
narse, como en la figura 9.2d. Este tipo de falla por capacidad de carga
1o es comiin, pero en casi todos los casos que se produce, el resultado es el
colapso total de la estructura.

No se ha deducido una férmula matemitica exacta para analizar esta
falla; sin embargo, se han desarrollado varios métodos aproximados ba-
sados en una representacién simplificada de la compleja superficie de
falla y de las propiedades del suelo.



Estabilidad, capacidad de carga 483

—B—y
1 l l e %in 931
«
P
T, I/IIB»IM a1 2
i
Plano de falle
8. Zonas do compresin b. Zona Il c. Zona | )

Fig. 9.3 Planos rectos de falla, supuestos y zonas prisméticas de compresién triaxial
© cortante debajo de una carga uniforme go de ancho B.

Anilisis de la capacidad de carga. Un anglisis simple y conser-
vador fue deducido por Bell, ampliado por Terzaghi y més tarde modifi-
cado por los autores. En este método se sustituye la superficie curva de
falla por dos planos rectos, como se indica en la figura 9.3.

Se supone una cimentacién de ancho B y largo infinito, como la de
un largo muro. En el momento de la falla, la cimentacién cjerce una pre-
sién de go, que es la mdxima capacidad de carga.o simplemente la capa-
cidad de carga del suelo. El suelo inmediatamente debajo de la cimen-
tacién se supone que estd en compresién de manera similar a una muestra
en la prucha de esfuerzo cortante triaxial. El esfuerzo principal mayor en
esta zona, I, es igual a la carga de la cimentacién go, si se desprecia el
peso del suelo debajo de la cimentacién. El esfuerzo principal menor en
Ia zona IT es producido por la resistencia de la zona I a ser comprimida. La
zona I es como una muestra sometida a esfuerzo cortante triaxial, pero
acostada, de manera que el esfuerzo principal mayor es horizontal. En el
momento de la falla de la cimentacién ambas zonas fallan simultinea-
mente por esfuerzo cortante y el esfuerzo principal menor de la zona II,
sy, s igual al esfuerzo principal mayor de la zona I, oyp.

El esfuerzo principal menor de la zona I proviene del promedio del
esfuerzo vertical producido por el propio peso del suelo y de cualquier
sobrecarga ¢”. La sobrecarga (figura 9.4) es cualquier presién permanente
confinada encima del nivel de la cimentacién, como es el peso de un
basamento o el peso del suelo por arriba del nivel de la cimentacién:

Sobrecarga b. Profundidad de la cime

Fig. 9.4 Sobrecarga y profundidad de la cimentacién.
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q' =Dy (9:1)
La altura de la zona de falla es Btana, siendo « el 4ngulo de la zona
de falla, « = 45 + (p/2). El esfuerzo principal menor promedio, debido
al-peso del suelo, es por lo tanto, (y B/2tana); y el esfuerzo principal
menor total es: :

r =g+ ZEB—tana. (9:2a)

Si se conoce el esfuerzo principal menor, se puede hallar gréficamente
¢l esfuerzo principal mayor de la zona I por la cifcunferencia de Mohr

T

Prisma | Prisma 11

"
L g+ tane o= o1-1=9

. 9.5 Circunferencids de Mohr pora el andlisis de copacidod de carga basado en
p(um-u do falla rectos y zonas prisméticas de compresién friaxial y cortante.

(flgura 9.5). Este es esencialmente el empuje pasivo y es el que resiste
Ia combadura de la zona IL. Como este esfuerzo es igual al esfuerzo prin-
cipal menor de la zona:II, una segunda circunferencia de Mohr daré el
esuerao-principal. mayor de la zona 1I, que es-la méxima capacidad
de carga:

o101 = qo. (9:2b)

El anilisis grafico se puedé emplear para cualquier suelo sea cual fuere
la_forma de 1a envolvente de Mohr. Si ésta se puede aproximar 2 una
Iinea recta de la forma

s=¢ +ptany, T (3.32b)

la capacidad de carga méxima se puede hallar también analiticamente
por medio de un analisis trigonométrico de la circunferencia de Mohr
(figura 9.6) :

¢ a1+ o3 5
F
P 2 ) sen ¢

Lseng’) o, (_cosg
1 —sen¢’, 1—seng’)

0y = ostan’e + 2¢' tan a. (9:2¢)
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=T

O3 Or1=03q - - Gn=d

Fig. 9.6 Andlisis por la circunferencia de Mohr basado en una envolvente de Mohr de
linea recta.

11 =(q + TBtan n) tan?q + 2¢'tan'a,
o4 1B ; Lo
Go=oru=||q +Ttannr tan’a + 2¢'tana |tan*e + 2¢’ tan e,

G0 o = Ptanta + 2 (tana + an'e) + ¢'tante.  (9:2d)
Esta es una expresion general de la capacidad de carga méxima de
cualquier suelo con una envolvente de Mohr en'linea recta. Se puede
usar para suelos no cohesivos haciendo ¢* = 0'y para arcillas saturadas
sometidas a esfuerzo cortante sin drenaje; haciendo ¢ =0, c=¢ y
tane = 1.
Ecuacién general de capacidad de carga - Terzaghi - Meyerhof.
La ecuacién para la capacidad de carga s puede escribir en una forma
simple:

To= "'Q—BN, + N + Ny (9:3)

Los simbolos N, N y Ny son factores de la capacidad de carga, que
son funciones del 4ngulo de friccién interna. El término que contiene el
factor N,, muestra Ia influencia del peso del suelo y el ancho de la cimen-
tacién, el que contiene N, muestra la influencia de la cohesién y el que
contiene Ny, la influencia de la sobrecarga. Los valores de estos factores
para diferentes 4ngulos s dan en la figura 9.7.

Esta expresién general fue deducida por Terzaghi® de un analisis
mis riguroso de la capacidad de carga y se basa en acercar la forma de
la superficie de falla por esfuerzo cortante a una combinacién de lineas
rectas y espirales logaritmicas. El andlisis fue mejorado posteriormente
por Meyerhof, pero los resultados se expresan en la misma forma. Los
valores de los fictores de la capacndad de carga de Meyerhof s¢ dan en
la figura 9.7
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Fig. 9.7 Factores de copacidad de la carga para la ecuacién general de copacidad de
carga (Tomada de Meyerhof®:s.)

Ambos analisis, el de Terzaghi y el de Meyerhof, suponen el desarrollo
de una superficie completa de esfuerzo cortante y una falla total por es-
fuerzo cortante. Sin embargo, las arenas muy sueltas y las arcillas de
alta sensibilidad fallan por esfuerzo cortante local o progresivo, cuando
se produce una grieta local alrededor de la cimentacién o cuando se forma
el cono o cufia debajo de la cimentacién. Terzaghi sugiere una reduccién
empirica de los factores de la capacidad de carga para esta condicién.
Los factores de Meyerhof reducidos que se aplican a arenas que tengan
una compacidad relativa de menos de 30 o arcillas con una sensibilidad
de mis de 10, también se dan en la figura 9.7. Los factores del analisis
simplificado de Bell caen entre los va!ores limites del analisis mas exacto.

Cis ! ! Tanto en el anilisis de
Bell-Terzaghi como en el de Temghl-Meyerhof se ha supuesto que la
cimentacién es infinitamente larga. Cuando la cimentacién tiene una
longitud limitada se producen esfuerzos cortantes en superficies que for-
man 4ngulo recto con las previamente descritas y los factores de capa-
cidad de carga N, y N, cambian. En la tabla 9:1 se dan los factores
de correccién por los que deben multiplicarse los factores de capacidad de
carga, siendo L y B el largo y el ancho, respectivamente, de la cimen-
tacién.

Efecto de las propiedades del suelo y las dimensiones de la ci-
mentacién. Como se puede ver en la ecuacién general, la capacidad de
carga depende del angulo de friccién interno ¢ (o ¢’), del peso especifico




Estabilidad, capacidad de carga 487

TABLA 9:1 FACTORES DE CORRECCION PARA CIMENTACIONES
RECTANGULARES Y CIRCULARES

Forma de la cimentacién Correceién para Ne Correccion para N,
Cuadrada 1.25 0.85
Rectangular L/B = 2 112 0.90

L/B=5 1.05 0.95
Circular* 12 0.70

* Substituir el didmetro D por el ancho B.

del suelo y, del ancho de la cimentacién B de la cohesién ¢ (o ¢’) y de
la sobrecarga ¢'. El 4ngulo de friccién interna es el que tiene mayor
influencia, porque los tres factores aumentan ripidamente con sélo un
pequeiio aumento de este 4ngulo.

Si el 4ngulo de friccién interna es cero, como en el caso de las arcillas
saturadas sometidas a esfuerzo cortante sin drenaje, los términos primero
y tercero se hacen muy pequefios y solamente la cohesién contribuye
materialmente a la capacidad de carga. En este caso, y para fines pric-
ticos, en la arcilla saturada

g0 =N, (9:42)
g0 = 5.2 (para cimientos largos) (9:4b)
o = 6.5 (para cimientos cuadrados) (9:4c)

Tanto el primero como el tercero de los términos de la ecuacién de-
penden del peso especifico del suelo. Cuando la zona de esfuerzo cortante
estd por arriba del nivel fredtico (la parte inferior del cimiento a una
altura sobre el nivel del agua igual a B aproximadamente), se usa para
los calculos el peso especifico total del suelo; pero cuando el nivel fretico
esté a la altura de la base del cimiento, debe usarse en el primer término
el peso especifico del suelo sumergido, v = y — ye. Este efecto es reducir
esa parte de la capacidad de carga a cerca de la mitad. Si el nivel freético
esté por arriba de la parte inferior del cimiento, también se afecta el peso
de la sobrecarga.

EI primer término de la ecuacién varia en proporcién directa al ancho
de la cimentacién. Esto significa que en suelos no cohesivos, como las are-
nas, la capacidad de carga en cimientos pequefios es baja y en cimientos
grandes muy alta, Estimar la capacidad de carga de una arena por prucbas
directas en pequefia escala es erréneo, porque la capacidad de carga del
cimiento en su tamaiio natural serd mucho mayor. En las arcillas satu-
radas sometidas a esfuerzo cortante sin drenaje, el ancho de la cimen-
tacién tiene poco efecto en la capacidad de carga.
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El tercer término es proporcional a la sobrecarga ¢’. Para las arcillas
saturadas en las que ¢ es cero y Ny es igual a uno, la contribucién de la
sobrecarga a la capacidad de carga es pequefia. En los suelos que tienen
un 4ngulo de friccién interna alto, una pequefia sobrecarga produce un
gran aumento en la capacidad de carga.

Efecto de la exoenu-ieidad. Si la carga no estd aplicada concéntri-

camente, el de reduce la idad de carga. Segin

Meyerhof,”® la ci i6n cargada excéntri como si
el ancho se hubiera reducido a B':

B =B -2 (9:5)

En esta i6n ¢ es la icidad de la de la carga

de la columna y el peso del cimiento, figura 9.8a. Si hay excentricidad

oy

H, <158

. Carga excéntrica b. Capa blan Capa dura sobre blands,

0b . zona
de cortants mlrlmlﬁ carga extendida
Fig. 9.8 Capacidad de carga con cargas excéntricas o en suelos estratificados.

en dos direcciones, tanto el ancho como el largo, se reducen de acuerdo
con la ecuacién (9:5). El valor de g, calculado a partir del ancho redu-
cido es el valor promedio, y se vuelve a usar con el ancho reducido para
calcular la capacidad total Q.

El método que se segufa antiguamente para calcular la distribucién de
Ia presién en una cimentacién excéntricamente cargada, consistia en supo-
ner que la presién variaba linealmente de uno a otro lado de la cimen-
tacién, de manera similar a como se distribuyen los esfuerzos en una
columna excéntricamente cargada, Se usaba entonces la presién méxima
para calcular el factor de idad. Este método imado es acep-
table para pequefias excentricidades, pero el ancho calculado por la ecua-
cién (9:5) estd mis de acuerdo con la realidad.

Efecto de la carga inclinada. Si la carga no es vertical la forma
de distribucién del esfuerzo cortante se altera. La componente horizon-
tal 'de la carga aumenta el esfuerzo lateral en la zona circundante, con la
cual se ve disminuida la resistencia al esfuerzo lateral que genera la com-
ponente vertical de la carga. hof ha fones a los
factores de la formula de capacidad de carga para calcular la méxima
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TABLA 9:2 FACTORES DE CORRECCION PARA CARGAS INCLINADAS

Factor de Inclinacién de la carga con respecto a la vertical
capacidad
Df o 10° 20° 30°
N, [ 1.0 0.5 0.2 0
Ny B 1.0 0.6 0.4 0.25
N, 0aB 1.0 0.8 0.6 0.4
idad de carga ente a la vertical de la carga.

Estos factores de correccién se dan en la tabla 9:2.
Capacidad de carga en suelos no homogéneos. Si el suelo no es
énco el andlisis i expuesto no se puede aplicar direc-
tamente, pero se puede seguir un método aproximado. Cuando las varia-
ciones de ¢’ y de ¢ son al azar o cuando hay una secuencia repetida de
finos estratos con diferentes ¢ y ¢ dentro de la zona hipotética de esfuerzo
cortante, figura 9.3, se pueden usar los promedios de ¢ y de ¢. Si las
variaciones son mayores de =20 por ciento del promedio, se debe proyectar
con un factor de seguridad algo mayor.

Si sobre un estrato resistente hay uno débil, figura 9.8, el esfuerzo
cortante se deber4 circunscribir al estrato débil y el resistente no se in-
cluir4 en la falla. La capacidad de carga se calcular4 teniendo en cuenta
solamente la mslst:ncna del estrato déb)l Debido a que la zona de esfuerzo
cortante esti i la idad de carga excederd la
calculada.

Si ‘el estrato resistente estd sobre el débil, el estrato resistente distri-
buye Ia carga en una extensién mayor sobre el estrato débil, reduciendo
Ia presién sobre este tltimo, figura 9.8c. La falla se produce por cortante
en el estrato débil cuando el resistente se flexiona hacia abajo por efecto
de 1a carga. La capacidad de carga se calcula por la resistencia del estrato
débil usando la presién reducida ¢ = Ao, calculada por el método aproxi-
mado de la ecuacién (9:6).

9:3 ESFUERZO Y ASENTAMIENTO

Cuando una carga, como es el peso de una estructura, se coloca sobre
la superficie de una masa de suelo, el suelo se deforma, produciéndose el
asentamiento de la estructura. Esta no es una propiedad exclusiva de
los suelos, sino que es compartida por todos los materiales. De la misma
manera que la flecha de una viga puede ser un factor de limitacién en
¢l proyecto 1, el jento del suelo producido por las cargas
es con frecuencia el factor predominante en el proyecto de las cimen-

taciones.
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El asentamiento del suelo producido por la carga proviene de dos
causas: el cambio en la relacién de vacios del suelo o roca y la distorsién
o cambio de formas del suelo inmediatamente debajo de la carga. Al
primero se le llama asentamiento por compresién, y al segundo asenta-
miento por distorsién o por contacto.

Ambos asentamientos dependen de los esfuerzos que se producen en
el suelo por la cimentacién u otras cargas en la superficie. Haciendo

ici implificad: de las iedades fisicas de los suelos, se
pueden calcular los esfuerzos por la teoria de la elasticidad; basado en
esto se pueden hallar los asentamientos por los esfuerzos producidos,
usando las propiedades fisicas del suelo determinadas en el laboratorio.

Esfuerzos debidos al peso del suelo. El esfuerzo efectivo vertical
inicial en una masa de suelo, antes que se construya la estructura, es apro-
ximadamente igual al peso del suelo menos el esfuerzo neutro. A una
profundidad z en un suelo homogéneo, de 7:1b, tenemos:

Voo =yz— (8:1b)

Si el suelo se compone de diferentes estratos, cada uno con peso espe-
cifico diferente, el esfuerzo vertical a cualquier nivel es igual a la suma
de sus pesos menos el esfuerzo neutro.

Los cambios en el esfuerzo neutro pueden jugar un papel importante
en el asentamiento de una estructura.

Como se expuso en la seccién 7:1, al deprimir el nivel fredtico en un
lugar se puede aumentar el esfuerzo efectivo y producir asentamientos
comparables a los producidos por el peso de un edificio. Un descenso
tipico del nivel fredtico de 0.50 a 1.00 m, es equivalente al peso de un
edificio de un piso (ver ejemplo 7:1). Se han producido graves asenta-
mientos, que se han extendido mucho més alld de los limites de un edi-
ficio, por las obras de drenaje y por lo tanto éstas deben ser incluidas
en cualquier evaluacién del asentamiento.

Esfuerzos debidos a cargas en la superficie. Cuando se aplica
una carga en la superficic de una masa de suelo, los esfuerzos verticales
dentro de la masa de suelo aumentan. Si el suelo fuera una serie de
columnas independientes, la carga serfa soportada por las columnas si-
tuadas inmediatamente debajo de la carga y las otras no sufririan cambio
alguno; pero el suelo es una masa coherente en que las columnas de
suelo estdn interconectadas elisticamente. La carga que se aplica en un
punto se transmite a través de toda la masa de suelo, extendiéndose late-
ralmente a medida que aumenta la profundidad.

En una aproximacién muy tosca se puede suponer que la carga se
extiende a través de la masa de suelo como si ella estuviera soportada
por una pirdmide truncada, como se representa en la figura 99. Los
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Fig. 9.9 Método aproximado para caleular el aumento promedio del esfuerzo vertical
a la_profundidad z por debajo de una ci én rectangular cuyas dimensiones son
L'y B. Se supone que la cimentacién esté soportada por una pirémide truncada de suelo
cuyos lados fienen una pendiente de 2lvertical) a 1(horizontal).

lados de la pirdmide tienen una pendiente de 2 (vertical) a 1 (horizon-
tal), lo que significa que la base de la pirimide aumenta 1 metro en largo
y en ancho por cada metro de aumento en la profundidad. El aumento
de esfuerzo promedio en el suelo a la profundidad z por debajo de una
cimentacién de dimensiones L y B y cuya carga sea Q y la presién
unitaria g, es:

- Q = qLB
TETF B+ LAz (B+z)

Ace (9:6)

Esta aproximacién es ftil en el estudio preliminar del asentamiento.
Puede ser errénea porque no indica la variacién del esfuerzo en distintos
puntos que estén a la misma profundidad y no indica los esfuerzos en el
suelo fuera de la pirdmide.

Una representacién mas exacta de la distribucién de los esfuerzos
dentro de la masa de suelo se puede obtener por varias teorias de elas-
ticidad. Estas teorias demuestran que una carga aplicada al suelo aumenta
los esfuerzos verticales en toda la masa. El aumento es mayor directa-
mente debajo de la carga, como se representa en la figura 9.10, pero se

extiende i en todas di A medida que aumenta la
p i isminuye la ién de esfuerzo di debajo
de la carga; pero si a una i inada fueran i los

incrementos de esfuerzos en el drea en que son aplicados, la fuerza total
seria igual a la carga aplicada Q. Cerca de la superficie la distribucién
del esfuerzo depende del tamafio del 4rea cargada y de la distribucién de
la presién por contacto, pero a profundidades mayores que dos veces el
ancho del 4rea cargada, la distribucién del esfuerzo es préicticamente
independiente de como se aplica la carga Q.
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Fig. 9.10 Esfuerzos verticales en una masa do” suelo, debidos a la carga Q aplicoda
a la superficie del terreno por una cimentacién cuadrada de ancho B.

Se han usado muchas férmulas, basadas.en la teoria de la elasticidad,
para calcular los esfuerzos en el suelo; todas son similares y se diferencian
solamente en las suposiciones que se hacen' respecto a las condiciones elés-
ticas de la masa de suelo y en la geometria del rea cargada. Una de las
férmulas mias usadas es la it por Boussi mate-
mitico francés, en 1885 y adaptada a la ingenieria del suelo por Jurgen-
so1 El supone una masa de suelo homogénea, eldstica e isétropa que
se extiende infinitamente en todas direcciones por debajo de una super-
ficie de la masa y el incremento de esfuerzo vertical, Acs, a la profun-
didad z y a una distancia horizontal r del punto de aplicacién de la
carga Q, se calcula por la férmula siguiente:

2

oy = ng (9:7)

Westergaard publicé on 1938 una férmula que s¢ ajusta més a las

condiciones clésticas de una masa estratificada de suelo, El supone una

masa homogénea eléstica reforzada por finas liminas horizontales no de-

formables, deespesores despreciables. La formula para el incremento

de esfuerzo vertical ido por una carga da aplicada en la

superficie de un suelo compresible (con médulo de Poisson igual a cero),
es la siguiente:

- Q ¥
Ar = TG TR (9:8)
Ambas ecuaciones se pueden wsar para calcular el incremento de es-
fuerzo ido por una ci sila idad z es mayor que
dos veces, aproximadamente, ¢l ancho de la cimentacién B. Para profun-
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a. Cimentacién infinitamente larga b. Cimentacién cuadrada

Fig. 9.11 Lineas isobdricas de esfuerzo vertical debojo de una cimentacién en un
lido samlinfnto y eléstico; anélsls da Boussiness, Los ssfuerios estin dados en fn-
tén de la presién uniforme g, er las distancias y estén
dadas en funcién dol oncho dé 16 cimantocién. B.
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Fig. 912 Lineas isobéricas de esfuerzo vertical debajo de una cimentacién en un material
de finos estratos, semi-infnito y h s andlisis de Los esfuerzos estan
dados en funcién de la presién uniforme g, en lo cimentacién; las distancias y pro-
fundidades estén dadas en funcion del ancho de la cimentacién, B.
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2z = profundidad
Coeficients de influencia 0.0025

Fig. 913 Gréfico de influencia para calcular los esfuerzos verticales debajo de una
cimentacién uniformemente cargada en un suelo homogéneo s to, eldstico e iss-
tropo; andlisis de Boussinesq. (Tomado de N. Newmark; gréfico cortesia de Soil Engineering
Loboratory, Georgia Institute of Technology.)
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| — xpt = profundidad

Cosficients de influencia 0.0025

Fig. 9.14 Gréfico de influencia -para calcular los esfuerzos verticales debajo de una
cimentacién uniformemente cargada, en un suelo de finos estratos, semi-infinito. y homo-
géneo; andlisis de Westergaard. (Tomado de N. Newmark; gréfico cortesia de Soil
Engineering Laboratory, Georgia Institute of Technology.)
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didades menores la presién ida por la ci i6n debe ser i d
en toda el 4rea de la cimentacion para dar el incremento de esfuerzo.
Los dos de estas i se en los graficos de las

figuras 9.11, 9.12, 9.13 y 9.14. Los dos primeros dan las lineas de iguales
esfuerzos (isobaras) debajo de una cimentacién de ancho B que ejerce
una presién uniforme ¢ en la superficie del suelo. El lado izquierdo de
cada gréfico es para cimentaciones de largo infinito y el lado derecho
para das. La p y la distancia horizontal
estén expresadas en términos del ancho B de la cimentacién. Las lineas
de iguales esfuerzos representan fracciones de la presién g. Cuando la
cimentacién es rectangular, se puede usar el gréfico para cimentaciones
cuadradas, con ligero error, suponiendo que B = V4, siendo A el rea
de la cimentacién.

Las figuras 9.13 y 9.14 son grificos circulares ideados ongmalmemc
Por Newmark,”™® se dibuja la ci i6n en un papel
una escala tal que la profundidad z a la cual se quieren determinar los
esfuerzos, sea igual (a la misma escala) que la linea clave x-x del gréfico.
Se coloca el papel sobre el grifico de manera que el punto en el que se
quieren determinar los esfuerzos esté situado en el centro del circulo.
Se cuenta el niimero de cuadrados que cubre la cimentacién y este ni-
mero multiplicado por la presién en la cimentacién y el coeficiente de
influencia del grafico, 0.0025, da el incremento de esfuerzo a esa pro-
fundidad.

Ejemplo 9: 1

Calcular el incremento de esfuerzo a la profundidad de 3.00 m y a
240 m del centro de un cimiento cuadrado de 3.00 m de lado y que
ejerce una presién de 1.50 kg/cm? en un suelo estratificado.

1. Usando el lado derecho de la figura 9.12. La profundidad del
punto, 3.00 m, es igual a B. La distancia horizontal, 2.40 m, es
igual a 0.8 de B. En el grifico se encuentra que la linea que
corresponde es 0.09.

Ac, = 0.09 X 1.50 = 0.135 kg/cm*

2. Usando la figura 9.14. El cimiento (dibujado a escala) cubre
36 cuadrados.

2 = 36 X 0.0025 X 1.50 = 0.135 kg/cm?,

Cuando varias cargas actan simultineamente, como en el caso de los
cimientos de un edificio, el incremento total de esfuerzo en un punto es
la suma de los incrementos de esfuerzo producidos por cada carga inde-
pendientemente.
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Con la computadora digital se calcula ficilmente el esfuerzo en un
punto producido por una combinacién de cargas. Las cargas distribuidas
en las diferentes 4reas se sustituyen por cargas concentradas convenien-
temente espaciadas, que produzcan la misma carga total, para lo cual
se aplican directamente las ecuaciones (9:7) y (9:8). Los resultados se
pueden registrar en forma tabular para el anélisis de los asentamientos
o en forma grafica, poniendo los esfuerzos en funcién de la profundidad,
Ppara una ubicacién dada, o los esfuerzos como funcién de la ubicacién para
una profundidad dada, en forma sinilar 2 la de la figura 9.10.

Cileulo de por ién. El i por
compresién de cada estrato de suelo se calcula usando el esfuerzo inicial
promedio, el incremento de esfuerzo promedio y la curva de esfuerzo-
relacién de vacios del suelo, que se dibujé con los datos de una prucba

de idacién hecha en el Los i de todos los
estratos compresibles se suman para obtener el asentamiento total en
ese punto,

El esfuerzo efectivo inicial promedio en cada estrato es igual al es-
fuerzo inicial en la mitad del estrato, porque los esfuerzos aumentan en
proporcién directa con la profundidad. Sin embargo, el incremento de
esfuerzo promedio no es igual al esfuerzo en la mitad del estrato, porque
1a relacién entre el incremento de esfuerzo y la profundidad no es lineal.
Si el estrato es de poco espesor y relativamente profundo, es suficiente
usar el esfuerzo en la mitad del estrato como promedio; pero si el estrato
es més grueso que el ancho del cimiento y su profundidad es menor que
dos veces el ancho del cimiento, se debe dividir el estrato en varias capas
y calcular el esfuerzo promedio para cada una.

La relacién de vacios inicial que corresponde al esfuerzo efectivo
lrucml promedio y el cambio en la relacién de vacios producido por el

de esfuerzo pi dio se toman di de la curva de
esfuerzo-relacién de vacios, como se muestra en la figura 9.15. Si se estd
seguro que los esfuerzos exceden cualquier carga de preconsolidacién, se
puede usar el indice de compresién para calcular el cambio en la relacién
de vacios, como se indica en la ecuacién 3:16. El asentamiento para un
estrato o subestrato, de espesor H, se determina por la férmula

HAe

A = e

(3:14)

El jento por ion es con ia un proceso largo
que requiere afios para completarse, como se muestra en la figura 9.15b.
Para estimar el asentamiento que se producird en un periodo de tiempo
se puede hacer uso de las ecuaciones (3:19) y (3:20), conociendo el
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Fig. 9.15 Curva tipica de esfuerzo-relacién de vacfos de un suelo y curva de tiempo-
asentamiento para una estructura,

coeficiente de consolidacién del suelo. Como los diferentes estratos suelen
tener velocidades de lidacién muy diferentes, se debe analizar cada
estrato separadamente y el asentamiento total en un periodo de tiempo
determinado serd la suma de los individuales.

El andlisis del asentamiento por consolidacién se adapta a una forma
tabular para el céleulo. Se calculan los esfuerzos, los cambios en la rela-

cién de vacios o de jento y los i para
cada estrato o subestrato compresible y la suma de éstos en cada punto
es el i total. Este lirni no se puede adaptar directa-

mente para hacer el célculo en una computadora, porque las curvas de
esfuerzo-relacién de vacios o de porcentaje de asentamiento no se pueden
representar, generalmente, por una funcién matematica simple. La propor-
cionalidad en la zona de carga virgen es una excepcién y en muy pocos
problemas pracncos los esfuerzos estin totalmente comprendidos en esa
zona. la curva de esf lacién de vacios por una serie
de lineas rectas cortas, es factible hacer el célculo utilizando una compu-
tadora. Las soluciones tabulares, con la ayuda de una méquina de calcular
corriente, se adaptan bien al andlisis de los asentamientos, usando las
curvas de esfuerzo-relacién de vacios.
iento por distorsién.”* El iento por distorsién o por
contacto, se produce por el cambio de forma de la masa de suelo, mis
bien que por el cambio de la relacién de vacios. El suelo inmediatamente
debajo de la cimentacién se deforma hacia abajo y se comba lateralmente
en forma de barril, lo que permite que la cimentacién se asiente.
Las arcillas saturadas, muchas rocas y otros materiales eldsticos simi-
lares se comportan como una masa de gelatina o goma cuando se cargan,
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Fig. 9.16 Perfil del asentamiento por distorsién de una cimentacién flexible cargada uni-
formemente, en un sélido eléstico como una arcilla saturada.

porque su médulo de elasticidad es casi constante cualquiera que sea el
esfuerzo de confinamiento. Si se aplica una presién uniforme de g kg/cm?
sobre su superficie, tanto el 4rea cargada como la superficic adyacente
que no tiene carga se deformarén, dando un perfil combado (figura 9.16).
Esto es similar a la deformacién o combadura que se produce en un bas-
tidor de muelles cuando una persona se sienta en su centro. La forma
de la curva de deformacién se puede calcular por los métodos de la teo-
ra de la clasticidad. Los asentamientos p en el centro y en una esquina de
un 4rea cargada de forma cuadrada de lado B, estan dados por las férmu-
las siguientes:

a = M)gﬂ, (9:9a)

centro = (9:9b)

0.84gB
pas s

Se supone que el suelo tiene un volumen constante mientras se aplica
la carga y que es homogéneo hasta una profundidad por lo menos igual
a dos veces el ancho de la ci ién. El por distorsi
de 4reas rectangulares cargadas se puede hallar, aproximadamente, ha-
ciendo en las férmulas anteriores B = V4.

El asentamiento por distorsién debido a cargas uniformes en suelos
no cohesivos produce una curva de deformacién que es céncava hacia
abajo (figura 9.17). Como el suelo cerca de los bordes del 4rea carga-
da no estd confinad es jado hacia afuera por la
presion lateral de la arena, que estd mis cerca del centro del 4rea, com-
bandose los bordes por falta de soporte. La arena del centro estd confinada

| e

a. Area cargada estrecha b. Area cargada ancha

Fig. 9.17 Perfil del asentamiento por distorsién de una cimentacién flexible cargada
uniformemente, en un suelo no cohesivo.
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por la presién de todos los lados; por lo tanto, su médulo de elasticidad
es miés alto que el de la arena que estd en los bordes, lo que significa un
mayor asentamiento en los bordes que en el centro. Hasta ahora no se
ha encontrado una manera de calcular la forma de esta curva. Los expe-
rimentos y observaciones indican que cuanto mas ancha es el 4rea cargada
més plana es la curva en el centro.

Las presiones uniformes no son corrientes. Pueden ocurrir bajo grandes
tanques de petrdleo en los que el fondo es una fina plancha de acero
que sc apoya directamente sobre el suelo o sobre una delgada losa de
concreto. Presiones aproximadamente uniformes se producen en grandes
4reas cuando un grupo de columnas igualmente espaciadas transmiten sus
cargas a una cimentacién flexible, continua o a amplios cimientos.

La forma més corriente de aplicar una carga a la superficie del suelo
o de la roca es a través de una ci de concreto i
rigida.

El

por distorsién ido por cargas rigidas sobre arci-
llas saturadas y suelos similares, cuyos médulos de elasticidad son inde-
pendientes de Ia presién de confinamiento, se puede calcular por la teoria
de la elasticidad. Las férmulas siguientes dan el asentamiento por distor-
sién de cimentaciones cuadradas de lado B en un suelo cuyo médulo de
elasticidad, E, es homogéneo. Se puede usar esta férmula para otras
formas de cimentacién haciendo B = V4, siendo A el 4rea del ciniiento:

0.6¢B
p= —E’L (9:10a)
060
9:10b;
P EVA ( )

Esto indica que si el asentamiento por distorsion de una 4rea con
una carga Q se quiere reducir a la mitad, el 4rea debe aumentarse cuatro
veces. Para tener iguales asentamientos por contacto en cimientos cuadra-
dos con cargas totales diferentes, la presién promedio g debe variar inver-
samente con relacién a las cargas totales:

4.2 (9:11)
e Q)

El cilculo del asentamiento por distorsién de una cimentacién rigide
sobre un suelo no cohesivo es més dificil, porque el médulo de elasticidad
varta. con el estado de los esfuerzos# Una aproximacién burda, pero Gt
para estimar los asentamientos, s la de considerar que el cimiento estd so-
portado por un prisma de suelo del mismo ancho y largo que Ia cimenta-
cién. El prisma se divide en cortos segmentos y se caleulan los esfuerzos
iniciales vertical y horizontal de cada segmento. Los esfuerzos horizontal y
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vertical que hay que sumar para cada incremento de carga, se calculan
por las ecuaciones de Boussinesq, 8:19 y 9:7.

Se calculan los esfuerzos promedio vertical y horizontal en cada seg-
mento para cada incremento de la carga de la cimentacién. Con estos
valores se halla el médulo de elasticidad (que incluye la distorsién y el
cambio de relacién de vacios) que es aplicable de acuerdo con los datos
de los ensayos realizados, como en la figura 3.34. Se calcula el asentamiento
por distorsién de cada segmento del prisma para cada incremento de carga
y la suma de éstos es el asentamiento total de la cimentacién. En una
arena homogénea, la mayor parte del asentamiento se produce dentro de
una profundidad jgual a 1.5B, para cimientos cuadrados y de 2B para

s calcular los asentamientos para estas

profundidades solamente.

. Presién de contacto. La presién que actfia entre la superficie inferior
de la cimentacién y el suelo es la presién de contacto. Es importante en el
proyecto de las i porque determina la_distribu-
cién del momento flexionante y de la fuerza cortante. Como se muestra.

Q Q

a. Cimentacién en arcilla saturada b. Cimentacién en suelo no cohesive

Fig. 918 Presién por contacto en la base de una cimentacién rigida.

en las figuras 9.16 y 9.17 el asentamiento por distorsién de una cimenta-
cién que ejerce una presién uniforme sobre cl suelo no es uniforme; por
lo tanto, la cimentacién ‘debe ser flexible para que se pucda adaptar a la
forma del asentamiento y mantener la presién uniforme. Si la cimenta-
cién es rigida no se puede adaptar; en este caso la reaccién del suelo
ser& mayor en los puntos donde la deformacién sca menor y el cimiento
salvar4 las 4reas de méaxima deformacién. El resultado es una redistribucién
de la presién como se indica en la figura 9.18. La presién serd méxima
en los bordes exteriores en una cimentacién sobre suelo el4stico, como la
arcilla saturada y méxima en el centro de una cimentacién sobre suelo
no cohesivo. En el caso de cimentaciones muy amplias (o de superficie
muy considerable) en suelo no cohesivo la presién es uniforme en el
centro, pero decae hacia los bordes, donde el confinamiento de la arena
s menor.
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9:4 OBSERVACION DE LOS ASENTAMIENTOS ***

Siempre que el asentamiento que se haya previsto para una estruc-
tura exceda de 1.25 cm, deben hacerse observaciones cuidadosas para
comprobar la exactitud del que se haya estimado. Se hacen tantas supo-
siciones en los calculos del asentamiento, que su exactitud es casi siempre
pobre y Ia tinica manera de que esos cAlculos se puedan mejorar es corre-
lacionando los valores medidos con los calculados.

El primer punto esencial para la exactitud de la medida de los asen-
tamientos es tener un punto de ia fijo, que debe establ en
roca si es posible. En reas en que el suclo tiene un gran espesor, se
pueden construir los puntos de referencia hincando en el suelo un tubo
de 10 em que atraviese todo el suelo compresible; se extrae la tierra del in-
terior del tubo y se perfora el suelo firme y la roca, por debajo del
tubo, con una barrena para suelos o con broca de diamantes (capitulo 6).
Se coloca un tubo de 5 cm dentro del tubo de 10 cm y se asegura al suelo
firma o a la roca inyectando mortero de cemento. El tubo interior es el punto
de referencia fijo y el tubo exterior es simplemente una camisa que aisla el
tubo interior del movimiento del suelo. El segundo punto esencial es tener
puntos de ia fijos en di ! de la Se deben
hacer lecturas de los asentamientos cada varias semanas durante la construc-
cién y una vez al afio después que ésta se haya terminado. Las lecturas
de los asentamientos se pueden hacer empleando un buen nivel de inge-
niero o un nivel de agua especialmente preparado para ese fin.

La i6n de los i durante la i6n puede
servir para prevenir dificultades por otras causas. Los deslizamientos, hun-
dimientos subterraneos y fallas por falta de capacidad de carga, comienzan,
por lo general, con un lento pero gradual aumento de la velocidad de

. Asentamiento céncavo

N1/

c. Cimientos excéntricos d. Cimientos excéntricos de un muro

Fig. 9.19 Modelos de las grietas por asentamiento.
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asentamiento. Estas dificultades se pueden corregir, generalmente, antes
de que ocurra la falla, si se atienden 2 tiempo.

Los i excesivos el
de los edificios y en algunos casos el colapso de la estructura. El ingenie-
1o debe encontrar las causas de los diferentes tipos de agrietamiento, para
corregirlos antes de que se produzca el colapso de la estructura. El asenta-
miento uniforme no produce grietas, a no ser en las tuberias de agua y
desagiie situadas dentro de la estructura. Los diferenciales pueden producir
grietas o desplomes de la estructura o ambas cosas. La disposicién de
las grietas depende de qué parte del edificio se ha asentado mas, el centro
o los extremos. Los diagramas de la figura 9.19 ilustran las diferentes
digposiciones de las grietas y tipos de fallas que pueden ocurrir,

El asentamiento céncavo es la forma usual para estructuras uniforme-
mente cargadas en suelo compresible. La zona de asentamiento tiene la
forma de una salsera y se extiende bastante fuera de los limites de la estruc-
tura. Los edificios cercanos pueden ser afectados por la zona de asenta-
miento y producir nuevas grietas. El asentamiento convexo se produce en
construcciones de muros de carga o estructuras sobre arena suelta.

Son frecuentes las grietas cuando los cimientos estin excéntricamente
cargados, pues se produce un momento en la base de la columna o muro
de carga que puede causar la falla de ese elemento. Esto ocurre especial-
mente en los muros de carga exteriores, que estn muy cerca de la linea
de propiedad. El proyectista esti tentado a hacer el cimiento més ancho
interior que exteriormente y el resultado puede ser una grieta, como se
muestra en las figuras 9.19¢ y d.

El desplome es grave en estructuras altas y esbeltas, como son las chi-
meneas y pilas de puentes. Suele ocurrir cuando la compresibilidad del
suelo no es uniforme; también se puede producir cuando la causa princi-
pal del asentamiento es una carga pesada a cierta distancia de una estruc-

Nivol original  posicign_original
del estribo

Suelo_compresible
N u!lu :nmprl_xlhla

2. Inclinacién de una chimenea b. Inclinacién hacia atris del estribo
causada por la forma del as de un puente debida a la consoli-
tamiento de un edificio pesado dacién de un suelo compresible por
adyacente efecto del peso del relleno

Fig. 9.20 Inclinacién o desplome de estructuras producido por cargas pesadas adyacentes.



TABLA 9:

CAUSAS DEL ASENTAMIENTO

Carga_estructural

Forma como se produce

Magnitud del aseatamiento

Velocidad del asentamiento

Deformacién (cambio de
la forma de la masa
de suelo)

Calcular por la teorfa
elistica (incluida parcial-
ente en Ia consolida-

Instanténea

Taicial

Consolidacién:
cambio _en

Curva_esfuerzo-relacién
de vacios

De la curva de tiempo

Curva esfuerzo-relacién
de vacos

Galeular por Ia teorfa
de Terzaghi

Galeular por la curva

Calcular por la curva
g 3

log.

Carga debida al medio

Independiente de la carga (aunque pucde ser agravada por Ia carga) frecuen-

temente relacionada con el medio, pero no dependiente del

Retraccién debida al

Estimar por la_curva de
esfuerzo-relacién de vacfos

limite de retraceién

Tgual » In velocidad de
secamiento. Rara vez
puede estimar.

Oonsilidactn detide
del nivel
redons

Caleular por 1a curva
de esfuerzo-relacion de
vacios y cambio de
asfuerzo

Calcular por Ia teorfa
de Terzaghi

Reorientacién de los
granos; choque y
vibracién

Estimar el limite por com-
pacidsd relativa (hasta
60-70%;

Erritica, depende del
choque y de la densidad
relativa

Colapso de la estructura
del suelo; pérdida de

Estimar_sensibil
¥ posiblemente magnitud
H

Comienza con cambio de
ambiente, velocidad

crosién en aberturas,
cavidades

ibifidad,
pero no magnitud

tre los erritica
granos
(saturacién, - deshiclo,
eteétera)
Desmoronamiento, Estimar sensi Errética; grady

ual o
catastréfica, frecuentemen
te aumenta

Descomposicién
bioqui;

Estimar sensibilidad

Burksion; Scumensmmuts
decrece con el tiempo

Accién quimica

Estimar sensibilidad

Errética

Estimar sensibilidad

Probablemente sea
tastréfica

Disorsta do ta s,
fluencia por cortante

Calcular sensibili
ilics do eoabilidad

Erritica: catastrdfica
a lenta

Expansién: heladas,
expansion de la
el pelfn
quimica (se p
o wcntamieato.

Estimar sensibilidad,
algunas veces magnitud
Limite

Erritica; aumenta con
tiempo hamedo
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tura de gran altura, como se muestra en la figura 9.20. Se forma un perfil
combado debajo de la carga pesada y la estructura alta, pero ligera, se
desploma hacia el centro de la combadura. Asientos de esta clase se pro-
ducen por el peso del relleno en los accesos de un puente; en este caso
el estribo se inclina hacia atrds contra el relleno, como se muestra en la
figura 9.20b.

No todas las grietas de las estructuras tienen por causa el asentamiento.
La retraccién del mortero o de los bloques de concrcto y de otros mate-
riales similares, son causas i de Los enlucidos suelen
retracrse de manera diferente de como lo hacen la madera o la mampos-
terfa que les sirven de base. Las grietas de retraccién son generalmente
verticales y horizontales y de ancho uniforme o mis estrechas en ambos
extremos. Las expansiones y contracciones térmicas son causas importan-
tes de grietas en los muros exteriores. Estas grietas se pueden identificar
porque se abren y cierran con los cambios de temperatura. Las vibraciones,
choques y temblores de tierra pueden producir grietas; éstas tienen gene-
ralmente la forma de X en los extremos de los muros y la forma de X, o dc
+ en el centro.

El marcar y medir las grietas pucde ayudar en el estudio de sus movi-
mientos y en su identificacién. Se traza una linea de lipiz a través de la
grieta y en 4ngulo recto con ésta y se marcan dos puntos, uno a cada lado
de la grieta, que estén dos una distancia inada (como cinco
centimetros) ; midiendo esta distancia a intervalos regulares se puede saber
cusnto y en qué direccién se mueve la grieta.

Otras causas de los asentamientos. Son muchas las causas que
producen los asentamientos estructurales, todas deben ser consideradas al
proyectar una estructura y deben ser evaluadas al esmdlar los puslble‘s
efectos del en la Las causas pri
y lidacién, estén di lacionadas con Ia carga de la cimen-
tacién y se controlan al proyectar la cimentacién. La consolidacién tam-
bién puede ser producto de cargas inducidas por cambios en el suelo en
las cercanias de la cimentaci6n, estos cambios pueden aumentar el esfuer-
zo efectivo debido a alteraclones del esfuerzo neutro. Otras formas de asen-
tamiento no son producid: por la carga , aunque es
posible que lo aumenten. En estas causas de asentamiento no se pueden
prever ni su magnitud ni su rapidez, aunque la susceptibilidad a tales
movimientos puede estimarse. La tabla 9.3 resume las principales carac-
teristicas de cada forma de asentamiento.

9:5 PRESION ADMISIBLE EN EL SUELO
Después que una ci ha cumplido con los requisitos de ubi-
didad minima, debe satisfacer otras dos condiciones: pri-

cacién y pr
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mero, debe ser adecuadamente segura contra una falla dentro de la masa
de suelo y segunda, el asentamiento de la cimentacién no debe poner en
peligro la estructura. De los métodos desarrollados para el analisis de la
capacidad de carga y del asentamiento, se deduce claramente que estas
dos condiciones son independientes una de otra. Sin embargo, para el
proyecto de una cimentacién es conveniente conocer la presién méxima
que se puede aplicar al suelo sin exceder ninguno de estos dos limites.
Este méaximo se conoce con ¢l nombre de presién admisible en el suelo
o presion admisible, go.

Presunta carga unitaria admisible. El método més antiguo para
determinar la presién admisible en una cimentacién es confiar en expe-
riencias anteriores en suelos similares de la regién. Muchos ingenieros
acumulan informacién de los éxitos tenidos en proyectos anteriores y la
usan como base para futuros proyectos. En muchas 4reas, como son las
grandes ciudades, los registros de las presiones usadas en los proyectos, que
fueron satisfactorios y las que no lo fueron, han sido agrupadas y conden-
sadas en forma tabular. Esto es lo que se llama presunta carga unitaria
admisible, porque se presume, basindose en obras anteriores, que el suelo
puede soportar esa presion sin fallar por falta de capacidad de carga
o sin tener un asentamiento excesivo. Muchos Cédigos de construcciones
incluyen esas tablas y son con frecuencia una gufa que ayuda en la pricti-
ca local.

En la tabla 9.4 se dan valores de presuntas cargas unitarias admisibles
basadas en las experiencias del autor, para estructuras simples hasta de
cuatro pisos.

Infortunadamente el uso de la presunta carga unitaria admisible crea
con frecuencia dificultades. La mayoria de las tablas estin basadas en expe-
riencias que datan del siglo XX y en estructuras completamente diferentes
a las que se construyen en la actualidad. Las caracteristicas del suelo y

TABLA 9:4 PRESUNTAS CARGAS UNITARIAS ADMISIBLES, TIPICAS®

Arena muy suelta Sun 0—0 5 kg/cm'ﬁ Inundada 0-0.3 kg/cm?
Arena suelta 0. Inundada 0.3-1.0
Arena firme Seca 15—30 Inundada 1.0-2.0
Arena compacta 0 Inundada 2.0-4.0

Arcilla blanda
Arcilla firme

Arcilla resistente 2 D
Arcilla dura .50-5.00

Roca en capas, laminada o fmcturzdzs 00-15. UO
Roca masiva con algunas fisuras 15.00-40.00
Roca masiva sana 40.00-100.00

* (Ver secciones 2:9 y 2:11 para la descripeion de los términos.)
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de Ia roca se definen por una simple descripcién en la que, con frecuencia,
no se mencionan las propiedades més importantes. Algunas veces la tabla
de un Cédigo de Construccién esti copiada de la de otra ciudad y no
refleja por tanto, la practica local. Por ejemplo un Cédigo Municipal
incluye la carga unitaria admisible para el granito; sin embargo, no hay
en ese municipio rocas igneas en 600 km a la redonda.
Finalmente, las tablas no reflejan la influencia del tamafio y peso
de Ia estructura. El resultado es que el uso de Jas tablas no siempre significa
y en la i6n. El ingeniero es tan
cuando fija la presién admisible en una cimentacién, como cuando fija
las dimensiones de una viga o el espesor de una losa de piso y el descansar
en la iencia puede ser Es que Ia
mayoria de las fallas en cimentaciones, que los autores han investigado,
fueron proyectadas de acuerdo con los Cédigos de construccién locales.
Pruebas de carga. El método de pruebas de carga o placa de prueba
para determinar la presién admisible en el suelo (figura 9.21) se desarro-
116 debido a los fracasos cuando se empleaban las tablas para proyectar
las cimentaciones. La prueba de carga es esencialmente el ensayo en un

Hierro o ladrille  Armadura. 4
Plataforma de cargs : Bato hidréulico

a. Carga permanente b. Gato reaccionando contra una armadura

Fig. 9.21 Métodos para ejecutar pruebas de carga.

modelo del cimiento. Una pequefia placa, generalmente cuadrada de
30 cm de lado o circular de 90 cm de didmetro, se coloca sobre el suelo
inalterado y se carga por incrementos. Los resultados del ensayo se pre-
sentan en forma de una curva de carga-asentamiento de la placa de
ensayo. Si este ensayo se conduce apropiadamente y se interpreta correcta-
mente, es una ayuda valiosa para un proyecto racional; pero como corrien-
temente se hace, es una pérdida de tiempo y dinero y a veces da una
sensacién de seguridad que es falsa y peligrosa.

Se excava un pozo hasta el nivel del suelo cuya presién admisible se
quiera determinar; el ancho del pozo debe ser, por lo menos, cinco veces
el ancho de la placa de ensayo y el tamafio minimo de esta placa debe
ser un cuadrado de 30 cm de lado, aunque son convenientes tamafios
mayores. La carga se aplica a la placa como se indica en la figura 9.21,
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por medio de una plataforma en la que se colocan pesos de hierro o
plomo, o por medio de gatos hidra que i contra
una armadura que esti anclada al terreno o contrapesada. Las cargas se
deben aplicar en incrementos de un cuarto de la presion que se haya
estimado que es admisible en ese suclo y se ird aumentando hasta llegar
a dos veces dicho valor, cuando se trate de arenas y gravas y 2.5 veces
si se trata de arcillas. El asentamiento que se produzca cada vez que se
incrementa la carga se leera al 0.025 de milimetro y la lectura debe estar
referida a un punto fijo colocado fuera de la zona de posibles influencias.
Cada incremento de carga se mantendrd hasta que el asentamiento sea
menor de 0.05 mm por hora y una vez logrado esto se aplicars un nuevo
incremento de carga, El tltimo incremento de carga se mantendra por lo
menos cuatro horas antes de darse por terminado el ensayo. Se debe dibu-
jar una curva de tiempo-asentamiento (figura 9.22a), en coordenadas
semilogaritmicas, para cada incremento de carga. El grafico semilogarit-
mico mostrard un punto en que la curva se convierte en una linea recta

Tiempo en minutos Carga en kg por cm?

ool 10 1001000 0051 15 225 3 35445
4 0
8 Incromento do carga do &
§ 25 2 8 25 kg por cm? s 5
g s 8

E 5

5 w1
5 g 12
a0 15

a. Curva tiempo - asentamiento para b. Curva carga - asentamiento (Hacer la

un incremento do carga conversidn de las pulgadas a contime-

tros y dibujar las divisiones en frac-
clones que se cien en una décima
en un caso y una centés

Fig. 9.22 Resultados de la prueba-carga de lémina.

casi horizontal; ése es el punto 4 que debe considerarse como el “asenta-
miento final” para cada incremento de carga. Con las cargas y sus corres-
pondientes asentamientos finales se dibujard la curva de carga-asenta-
miento (figura 9.22b). Una interrupcién definitiva de esta curva o la
interseccién de dos tangentes a la misma, representa la méxima capacidad
de carga de una cimentacién que tuviera el mismo tamafio, profundidad
y situacién que la placa de ensayo.

La prueba de carga es inGtil a menos que sus resultados se interpreten
en términos de la cimentacién de tamafio natural. La interpretacién debe
basarse mayormente en la teorfa, porque han sido muy pocas las observa-
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ciones dignas de confianza para poder correlacionar el comportamiento
de la cimentacién con los resultados del ensayo de carga. Como la capa-
cidad de carga de una cimentacién en suelo arcilloso es independiente del
ancho del 4rea cargada, la presién critica determinada por la prueba
de carga es la misma para cualquier tamafio de cimiento:
go (cimentacién) = go (prucba de carga) (9:12a)
En las arenas y gravas la capacidad de carga aumenta en proporcién
directa al ancho del 4rea cargada y, por lo tanto, hay que aplicar la
siguiente correccién:

o B de la cimentacién
g (cimentacién) = go (prueba de carga) X (B e emyo)

(9:12b)

Si el suelo no es homogéneo, por lo menos hasta una profundidad igual
al ancho de la cimentacién propuesta, el resultado del ensayo de carga
no tiene sentido en lo que a capacidad de carga se refiere.

La prueba de carga se puede usar para determinar el asentamiento
por distorsién en un suelo homogéneo, siempre que el suelo sea uniforme
hasta una profundidad igual a dos veces e ancho del cimiento. En las
arcillas el por i6n para una presién dada
por centi drado varia di con el ancho del 4rea car-
gada, es decir

(cimentacién) = (placa de ensayo) X (‘“—‘;‘;‘T‘::‘—) (9:13a)

Por la prueba de carga no se puede pronosticar el asentamiento de
compresién, porque la compresién requicre tiempo, especialmente en los
suelos mis criticos, como las arcillas y las pocas horas o dias que se des-
tinan a un ensayo de carga permiten que s6lo una parte insignificante del
cambio del volumen total pueda tener lugar. Adems, si el suelo compre-
sible sc extiende hasta cierta profundidad, los esfuerzos en todo ese estrato,
que resultan por la aplicacién de la carga en la placa de ensayo serdn
muy pequefios; en cambio, la misma presién unitaria aplicada a una ci-
mentacién ancha producird mayores csfuerzos en el estrato profundo y

mayor

Ejemplo 9:2

Calcular los esfuerzos en un estrato de suelo de 30 cm de espesor,
situado 2 3.00 m por debajo de la superficie del terreno, debido a: @) prueba
de carga en una placa de 30 X 30 cm y con una presién de 1.5 kg/cm?,
y b) cimentacién de 240 X 240 m con igual presién unitaria. Use el
método p aproximado para calcular los esfuerzos, férmula 9:6.
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1. Placa de carga:

1.5 X 30 X 30
%= (300 + 30) (300 + 50y — 012 ke/em?
2. Cimentacién
1.5 X 240 X 240
== 7300 + 240) (300 + 240) _ 0299 ke/om®
En los suelos no cohesi los i por ién y distor-

sién ocurren simultineamente. En un depésito de arena o grava que sea
grueso, la mayor parte del asentamiento se produce cerca de la superficie,
porque conforme aumenta la profundidad el madulo de elasticidad aumen-
ta y el esfuerzo en el suelo dismi Hay un
ntmero limitado de datos que relacionen el tamafio del 4rea cargada y el
asentamiento en estratos de sue]os homogeneos no cohesivos. La siguiente
expresién estd basada en de cimen-
tadas en depésitos de arena natural y ensayos de carga en placas hasta
de 1.20 m de ancho, en arenas de compacidad relativa uniforme.%?

p (cimentacién) = p (losa de ensayo) (__B (:m_(.;aa:;m )

(9:13b)

El exponente n, estd, para muchas arenas, entre 0.5 y 0.7.

El procedimiento para realizar las pruebas de carga se encuentra en
muchos cédigos de i6n y en ificaciones. El seguir
las reglas que se dan para realizar esta prucba conduce con frecuencia a
fracasos, porque las reglas cstén basadas en condiciones tipicas (y ningtin
lugar es tipico) o en experiencias limitadas. Las reglas mas importantes
son las siguientes: 1) use una placa lo més grande que sea posible, 2) haga
ensayos tanto en el suelo bueno como en el malo, 3) correlacione los
resultados de los ensayos con los datos seguros de las calas, y 4) interprete
los datos teniendo un completo conocimiento de la mecénica de la capa-
cidad de carga y del asentamiento. La prueba de carga no puede ser la
total respuesta a la pregunta sobre la presién admisible, porque ella
suministra s6lo una parte de los datos (capacidad de carga y distor-
sin) en una experiencia sobre un modelo a escala de la estructura
propuesta.

9:6 PROCEDIMIENTO RACIONAL PARA DETERMINAR LA PRESION
ADMISIBLE Y PROYECTAR LAS CIMENTACIONES

La determinacién racional de la presién admisible para el proyecto de
una cimentacién es similar al que se sigue para el proyecto de las otras
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partes de la estructura. Primero se supone una presién basindose en la
experiencia. Segundo, se comprueba, por el anilisis de la capacidad de
carga, la seguridad de la presién supuesta contra la falla del suelo.
Tercero, si la presién supuesta es segura, se hace un anilisis para deter-
minar el asentamiento y comprobar si es o no excesivo. Cuarto, se revisa
la presién supuesta para, de acuerdo con los resultados de los anlisis,
aumentar la seguridad, reducir el asentamiento o mejorar la economia.

Para hacer estos analisis el ingeniero debe tener datos exactos del suelo
debajo de la ci i6n y de la que se ird sobre la
cimentacién. Los datos del suelo incluyen la profundidad y el espesor
de los estratos de suelo y roca, el nivel del agua subterrinea y las pro-
piedades fisicas de cada suelo, entre ellas su resistencia y su compresibili-
dad. Si el depésito de suelo es uniforme, los anilisis se basarin en las
propiedades promedio de cada material; si €l suelo es variable los analisis
se basarin en la peor combinacién de las propiedades del suelo que se
determinaron en los ensayos.

Los datos de la estructura que se necesitan son los relacionados con
sus caracteristicas fundamentales y las cargas que soporta. Las caracteris-
ticas generales comprenden el uso a que se destinard, la elevacién del
piso més bajo y especialmente los basamentos y fosos, el tipo de armazén

y su ilidad a la defc i6n y la posibilidad de futuras
ampliaciones. Los datos que se necesitan con respecto a las cargas son:
la profundidad y extensién de la excavacién general y el relleno y las
cargas identales de las cols licando la parte
de la carga accidental que suele i Si el piso
més bajo se apoya directamente sobre el terreno, se indicaré la carga
promedio que puede soportar.

El factor de seguridad de una cimentacién, FS, es la razén entre la
‘méxima capacidad de carga go y Ia presién real en el cimiento ¢. La capa-
cidad de carga admisible g,, es la méxima capacidad de carga dividida
por el factor de seguridad minimo permisible FSua:

FS= % (9:14a)
- i

L (9:14b)

©=qs (9:14c)

La presién admisible en la cimentacién g, no puede exceder la capacidad
de carga admisible, corrientemente es menor.

Factor de seguridad. El factor de seguridad que se fije depende de
Ia seguridad que se tenga en cuanto a las condiciones del suelo y a las
cargas de la estructura y a los riesgos que se correrian si s produjera una
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falla de capacidad de carga del suelo. Cualquier cambio que en el futuro
se pueda producir en el lugar, como la elevacion del nivel freético o las
a la ci i6n, que reduzca la sobrecarga, debe

tenerse en cuenta en la ecuacién de la méxima capacidad de carga o en
su lugar incluirse en ¢l factor de seguridad. El factor de seguridad que se
i para en las que una falla pudiera

ser inconveniente pero no desastrosa, es 1.5. Para la mayoria de los casos
de proyectos estructurales, donde los datos del suelo y de las cargas son
razonablemente exactos, se emplea un factor de seguridad de 2.5, para la
carga permanente y toda la carga accidental. Si gran parte de la carga
accidental no suele aplicarse, se permite un factor de seguridad minimo
de 2. Cuando las condiciones son dudosas, un factor de seguridad de 4 es
a veces una garantia.

A ;

isible. El i se calcula usando la pre-
sién que se haya supuesto para el proyecto de la cimentacién (no la
capacidad de carga méxima). Para las cimentaciones en suelos que se
asientan lentamente, como las arcillas saturadas se usa en el andlisis la
carga més cualquier carga accidental que sea ida, pero
para los suelos de arcilla parcialmente saturada, de limos o de materia
orghnica, que generalmente se asientan con rapidez, se debe usar la carga
permanente més toda la carga accidental. En algunos casos es necesario
calcular el asentamiento de cada columna o parte de la estructura, pero
en la mayoria es suficiente conocer los de las partes més criticas, como
son los cimi de i delicadas, chi y las col més
cargadas.

La magnitud del asentamiento que puede tolerar una estructura de-
pende de su tamafio y del tipo de construccién y de si es o no uniforme. Si
todas las partes de la estructura se asientan la misma cantidad, la estruc-
tura no se dafiard; solamente los accesos, el drenaje y las conexiones de los
servicios piiblicos mén zfeczadus Yy estns permiten movimientos de varios

Los que causan despl o incli-
nacién son importantes para los pisos, los rieles de las griias, las maqui-
narias y lzs estructuras altas y esbeltas, como las dumeneas los hmnes de
tales i iones los fija el y Los
asentamientos diferenciales que producen curvatura afeman a la propia
estructura y estan limitados por la flexibilidad de su construccién. En la
tabla 9:5 se dan los asentamientos maximos que se pueden permitir; estd
basada en estudios teéricos y observaciones de estructuras que han sufrido
dafios. o o:1e

La presién permisible en cada cimentacién debe satisfacer tanto las
condiciones de seguridad como las de asentamiento. Por conveniencia,
para las determinaciones en cada cimiento, los resultados de los anélisis
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TABLA 9:5 ASENTAMIENTO MAXIMO PERMISIBLE®

‘Tipo de movimiento Factor limitante ‘Asentamiento méximo
Asentamiento total  Drenaje y accesos 15 a 60cm
Probabilidad de asentamientos
diferenciales
Muros de carga de mamposteria 252 50cm
Estructuras de edificios 5.0 a 100cm
Inclinacién Torres, chimeneas 0.004B¢
Rodaje de camiones, almacenajes
de mercancias 0018t
Ricles de griias 0.0035¢
Curvatura Muros de ladrillo en edificios 0.00055 a 0.0028t
Estructuras en edificios de
concreto armado 00038
Estructuras de acero para edificios,
continuas 0.00241
Estructuras de acero para
edificios, simples 00055t

* B es el ancho de la base; S, e Ia separacién de las columnas.
+ Asentamiento diferencial en la distancia § o B.

de la capacidad de carga y asentamiento se pueden expresar graficamente,
como se muestra en la figura 9.23. La presién de sustentacién admisible
representa el limite superior sin considerar el asentamiento. También se
muestran las curvas de asentamiento iguales para diferentes cargas de co-
Jumnas o tamafios de cimientos. Se puede preparar un nimero de
grificos semejantes, cada uno para un grupo diferente de condiciones del
suelo, formas di de ci i6n o para variaciones en el agua

1; 4 didad de la i6n. Con estos graficos el pro-
yectista puede seleccionar la presién admisible que le permita mantener
el asentamiento total y el diferencial dentro de los limites permisibles.

5 5
Y < e
=21 £ 553
E=1 S 75 cm Lo
£S5 & 5 om £8,
g gs
*Zosk 25 L =3,
0 0
0030808 12 15 18 21 24 27 10 20 30 40 50 60 70 80
Ancho del cimiento en m Carga en a columna en toneladas

Fig. 9.23 Grdfico para el proyecto de cimentaciones en el que se muestra la copacidad
de carga_admisible como limite superior y las curvas para igual asentamiento de 2.5,
50y 7.5 cm.
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Alternativas en la revisién del proyecto.*® Cuando a través del
anélisis se demuestra que la presién de cimentacién supuesta no es segura
© que el asentamiento seré excesivo o, cuando el propio andlisis indique
que el factor de seguridad es tan alto y el asentamiento tan bajo que la
cimentacién es antieconémica, es necesario revisar el proyecto. Esto se
limita generalmente a la cimentacién, pero a menudo es provechoso exten-
der la revisién a la estructura y hasta al suelo.

El procedimiento més simple es cambiar la cimentacién. Al reducir la
Ppresién que se usé en el proyecto se aumenta el factor de seguridad contra
la falla del suelo; pero hay que tener en cuenta que la reduccién en la
presién no siempre es eficaz para reducir el asentamiento. Si los estratos

il estin a poca didad debajo de la cimentacién, el asen-
!amlento se reducird casi en la misma proporcién en que se reduce la
presién, pero si los estratos compresibles se encuentran muy por debajo
de la cimentacién una reduccién en la presién puede que no reduzca el
asentamiento sensiblemente.

Ejemplo 9:3

< Qué efecto produce el reducir la presién en la cimentacién de 3 kg/cm?
a 1.5 kg/cm? en los esfuerzos en el suelo situado a 3.00 m por debajo de
la cimentacién de una columna que soporta 54,500 kg? En cada caso se
pretende emplear cimientos cuadrados de 1.37 m y 1.92 m de lado, res-
pectivamente. Los esfuerzos verticales a 3.00 m bajo el cimiento tomados
de la figura 9.12 son: para el primer caso 3 X 0.06 = 0.18 kg/cm? y
para el segundo 1.5 X 0.12 = 0.18 kg/cm?. No se produce ningin cambio
en lo absoluto.

El tamafio limite de las cimentaciones se alcanza cuando éstas se tocan
y forman una cimentacién continua. Las cimentaciones continuas pueden
salvar 4reas pequefias de suelo blando, pero no pueden reducir el asenta-
miento producido en estratos gruesos compresibles.

Al la didad de la ci i6 la idad
de carga en suelos homogéncos, porque se aumenta la sobrecarga, particu-
larmente si los suelos tienen un 4ngulo de friccién interna grande. Si el
suelo es estratificado y es més resistente a medida que aumenta la profun-
didad, al aumentar ésta mejorard la capacidad de carga; pero si el
depésito de suelo tiene una costra dura y por debajo un suelo més blando,
al aumentar Ja profundidad reducir4 la capacidad de carga. En la mayoria
de los casos al aumentar la profundidad se reduce el asentamiento; pero
si los estratos ibles son dos, al la profundidad de la
cimentacién se la acerca 2 la causa de las dificultades y se aumentard el

Las iones muy p das, que ieren las cargas
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a suelos situados por debajo de los estratos débiles o compresibles, se es-
tudian en el capitulo 10.

Algunas veces se pueden lograr grandes beneficios haciendo cambios
en la estructura, Se puede reducir la carga en las columnas reduciendo su
separacién; esto ayuda si la capacidad de carga del suelo es limitada, pero
en general no reduce apreciablemente el asentamiento, porque €l peso
total de la no cambia fal El empleo de materiales
de construccién ligeros en vez de los convencionales, reduciré el peso total

Cimentacin flotants con
viga de cajén rlgida

Fig. 9.24 Reduccién del asentamiento diferencial, por cambios en la armazén  estructural
© por excavacién.

con lo cual se beneficiarin la seguridad a la falla del suelo y el asenta-
miento de la estructura. Si el lugar donde se proyecta edificar es sufi-
cientemente grande, la estructura se puede extender en un 4rea mayor,
con lo cual se reducen las concentraciones de carga; esto beneficia la segu-
ridad y los asentamientos. Si se ha planeado un extenso relleno para
soportar el piso inferior, el peso del relleno es un factor importante en el
asentamiento de la estructura. El peso de metro y medio de relleno equi-
vale al peso de tres o cuatro pisos de un edificio; eliminando ese relleno
se reduce el asentamiento notablemente. A veces es posible cambiar la
estructura y hacerla tan rigida que pueda resistir distorsién, como se
muestra en la figura 9.24. Se pueden combinar estructuralmente los pisos
y muros de manera que formen una v)ga de cajén que tenga suficiente
rigidez para evitar los i Las de acero
con armaduras rigidas hacen el mismo efecto. En el caso de edificios muy
pequefios una losa continua se puede hacer rigida si su espesor es alrededor
de un décimo de su luz, pero el peso de Ia propia losa puede llegar a ser
una carga principal en el suelo.

El hacer la estructura flexible de manera que se pueda adaptar al
asentamiento es una manera simple de evitar los dafios que puedan produ-




Procedimiento racional para determinar la presion 517

cirse por el i di ial. Las simples, los tabiques
pequefios que no estén rigidamente unidos a los pisos y columnas, los
muros de mamposterias con mortero de baja resistencia y los pisos sobre
el terreno, que se hayan reforzado, pero con juntas y uniones como un
pavimento, permiten los mayores movimientos con el minimo de dafos.
La construccién flexible se adapta mejor a los edificios extensos y bajos,
en los que la armazén estructural es, corrientemente, ligera.

El reducir la carga neta en el suelo haciendo una excavacién (figu-
ra 9.24b) es un método muy antiguo para reducir el asentamiento. Si
el peso del suelo excavado es igual al peso de la estructura, no se aumen-
tarén los esfuerzos en el suelo debajo de la cimentacién y, por lo tanto,
el movimiento serd pequefio. A este tipo de construccién se le llama fre-
cuentemente “Estructura flotante”, porque parece que la estructura flota,
ya que su peso es igual al peso del suelo que ella desplaza. Hay que
tener en cuenta, sin embargo, que el suclo es un sélido que se expansiona
cuando se le quita peso por la excavacién y que se comprime cuando se
vuelve a cargar; por lo tanto, siempre se producird algin asentamiento
aunque se haya hecho un buen balance. El balance perfecto es imposible
debido a la variacién de la carga accidental en la estructura y a las varia-
ciones en el peso del suelo excavado.

Si algunas 4reas de la estructura son méas pesadas que otras, el ba-
lance se puede mejorar haciendo una excavacion diferencial: se aumenta
la profundidad de la excavacién en las 4reas més cargadas, de manera
que el aumento neto del esfuerzo en los estratos compresibles sea relati-
vamente uniforme a través del ancho total de la estructura.

Ejemplo 9:4
Un edificio de 10 pisos pesa 750 kg/m? por piso; el techo pesa 250 kg/m?.
El anélisis de asentamientos indica que la consolidacién del estrato de
arcilla situado a 10.50 m por debajo de la superficie del terreno seréd exce-
siva, debido al peso del edificio. ;Cémo podria la excavacién reducir el
esfuerzo en el suelo?
1. El peso promedio del edificio es: 10 X 750 + 1 X 250 = 7 750
kg/m?.
2. Si el suelo pesa 1920 kg/m?, la profundidad de la excavacién para
reducir la carga neta a cero, seria: 7,750/1,920 = 4.00 m.

Los cambios de suelo para aumentar la seguridad o reducir el asen-
tamiento, incluyen drenaje, compactacién, alteraciones del suelo por el
empleo de aditivos y el cambio a otro lugar. El drenaje mejora el suelo
porque reduce el esfuerzo neutro. En los suelos no cohesivos la capacidad
de carga a menudo se duplica bajando el nivel freatico por debajo de la
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zona de esfuerzo cortante de la cimentacién, pero esto tiene que ser per-
manente para que pueda tomarse en cuema en el proyec(c La xeduwén

del esfuerzo neutro en un suelo su

haciéndose més fuerte y, desde luego, se asentar4. Si la consolidacién puede

terminarse antes que se la la idad de carga
yel se disminuird. La pérdida del drenaje des-

pués que se haya terminado la construccién no es critica en los suelos
compresibles y puede ser beneficiosa, porque como se aumenta el esfuerzo
neutro, el esfuerzo efectivo disminuye.

La preconsolidacién de un suelo compresible por una sobrecarga de
tierra es muy efectiva para el aumento de resistencia y la disminucién
del asentamiento; esto es, en efecto, otra forma de drenaje, por consoli-
dacién, y fue estudiado en el capitulo 4. El cargar el suelo por etapas
hace posible su mejoramiento por el peso de la propia estructura. Por
cjemplo, el suclo en la margen de un rio era demasiado débil para sopor-
tar con seguridad el peso de un elevador de granos totalmente lleno. Du-
rante el primer afio se limité la carga a la mitad de su capacidad para

la idad; el suelo se lidé durante ese tiempo y adquirié
la resistencia necesaria para soportar la carga total.

La compactacién de las arenas sueltas por choque y vibracién es un
método efectivo para aumentar la capacidad de carga y reducir el asen-
tamiento. La alteracién del suelo por inyecciones de agentes cementantes,
los cambios quimicos en las arcillas y la fusién por calor, es lo que en
conjunto se llama estabilizacién del suelo. Todos estos métodos se estu-
dian en el capitulo 5.

Algunas veces es mejor cambiar la edificacién a otro lugar diferente.
Es posible fisicamente proyectar una cimentacién correcta en cualquier
lugar, si no hay limite para el costo de la obra; sin embargo, si al costo
del terreno se le suma el de la cimentacién se puede convertir en muy
caro un teneno barato Se requiere un estudio completo de todos los.
factores econ icados, para inar si las ci espe-
ciales justifican su costo.

9:7 CIMIENTOS DE ZAPATA Y SOBRE PLACA

Cimentaciones de zapata. Una zapata es un agrandamiento de una
columna o muro para reducir la presién sobre el suelo a la maxima ad-
misible. La cimentacién debajo de un muro puede ser continua en forma
de un 4rea rectangular alargada que soporta la carga; a esto se le llama
una zapata de muro. Debajo de una columna el cimiento puede tener
cualquier forma, pero la forma cuadrada es la méas econémica desde el
punto de vista de la i La forma dar se usa cuando
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la distancia entre columnas no permite la forma cuadrada o cuando se
unen dos o més cimientos cuadrados para formar uno solo rectangular
debajo de varias columnas. Algunas veces se usan cimientos circulares y

para y inarias pesadas, pero
Ia economia en material que se obtiene con estas formas no esth compen-
sada por el costo adicional de mano de obra que requiere su construccién.

Un cimiento es, estructuralmente, una viga ancha sometida a una
carga distribuida (la presién del suelo) y soportada por una fuerza con-
centrada (la columna). Modernamente se emplea el hormigén armado
en las cimentaciones, calculado con los métodos usuales. Se supone usual-
mente que la pres n del suelo actia umformemcm.e en todo el cimiento.
Esta es una i para i en arena, pero puede
ser algo insegura para cimientos en arcilla saturada. La presién del suelo
bajo una carga rigida en arcilla es mayor en los bordes exteriores del 4rea
cargada y disminuye hasta cerca de la mitad del promedio en el centro.
La presién del suelo bajo un cimiento de hormigén no tendra esas varia-
ciones extremas debido a la deformacién hacia arriba de los bordes del
cimiento, pero no serd uniforme; por lo tanto es bueno ser conservador
en el proyecto estructural de los cimientos en arcilla.

Para evitar excentricidades, el centroide del cimiento debe coincidis
con el centroide de las cargas que soporta. Esto no es un problema, gene-
ralmente, pero a lo largo de los muros exteriores donde la linea de pro-
piedad limita la extensién del cimiento o en el caso de pozos de eleva-
dores, maquinaria y servicios piiblicos, que obstaculizan cl espacio, el
cimiento cargado es il Si la icid;
pequeiia es posible algunas veces proyectar el cimiento y la columna para
que absorban el momento no equilibrado (figura 9.254), pero un método
mejor es combinar dos cimientos adyacentes para formar uno mis grande,
como se muestra en la figura 9.25b. El cimiento debe proporcionarse de
manera que su centro de gravedad coincida con el centro de gravedad

bHo

d

Planta Plante Planta
[¢me [
Elevacién Elevacién Elevacién
a. Cimiento excéntrico b. Cimiento combinado ¢. Cimientos con viga de unién

Fig. 9.25 Proyectos de cimientos para evitar los momentos por excentricidad.
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de las cargas de las dos coh Si la i6n de las dos col

es grande, se pueden conectar los dos cimientos aislados por una pequena

viga de unién que absorba el debido a la idad (fi-

gura 9.25¢).
Gi

id. Una ci i6n corrida es un cimiento con- .
tinuo que soporta tres o més columnas en linea recta y consiste en un
nimero de cimientos aislados o zapatas que se han unido. Este tipo de
cimentacién se emplea por dos motivos: para dar continuidad estructural
y para lograr en la Cuando los cimi aislados
o zapatas son grandes y estin muy préximos unos de otros en una di-
reccién, se pueden combinar para formar una viga continua de poca
altura. Este cimiento puede salvar pequefias 4reas débiles (menos de la
mitad de la distancia entre columnas) y ademss se logra cierta economfa
debido a la continuidad estructural. También resulta mas econémico cons-
tructivamente, porque la excavacién es una trinchera continua en lugar
de agujeros aislados. La cimentacién corrida se proyecta como una viga
continua con carga uniforme por un lado y soportes concentrados en
el otro.

Cimentaciones sobre placas o flotantes. Una cimentacién sobre
placa o flotante es una cimentacién combinada que soporta mis de tres
columnas que no est4n en la misma linea. Este tipo de cimentacién pro-
porciona la méxima 4rea de cimentacién para un espacio determinado
y la minima presién en la cimentacién y, por lo tanto, la méxima segu-
ridad contra la falla del suelo. Si los estratos compresibles estin situados
a pequefia profundidad, la cimentacién sobre placa reduce al minimo el
asentamiento; sin embargo, si dichos estratos son profundos tendrd poco
efecto y en algunos casos, debido a su peso, puede aumentar ligeramente
el asentamiento.

La cimentacién sobre placa tiene otras ventajas: lo mismo que la ci-
mentacién corrida puede salvar pequefias 4reas aisladas de suelo débil;
hace econémico el proyecto y la construccién por la continuidad estruc-
tural y porque la excavacién tiene una profundidad uniforme. Un estudio
comparativo de los costos indica que cuando los cimientos aislados o za-
patas cubren més de la mitad o las dos terceras partes del 4rea del edi-
ficio, la cimentacién sobre placa es mas barata. Las cimentaciones sobre
placas se emplean cuando hay que resistir subpresién, porque el peso del
edificio se usa para contrarrestarla.

Presién de proyecto en una cimentacién sobre placa. La presién
en el plano de contacto entre el suelo y la placa, depende de la rigidez
del sistema. i6n y de la d ¥ del
suelo por efecto de la carga. Si el sistema estructural es muy rigido, fi-
guras 9.26a, y 9.26b, la presién ser4 semejante a la que corresponde a una:
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carga rigida; i uniforme, pero cayendo en
los bordes si el suelo es profundo y no cohesivo y mayor en los bordes
y menor en el centro, si el suelo es eldstico y compresible, como Ia arcilla.
Si el sistema es flexible como para
que la carga total, en cualquier segmento de la losa de cimentacién deli-
mitado por lineas trazadas a la mitad de la distancia entre columnas, no

. Cimentacidn sobre placa rigida b. Cimentacién sobre placa rigida sn un

a.
en un suelo no cohesivo suelo eldstico o compresible profundo

I I

c. Cimentacién sobre placa floxi- d. Cimentacién muy_flexible unl-

con carga uniforme en un formemente cargada en un sue-

suelo slstico compresible pro- lo eléstico compresible profun-
fundo do

Fig. 9.26 Distribucién de las presiones en cimentaciones sobre placa.

cambie por d i i i de la entonces la pre-
sién unitaria en esa parte de la cimentacién serd igual a la carga de la
columna dividida por el 4rea de ese segmento de la cimentacién. Cuando
las columnas tienen cargas iguales la presién en este caso sera aproxima-
damente uniforme, figura 9.26¢. Si la cimentacién sobre placa es tan
flexible que se deforma hacia arriba apreciablemente entre las columnas,
la presion unitaria serd maxima en las columnas y minima entre ellas,
como en Ia figura 9.264. La presién unitaria promedio en cada segmento
de la cimentacién ser4 igual a la carga de la columna dividida por el
4rea del segmento de cimentacién correspondiente.

La mayoria de las cimentaciones sobre placa no son ni tan rigidas
como se consideran en las figuras 9.26a y 9.26b, ni tan flexibles como
para que la carga sea uniforme. En las arenas profundas la presién total
esté tan cerca de ser uniforme, que asi se puede considerar para el pro-
yecto de la cimentacién. En los suclos clésticos, la distribucién de la presién
i i6n sobre placa es i inada y debe ser

en la
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con las fsticas deesfuerzo-d ién, tanto de la

masa de suelo como de la estructura. Esto se puede analizar de dos ma-

neras: por aproximaciones sucesivas o representando al suelo por un simple
modelo matemtico que pueda resolverse directamente.

En el método de aproximaciones sucesivas s supone una distribucién

de la presién similar a la de a figura 9.26b. Se calcula, baséndose en esta

Ia deformacién de la y el jento del suelo.
La distribucién supuesta de la presién serd correcta si las dos curvas de
i6n, la de la y la del suelo, coinciden. En caso con-

trario se modifica la presién supuesta y se repite el proceso sucesiva-
mente hasta que ambas deformaciones sean compatibles.

En el segundo método se hace uso de un parimetro de suelo imagi-
nario, el coeficiente de balasto, k, ya tratado previamente al describir el
vroblema de la evaluacién de un pavimento (capitulo 5).

ecuacién 5;5) (9:15)

Lo anterior implica que el asentamiento o la deformacién de cual-
quier segmento de la superficie del suelo sea proporcional a la presién en
la cimentacién en ese segmento. Este suelo asi supuesto, reacciona a la
carga como si fuera un sistema de muelles o resortes independientes, en
vez de una masa eléstica. Se supone, generalmente, que k, es constante e
independiente de B; sin embargo, las ecuaciones (9:10a), (9:13a) y
(9:13b) demuestran que es una funcién B; por lo tanto, hay que usar
miés de un valor de %, en el anlisis: un valor méximo que corresponde al
espaciamicnto de las columnas y un valor minimo que corresponde al ancho
total de la cimentacién sobre placa. El valor de k, también varia con el
tiempo. Se debe hallar un valor de , inicial correspondiente a la defor-
macién inicial eléstica y otro correspondiente a la consolidacién a largo
término.

El sistema placa-estructura est4 representado por una viga elastica

Los y las defe i se calculan por las teorfas
de las vigas sobre cimentaciones elésticas, utilizando cuatro posibles valo-
res de k,; méximo y minimo y para asentamientos a largo y corto término,
Aunque la suposicién de un coeficiente de balasto no es compatible con
el comportamiento real del suelo, los ensayos en modelos demuestran
que los y d iones de la de esta
manera, son razonablemente seguros si la estructura es relativamente
flexible.?18

El proyecto estructural de este tipo de cimentacién es similar al de un
piso invertido. El tipo de losa continua sobre columnas se usa para ci-
mentaciones sobre placas pequefias y tiene la ventaja de dejar la super-
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ficie libre; si la losa debe tener mayor espesor en la columna, el aumento
se hace por la parte inferior de la losa. En el caso de cimentaciones
grandes sobre placas se emplea el sistema de vigas y losas y para que el
espesor sea el minimo las vigas se hacen anchas y de poca altura, El espa-
cio entre las vigas se rellena con concreto ligero para tener un piso de
superficie plana; también se puede usar una losa gruesa en la que las
vigas se delimitan solamente por el refuerzo. Las losas de la cimentacién
sobre placa se pueden combinar con los muros del basamento, para for-
mar una cimentacién de vigas T invertidas o con los muros y la losa del
piso superior, para formar una viga de cajén (figura 9.24a). Este sistema
de cimentacién-estructura rigido se puede proyectar para resistir movi-
mientos diferenciales.

9:8 PROBLEMAS ESPECIALES EN EL PROYECTO DE
CIMENTACIONES DE POCA PROFUNDIDAD

bpresién hidrostatica. Las situadas por debajo del ni-
vel del agua 4nea estin idas a i6n. Si la
es débil la subpresién la puede romper provocando el estallido del piso
del basamento o el derrumbe de los muros. Si la estructura es fuerte, pero
ligera, puede moverse hacia arriba o flotar apartindose de su posicién
original. La subpresién se puede eliminar por el drenaje o contrarrestar
haciendo la estructura resistente a esa fuerza. Las capas de drenaje con-
tinuo, como se describen en el capitulo 4, son muy efectivas, pero deben
proyectarse con filtros para que puedan funcionar indefinidamente sin
obstruirse. El agua debe ser sacada del lugar por gravedad, si es posible,
pues las bombas a veces se interrumpen.

El peso total de la estructura puede resistir la subpresién si la cimen-
tacién es sobre placa y es posible aumentar el espesor de la losa de ci-
mentacién, si fuera necesario aumentar el peso. Sin embargo, debe tenerse
en cuenta que cada centimetro de aumento en el espesor de la losa de
hormigén sSlo_contrarresta 1.5 cm de carga de_subpresion, porque la
carga de ién se ha un al un
centimetro més la cimentacién. Los anclajes fijados a la roca firme por
medio de lechadas de ccmcnto mycctadas o hincadas en suelo duro, sirven
para la La ia del anclaje est4 limitada
por el peso efectivo del suelo o roca correspondiente a dicho anclaje y por
Ia unién entre el anclaje y la tierra, tomando de estos valores el que sea
menor.

El proyecto de estructuras que resistan la subpresién debe incluir la
impermeabilizacién de los muros y pisos, para evitar las filtraciones y
reducir al minimo la humedad. Las membranas bituminosas aplicadas
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exteriormente dan buen resultado si la carga hidrostitica es de pocos
metros. Si la carga es mayor, el propio hormigén debe ser impermeable.
La estructura de concreto debe cumplir tres requisitos que son esenciales:
1) concreto denso, de alta calidad y sin oquedades, 2) tener juntas imper-
meables flexibles en todas las juntas de construccién o expansion y 3) tener
una cubierta impermeable (corrientemente cemento, polvo de hierro y un
agente que provoque la oxidacién del hierro) aplicada exteriormente, si
es posible y también interiormente, si es necesario, para rellenar las grietas
capilares y reducir al minimo el movimiento del agua capilar.

Si la subpresién no ocurre frecuentemente o si el valor de la estructura
no justifica que se tomen medidas muy elaboradas para contrarrestar la
subpresién, los dafios que pueda sufrir la estructura se pueden evitar
inundéndola intencionalmente para balancear la subpresién. Algunas veces
se instalan vélvulas de descarga en el fondo de los tanques de depuracién
de aguas de albafial, que se abren autométicamente y permiten la inun-
dacién del mismo, cuando éstos estin vacios y sube el nivel del agua
subterrinea. En los edificios la inundacién no es conveniente, pues puede
deteriorar lo que esté almacenado.

Fuertes cambios de volumen.””® Los suelos que tienen grandes cam-
bios de volumen se estudiaron en la seccién 3:9 y en la seccién 9:1. En
la mayoria de los casos la mejor manera de evitar las dificultades que
producen los grandes cambios étricos, es colocar la ci por
debajo del nivel de los fuertes movimientos. El movimiento de los estratos
superiores del suelo a lo largo de la columna o pedestal que se extiende
desde el cimiento, puede romper la columna y levantar la estructura. Esto
se puede impedir colocando una capa de material aislante y flojo alre-
dedor de la columna. La lana mineral, la vermiculita y hasta el serrin de
madera se pueden usar con ese objeto. Cuando el edificio se apoya en
cimientos profundos, las vigas al nivel del suelo deben separarse de éste,
de manera que no se daiien por la expansién del suelo. El espacio entre
Ias vigas y el suelo s puede rellenar con vermiculita o lana mineral, para
evitar el contacto entre ambos.

En las regiones ridas, donde la expansién del suelo constituye un
serio problema, es posible algunas veces utilizar una carga unitaria que
exceda a la presién de expansién; aunque esto no siempre tiene éxito,
porque el aumento de esfuerzo en el suelo producido por la cimentacién
decrece répidamente con la profundidad, mientras que la presién de ex-
pansién puede que no decrezca.

Las estructuras pequefias se pueden colocar en cimentaciones sobre
placas relativamente rigidas, que suban y bajen con los cambios de vo-
lumen del suelo, pero que no se deforman lo suficiente para causar des-
perfectos. Se pueden usar ci flexibles y que se
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puedan deformar sin dafiarse, pero tomando en cuenta que el cambio volu-
métrico no sea muy irregular.

En las regiones 4ridas debe prestarse especial atencién a los desagiies,
las filtraciones de las tuberias y otras fuentes de agua que puedan pro-
ducir levantamientos, Las tuberias debajo de las losas de piso se pueden
colocar en canales de hormigén de manera que las filtraciones no estén
en contacto con el suelo, y asi, esos movimientos del suelo no harén que
las tuberias filtren.

Loess. Los suelos de loess son i duros e i
debido a la cementacién parcial producida por la arcilla y el carbonato
de calcio; pero si se humedecen se ablandan y se hacen muy compresibles.
En estos suelos el agua superficial debe drenarse hacia afuera de la ci-
mentacién y las tuberias deben situarse de manera que las filtraciones no
causen dafios a la edificacién.

Asentamientos similares debidos al colapso estructural del suelo, se
producen algunas veces en suelos sueltos de regiones 4ridas. El asenta-
miento se puede reducir humedeciendo previamente el lugar, pero a costa
de Ia reduccién de la capacidad de carga.

E: de al ifi La acci6n de la congelacién
debajo de los almacenes frigorificos es un grave problema aun en las re-
giones célidas. Si las temperaturas no son muy bajas se puede sustituir
el suelo susceptible por arena gruesa limpia o grava; esto es suficiente
algunas veces y proporciona también algiin aislamiento. El aislamiento
con capas de corcho o espuma de vidrio de 10 a 20 cm de espesor es
efectivo, si el suelo es caliente. Las estructuras pequefias a veces se aislan
construyendo el 4rea fria sobre pilares, de manera que el aire pueda circu-
lar por debajo. Cuando el frio es intenso, puede que sea necesario ca-
lentar el suelo por medio de conductos de aire caliente o serpentinas de
agua caliente. Se han publicado métodos para analizar el balance calérico
en estos cas0s.”2

Calderas y hornos. Las cimentaciones de calderas, hornos y de apa-
ratos para procesos industriales en caliente, pueden calentar el suelo y
hacer que pierda humedad y se asiente. Las precauciones que deben to-
marse son similares a las de los almacenes frigorificos: sustitucién del
suelo, aislamiento y separacién.

Cimentaciones sobre relleno. La capacidad de un relleno para so-

rtar con idad y con jento tolerable, depende
de dos factores: 1) el caricter del relleno y 2) el movimiento de la ci-
mentacién del relleno. Un relleno debidamente compactado sobre una
buena cimentacién puede ser tan bueno o mejor que un suelo natural,
aunque algunos cédigos arcaicos prohiban construir sobre cualquier clase
de relleno. Si el relleno es compactado uniformemente al minimo normal
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dado en el capitulo 5 y si los ensayos del mismo y de su cimentacién
demuestran que tiene la capacidad de carga e incompresibilidad reque-
ridas, se pueden proyectar cimentaciones sobre ese relleno como si fuera
otro suelo cualquiera.

Los rellenos antiguos y los que se han colocado en 4reas bajas, debajo
de las cuales existan estratos compresibles o débiles, deben considerarse
inapropiados para cimentar, a menos que ensayos generales cuidadosos
demuestren lo contrario o que la estructura que se tenga la intencién de
construir se pueda adaptar a esa baja capacidad de carga y al asenta-
miento irregular que se producird. Los rellenos antiguos que han sido

ici a menudo G 4ndose por afios,
lidacié d por un de-
bilitamiento de la estructura del suelo por la humedad. Por ejemplo,

como ia de la

un edificio de mamposteria de un solo piso que se construyé sobre un
relleno que tenfa 50 afios de hecho y 15 m de profundidad se asenté
cerca de 10 cm durante los primeros seis afios después de su construccién,
debido en gran parte al peso de un relleno adicional, bien compactado, de
un metro de espesor que se colocé para proporcionar una mejor cimen-
tacién al edificio.

Los terrenos que han sido rellenados con fines sanitarios y los rellenos
sobre desechos orgénicos y basuras, sufren una continua descomposicién
orgénica y destruccién fisicoquimica continua,** uno de cuyos resultados
es un errético y i it Un efecto traici es la pro-
duccién de gases de metano y de 4cido sulfhidrico, que pueden ser explo-

sivos y vencnosos. Varias explosiones y algunos casos de enfermedad y
muerte pueden atribuirse a acumulaciones de gas en edificios construidos
en rellenos hechos sobre materia organica. En estos casos lo mejor es extraer
la materia orgénica del 4rea donde se vaya a edificar y sustituirla por un
buen relleno. El hacer perforaciones en el relleno que permitan la elimi-
nacién de los gases ha sido efectivo algunas veces. Los tubos soterrados
en rellenos de desechos comprimidos corren el riesgo de corroerse. En
estos casos es necesario, corrientemente, proteger los tubos con un mate-
rial anticorrosivo o substituir el relleno en los alrededores del tubo.

i das 1 Las ci iones cargadas
vertical y horizontalmente son necesarias en los muros de sostenimiento
de tierras, en los estribos de los puentes y en muchas clases de maqui-
naria en los procesos industriales. La capacidad de carga del suelo, redu-
cida por los factores de la seccién 9:2, es la que se emplea para proyectar
el cimicnto con respecto a la componente vertical de la carga. La carga
cuya inclinacién exceda de 30° no debe analizarse empleando los factores
d de carga vertical, sino

de i6n de las i para la id:
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evaluarse consecuentemente en términos del empuje pasivo de la tierra
en una superficie inclinada, lo cual estd fuera del alcance de este libro.

La resistencia a la carga lateral se logra de dos maneras: 1) por la
resistencia al deslizamiento del fondo de la cimentacién y 2) por el em-
puje pasivo de la tierra situada en la cara de la cimentacién opuesta a
la fuerza lateral. La resistencia al deslizamiento es igual a la adherencia
y rozamiento entre el suelo y la cimentacién o a la resistencia al esfuerzo
cortante del suelo o de Ia roca, la que sea menor. Hay, con mucha fre-
cuencia, en el fondo de la excavacién para el cimiento, una capa fina
de suclo alterado, que ituye un plano de Para tener
la méxima resi: al i la icie del suelo en el fondo
de la excavacién debe hacerse irregular (pero no dentada como algunas
veces se recomienda) y debe limpiarse justamente antes de verter el hor-
migén del cimiento. Con objeto de no alterar el suelo durante la colo-
cacién del refuerzo se acostumbra construir una losa de hormigén de
10 6 15 cm de espesor inmediatamente después de hecha la excavacién,
cuando estd fresca la superficie del suelo. El acero de refuerzo se coloca
sobre la superficie de esta losa, que debe dejarse rugosa para facilitar su
adherencia al resto del cnncxem de la mmentaclon

Si la resi al es se puede
construyendo una especie de dentellén en el borde de la cimentacién hacia
donde estd dirigida la fuerza lateral; esto aumenta el empuje pasivo
contra la cara del cimiento. El proyecto no debe basarse en la totalidad
del empuje pasivo, porque para esto se necesita que se produzca un con-
siderable movimiento lateral. Se toma generalmente sélo una tercera
parte del empuje pasivo potencial.

Las excavaciones adyacentes al cimiento pueden anular el empuje pa-
sivo y también la saturacién del suelo puede reducirlo; por lo tanto, los

en que la estabilidad al descanse en el empuje

pasivo, deben ser conservaderes.

9:9 CIMENTACIONES EN ROCA

Se ha dado, por lo general, poca importancia a la capacidad de carga
y al de las en roca. La tradicién, desde las
plataformas de piedra natural de la Gran Pirdmide de Egipto y el ejem-
plo biblico del hombre prudente que construyé su casa sobre roca para
que pudiera soportar la lluvia, las inundaciones y el viento, han atestiguado
la seguridad de la roca como material de soporte. El hecho de que la
resistencia a compresién de las calizas duras, las areniscas y los granitos
exceda a la de un buen hormigén, ilusiona a los ingenieros modernos,
que toman como cierto lo que es una falsa seguridad. Las cimentaciones
en roca experimentan algunas veces fallas por capacidad de carga y asen-
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tamiento. Por lo tanto, estas posibilidades deben ser investigadas y cuales-
quiera deficiencias deben ser reducidas al minimo al hacer el proyecto
de la cimentacién.

Capacidad de carga. La mecénica de la falla por capacidad de car-
ga de las masas de roca homogénea de gran extensién, debe ser similar
2 la del suelo, porque las envolventes de Mohr son similares (capitulo 3).
Hay que tener en cuenta principalmente, que cuando la roca esth sometida
a esfuerzo cortante con bajo esfuerzo de confinamiento, su resistencia a
esfuerzo cortante cae después de la falla y con bajas deformaciones;
a esto se llama falla por fragilidad. De esto se deduce que la capacidad
de carga de una roca depende del cortante local, acompafiado por ¢l
del érea cargada. Esto ha sido
confirmado por ensayos en modelos que hicieron los autores hace cer-
ca de 30 afios. Para rocas homogéneas deben usarse la ecuacién (9:3)
y los factores de capacidad de carga para cortante local, figura 9.7. Para
cimentaciones corrientes de concreto en roca sana, la capacidad de carga
no es una limitacién, porque la roca es més resistente que el concreto;
sin embargo, en pilotes con grandes cargas en la punta y cargas concen-
tradas en los soportes de acero de los tiineles, la capacidad de carga de
Ias rocas homogéneas més blandas, como son la lutita y la arenisca, puede
ser critica.

Si la roca tiene juntas, el proceso de la falla potencial es diferente,
dependiente del 4rea cargada, el espaciamiento de las juntas, la aber-
tura de las mismas y la ubicacién de la carga. Se pueden analizar tres
sencillas posibilidades, figuras 9.26a, 9.26b y 9.26¢c. En el primer caso,

Zonas de compresién

Zona de compresién

Juntas abiertas préximas, S < B: b. Juntas cerradas c. Juntas muy separadas, S>B:
compresién sin confinar prﬂx S<B: fisuramiento (segin
compresién Meyerhof, Bishnoi)

a gruesa sobre capa compresible e. Capa rigida del sobre upl compresible
Falla por flexién blanda: Fe penetracion

Fig. 9.27 Diferentes maneras de fallar la roca por capacidad de carga.
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cuando el espaciamiento de las juntas, S, es una fraccién de B y las
juntas estdn abiertas, la i6n estd da por ais-
ladas de roca. La méxima capacidad de carga se aproxima a la suma
de la resistencia a compresién sin confinar de las columnas de roca. La
capacidad de carga total es siempre menor que la suma de la resistencia
de las columnas, porque no todas las columnas tienen la misma rigidez
y por eso algunas fallarin antes que las otras alcancen la méxima ca-
pacidad de carga.

Si las juntas estan cerradas de manera que la presién se pueda trans
mitir a través de ellas sin movimiento, el proceso de esfuerzo cortante
es esencialmente el descrito por el andlisis de Bell-Terzaghi, seccién 9:2.
La capacidad de carga se puede evaluar grificamente por la figura 9.5.
Si el espaciamiento de las juntas es mucho mayor que el ancho, S < B, el
proceso es diferente. La zona en forma cénica que se forma debajo de la
cimentacién raja el bloque de roca formado por las juntas. Esta condi-
cién ha sido analizada primero por M %22 y ampliada por Bishnoi
y Sowers.%2 Los resultad imad, i6

son por una simplifi de
la ecuacién (9:4a), suponiendo que la carga estd centrada en el bloque
Y que la presién que se transmite a través de las juntas es muy pequefia.
q = JeNer. (9:16)

Los valores de N., obtenidos de modelos para falla por partidura o
rajadura, dependen de la relacién S/B y de . Estos valores, para cimientos
circulares, se dan en la figura 9.28. Los valores para cimientos cuadrados
son el 85 por ciento de los de los cimientos circulares. El factor ] toma en
consideracién el efecto del espesor de la capa superior: si H/B > 8, ] = 1;
si H/B=1, ] = } aproximadamente.

¥ T T

Para
Correccién por form:
Ne, )
3 J
0.5]
% —
a I o
5 il 15 20 0 12
S/B H/B
a. Factores de capacidad de carga pa- b. Factor de correccién J
ra cimentacién circular en roca con para capa de roca de es-
juntas S/B >1y H/B >8 pesor H

Fig. 9.28 Factores de capacidad de carga para roca rajada. (Segén Bishnoi.)
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Cuando la formacién de roca consistc en una extensa veta dura sobre
un estrato débil y compresible, pueden ocurrir dos formas de falla, seglin
sean las relaciones H/By S/B y la resistencia a flexién del estrato de roca.
Si la relacién H/B es grande y la resistencia a flexién es pequefia, la falla
de la roca se produce por penetracién, figura 9.27c. Si la relacién H/B
es pequefia es més probable que Ia falla se produzca por punzonamiento,
figura 9.27¢.

Como ninguno de los casos ha sido estudiado adecuadamente, sélo
se sugieren posibles métodos de anlisis. Una cimentacién sobre una
cavidad en la roca también falla por flexién o por penetracién y pudiera

i i por estos dimi El factor desco-
nocido més importante, en cada caso, es la ubicacién de las juntas verti-

cales y sus efectos en la falla.

A i de las i sobre f
de roca esté regido por las juntas. En la roca dura con juntas cerradas
es insignificante. Si las juntas son abiertas o irregulares, el asentamiento
que se observa es comparable con la medida de la separacién de las juntas
debajo del 4rea cargada. Algunas calizas porosas, pizarras meteorizadas,
areniscas pobremente endurecidas, rocas terrosas como la toba, se conso-
lidan como los suelos. El asentamiento potencial se puede evaluar por
ensayos de consolidacién en muestras no alteradas.

Proyecto. El proyecto de una cimentacién sobre roca es andlogo al
de una cimentacién sobre suelo; sin embargo, debido a que se usan
com(inmente presiones mucho més altas y a la existencia de defectos
imprevistos, es necesario un tratamiento especial de acuerdo con las
condiciones particulares de cada cimiento. Una zona blanda estrecha
debajo del cimiento, figura 9.29a, no reduciré gravemente el apoyo de la
roca contigua, si los bordes de la roca sana no se desmoronan. Se deben
limpiar las fisuras hasta una profundidad igual a dos veces el ancho de
las mismas y rellenarlos con concreto, para sostener las aristas de la roca.

Una roca cuya superficie sea irregular o esté en pendiente, figura 9.295,
no ofrece dificultad para cimentar, si se puede limpiar suficientemente
para obtener una buena adt ia con el i ysila i es
menor que el 4ngulo de friccién interna de la roca o del concreto. La
excavacién o la voladura para nivelar la roca puede debilitarla y hacer
més dafio que bien. Se puede la resi ia al deslizami a
bajo costo, haciendo perforaciones en las rocas e insertando trozos de
barras de refuerzo, figura 9.29c.

Los defectos de las vetas en pendientes que debilitan la roca, figu-
ras 9.29d y ¢, y que delimitan bloques que pueden resbalar fAcilmente, se
pueden subsanar de dos maneras: removiendo la masa inestable o fijandola
por medio de pernos para roca.
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. Superficio de roca’ c. Superficle de roca
con -buzamiento de con_buzamlento ds
poca inclinacién fuerte inclinacién

d. Estratos con buzamiento e. Cama do roca - Remcién do la
do fuerts inclinacién peligrasa de roca y cim
en un banco de roca a mayor pmlundldlﬂ

Fig. 9.29 Problemas en las cimentaciones en roca.

Las cavidades y zonas de alta porosidad que pueden producir conso-

lidacién o falla de idad de carga, el empleo de i

de cemento para fortalecer la masa o sostener la capa de roca sobre la

cual se asienta la cimentacién. EI pmyecto de clmentac\ones en roca es
tentativo. Se i en la obra, du-

rante la construccién, para adaptar el proyecto al tipo de formacién, con-

forme ésta se va presentando.

9:10 CIMENTACIONES SOMETIDAS A VIBRACIONES.*

Las ci iones pueden estar a por
causas naturales y artificiales. Los terremotos, el viento en las estructuras
altas y esbeltas y en las torres, las corrientes de agua de gran velocidad
y el batir de las olas en las estructuras marinas, producen vibraciones
tanto itorias como casi de f; ias variables. La ma-
quinaria es la causa principal de las vibraciones. Las mAquinas de movi-
miento alternativo, los compresores, las bombas y las méquinas oscilantes
son fuentes i de de baja ia y oca-
sionan en general los problemas més serios. Los motores eléctricos, las
bombas rotatorias y las turbinas producen vxbracmnes continuas de alta
ia. El choque y las vibraci son i frecuen-
temente por méquinas de estampar, forjas, martinetes, vehiculos en mo-
vimiento y explosiones. La vibracién consiste en un movimiento complejo
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repeudo y puede comprender tanto rotacién como traslacién en las (res

Las tienen 1 una §
constante determinada por la fuente que las produce y complicada por
los h i dos por su ; mientras que las vibraciones

transitorias producidas por choques, pueden tener una frecuencia variable
dependiente, tanto de la causa que las produce como del sistema de soporte.

direcci figura 9.30a,
a un sistema

Las vibraciones pueden end

vertical, inal y (

Torsién o rotacién

Vertical % _Eis
= -
Oscilacidn j

b
Transversal L-

fe—8—]

,(\ Cabeceo
Longitudinal

onstants do

de la masa
du :u-lu
a. Diferentes m s de vibrar b. Sistema eléstico L3 Neprnlm-lclﬁn simplificade
la cimentaci una méquina simple vibracién I entes
lineal vertical vlhu oo g un sistema

suelo_ estructura

Fig. 9.30 Vibraciones de una estructura.

ortogonal de coordenadas) y en tres direcciones de rotacién: oscilacién,
cabeceo y giro, de acuerdo con la fuente de vibracién y la libertad para
moverse. Las vibraciones de muchas son

ciones de los seis movimientos, que es necesario separar para poder enten-
der el mecanismo del movimiento y para proyectar las medidas correctivas
que deban tomarse.

Mecani de las vibraci Si se aplica a un cuerpo soportado
eldsticamente un impulso de corta duracién, vibrard con su frecuencia
natural, que depende de su masa y de sus propiedades elésticas. Para
un cuerpo perfectamente eléstico (figura 9.30b) cuyo peso sca W y cuya
resistencia a deformarse, medida en fuerza por unidad de deformacién
(gramos por centimetro) sea K, la frecuencia natural f, ests dada por:

(9:17)

Esto quiere decir que la frecuencia natural aumenta como la rafz
cuadrada de la rigidez y disminuye con la raiz cuadrada del peso del
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cuerpo. Cuando se pierde energfa en el proceso se dice que la vibracién
se ha amortiguado y la frecuencia natural es algo menor.

La amortiguacién se expresa en término de la razén de amortiguacion,
C, la cual es una indicacién de la cantidad de energia vibratoria perdida
en cada ciclo: € = 0 indica que no hay pérdida, C = 1 indica que toda la
energia del impulso se ha disipado en un ciclo de vibracién.

Se puede estimar la frecuencia natural de una columna o viga, cono-
ciendo su peso y su rigidez, aplicando la ecuacién 9:17. La frecuencia
natural del sistema suelo-cimiento, como se muestra en la figura 9.30c, es
mucho més compleja. La resistencia por unidad de deformacién K se
puede estimar por el asentamiento por distorsion p, que depende del
médulo de elasticidad del suelo y del tamafio de la cimentacién. El peso
del cuerpo vibrante, I, s la suma del peso de la cimentacién, Wy, y el de
Ia porcién de la masa de suclo situada debajo de la cimentacién, que vibra,
W,. Por lo tanto, la frecuencia natural del suelo no es una propiedad que
dependa tnicamente del suelo, sino que depende también del peso y
tamafio de la cimentacién y de la carga que soporta.

La intensidad de la vibracién es también un factor, porque el médulo
de elasticidad en algunos suelos cambia con la presién de confinamiento
y con la deformacién. Los ensayos de masas de suelo con vibradores que
tienen masas de 1 a 3 toneladas métricas y con bases cuadradas de 0.60
a 0.90 m de lado, indican frecuencias naturales de 700 vibraciones por
minuto para la turba, a 1,800 vibraciones por minuto para la arena muy
compacta. Para cimientos més pesados y bases més anchas la frecuencia
natural serfa menor. Estas frecuencias naturales son infortunadamente com-
parables a las vibraciones o miltiplos de vibraciones producidas por muchas

de jento alternativo, como son las bombas y los compre-
sores; sin embargo, son més bajas que las producidas por turbinas y mo-
tores de alta velocidad.

Vibracién forzada. Resonancia. Si se fuerza un impulso periédico
en un sistema eldstico simple a muy baja frecuencia, f < f, la masa
y su soporte eléstico responderdn conjuntamente, con la misma amplitud
de movimiento en una wvibracién forzada; el movimiento no estd ni ampli-
ficado i atenuado. Si el impulso es forzado en un sistema a muy alta
frecuencia, f> fn, la masa eldstica no puede responder a ese impulso,
por su inercia y la clasticidad del sistema absorbe la diferencia en movi-
miento. El efecto de la vibracién sobre la masa estd atenuado. Estos
efectos se exponen en los puntos extremos del grafico, figura 9.31. Si la
vibracién se aplica aproximadamente a la frecucncia natural f = f, cada

de la fuente vil ia aplica un impulso adicional
al movimiento del cuerpo. Si no hay pérdida de energia o amortiguacién,
la amplitud del movimiento del sistema eléstico se aumenta en cada ciclo
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por la energfa que le comunica el impulso y con el tiempo puede llegar a
ser indefinidamente grande; esto se llama resonancia. Con la amortiguacién
la amplitud de la vibracién de la masa eldstica aumenta con cada impulso
hasta que la energia perdida en cada ciclo de vibracién es igual a la
encrgia recibida del impulso durante ese ciclo. La relacién entre la mag-
nitud de la vibracién del sistema eléstico y la del impulso se llama ampli-
ficacion. En una fuente continua de vibracién, la amplificacién depende
del factor de amortiguacién y de cudn parcjas estdn la frecuencia del

Frecuencia
natural

C=0075

Jad

Magnitud de la vibracién

Impulso.,
o X,

ol

05 10 0 30

Razén d6 la frecuencia del impulzo a la frecuencia natural

a. Resonancia y amplificacién para varios b. Sistema amortiguado
factores de amortiguacion,

Fig. 9.31 Resonancia en un sistema amortiguado.

impulso y la frecuencia natural, como se muestra en la figura 9.31. (Aun-
que una amortiguacién grande recude algo la frecuencia natural, esto no
cambia el concepto de Ia resonancia.)

Un impulso de la mitad de la frecuencia natural puede producir una
vibracién amplificada por la adicién de energia en ciclos alternos. La
amplificacién es menor para una razén de amortiguacién dada, porque
la cnergia recibida es solamente la mitad de la de un impulso por ciclo.

la ia puede irse cuando se reciben frecuen-
cias de un tercio o un cuarto de la frecuencia natural. La amplificacién
que se produce por estas condiciones rara vez es grande, a menos que la
razén de amortiguacién sea muy pequefia.

Efecto de las vibraciones. Las vibraciones del suelo tienen varios
efectos i Primero, las vib se pueden itir a otros
mmx:mos y a otras eeructurax situadas a cierta distancia de la fuente de

Las vit it pueden ser molestas y hasta
dafiinas. Si algén sistema cimentacién-suelo pudiera estar en resonancia,
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se podrian producir grandes dafios. Segundo, la vibracién puede producir
una reduccién de la relacién de vacios en los suelos no cohesivos, lo cual
tendrd como consecuencia un serio asentamiento. Este seri en general
pequefio si la compacidad relativa es mayor de 70 por ciento, pero si la
vibracién es fuerte, como en el caso de resonancia, se pueden producir
asentamientos aunque la compacidad relativa esté cerca del 90 por
ciento. Tercero, la vibracién en suelos no cohesivos sueltos y saturados
puede ser la causa de que se produzca en el suelo la condicién de movedizo,
la pérdida de la resistencia y la falla. Los suelos con cohesién son resis-
tentes al asentamiento por vibracién y no se afectan apreciablemente.

Las medidas ivas incluyen la de las vibraci en la
fuente que las produce, el cambio del sistema suelo-cimentacién para
evitar la resonancia y la estabilizacién del suelo para evitar los dafios
que produce la vibracién. Las vibraciones se pueden reducir instalando
sistemas de aislamiento, como muelles montados en la fuente productora
de las vibraciones o amortigusndolas por medio de materiales que absorban
la vibracién. También se puede reducir a un minimo la vibracién cam-
biando el tipo de mAquina, sustituyendo, por ejemplo, los compresores de

imi ivo por ios. La ia de la i
se cambia alternando uno o més de los factores de la ecuacién 9:17.
Aumentando el tamafio y peso de la cimentacién se reduce la frecuencia
de la ia del sistema. do el médulo de elasticidad del
suelo por compactacién o estabilizacién (capitulo 5) se aumentard la
frecuencia de la resonancia. El cambio de la velocidad de la fuente de
vibraciones puede ser provechoso; desde luego si es posible mecAnica-
mente tal cambio. La frecuencia natural debe ser, en general, menor que
la mitad o mayor que una y media la frecuencia de Ia vibracién. La
estabilizacién del suelo por medio de inyecciones de un agente cementante
o por i6n puede impedir i o pérdidas de resisten-
cia. Esto se estudié en el capitulo 5.
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PROBLEMAS

9:1 Un cimiento largo de 90 cm de ancho tiene su base a 75 cm por
debajo de la superficie del terreno. Hallar la capacidad de carga
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9:

3

9:4

9:5

9:6

con un factor de seguridad de 3, si el suelo es una arcilla saturada
que tiene un peso especifico de 1,760 kg/m? y una resistencia ¢
de 15 kg/em?. Use la circunferencia de Mohr y compare el

ltado con la idad de lada por la
férmula general usando los factores de Bell-Terzaghi y de Me-
yerhof.

Un cimiento cuadrado de 2.40 m de lado tiene su base a 1.20 m
por debajo de la superficie del terreno. El suelo es arcilla sa-
turada con un peso especifico de 1,920 kg/m® y una cohesién
de 2 kg/cm?, Hallar la capacidad de carga con un factor de
seguridad minimo de 2.5 usando los factores de Meyerhof.

Un cimiento largo de 1.50 m de ancho est4 situado 90 cm por
debajo de la superficie de una arena de peso especifico 2,080
kg/m? cuando esté saturada y 1,760 kg/m® cuando esth seca y con
un 4ngulo de friccién interna de 37°. Calcular la capacidad de
carga con un factor de seguridad de 2.5 usando: 1) el método
grifico; 2) la ecuacién general con los factores de Bell-Terzaghi,
y 3) con los factores de Meyerhof. En cada caso hallar la capa-
cidad de carga si: a) el nivel freatico esti a 3.00 m por debajo
del cimiento, b) el nivel fredtico estd al nivel de la base del
cimiento y ¢) el nivel fredtico estd al nivel de la superficie
del terreno.

Una columna soporta una carga de 91,000 kg. El suelo es una
arena seca con peso especifico de 1,840 kg/m® y 4ngulo de
friccién interna de 40°, El factor de seguridad minimo debe ser
2.5 y para los cAlculos se usardn los factores de Meyerhof.

a) Hallar el lado de un cimiento cuadrado si éste se coloca en la
superficie del terreno.

b) Hallar el lado de un cimiento cuadrado si se coloca a 90 cm
por debajo de la superficie del terreno.

¢) Hallar el lado del cimiento cuadrado para el caso (b) si
el nivel fredtico se eleva hasta la superficic del terreno,
aumentando el peso especifico del suelo a 2,110 kg/m®.

Una tubina de vapor cuya base es de 6.10 X 3.65 m, pesa
1,100 toneladas y se colocard sobre un suelo de arcilla con
¢ = 1.5 kg/cm?, Hallar las dimensiones de la cimentacién con un
factor de seguridad minimo de 3. La cimentacién se colocar
a 60 cm por debajo del nivel del terreno.

Una columna soporta 154 toneladas; se apoyard en un cimiento
cuadrado sobre una arena que tiene ¢ = 38° y y = 1,920 kg/m?;
no olvidar que el factor de seguridad debe ser 2.5.
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a) Hallar el lado del cimiento cuadrado si éste se coloca en la
superficie del terreno.

b) Hallar el lado del cimiento cuadrado si éste se coloca a
1.20 m por debajo de la superficie del terreno.

©) ¢Seria més barato bajar el cimiento como en (b), s la
columna cuadrada tiene 45 cm de lado y el cimiento 60 cm
de espesor, que colocarlo en la superficie del terreno? EI
costo del hormigén colocado es de $52.30 el m? y la exca-
vacién $1.25 el m?.

Una columna con una carga de 216,000 kg se apoya en un ci-
miento cuadrado situado a 90 cm de la superficie de una arcilla
parcialmente saturada. Si ¢ = 15°, ¢’ = 0.5 kg/cm?® y y = 1,810
kg/m?, hallar la dimensién del cimiento con un factor de segu-
ridad de 2.5.

Una chimenea tiene una cimentacién cuadrada de 10.70 m de
lado y ejerce una presion de 2.5 kg/cm® en la superficie de
una arena de peso especifico 1,730 kg/m® cuando esti seca y
2,000 kg/m® cuando est4 saturada. Debajo de la arena, a una
profundidad de 9.10 m hay una veta de arcilla de 1.80 m de
espesor que pesa 1,682 kg/m® cuando esté saturada,

4) Dibujar un diagrama que muestre la variacién del aumento
del esfuerzo vertical debajo del centro del cimiento en funcién
de la profundidad.

Dibujar un diagrama similar al anterior que muestre el es-
fuerzo inicial efectivo en el suelo en funcién de la profundi-
dad. El nivel freético esté a 3 m de profundidad.

Dibujar un diagrama que mucstre el aumento de esfuerzo
2 la mitad de la capa de arcilla (a 10.00 m de profundidad)
en funcién de la distancia horizontal al centro del cimiento.
¢Cusl es el aumento promedio de esfuerzo directamente de-
bajo de la cimentacién?

&

s

La arcilla del problema 9:8 est4 normalmente consolidada y tiene
un indice de compresién de 0.63 y una relacién de vacios de
142,

a) Hallar el asentamiento producido por la carga inicial y el
aumento promedio del esfuerzo en el estrato de arcilla.

b) Debajo de la arcilla hay mas arena. Si el coeficiente de con-
solidacién es 18.6 cm? por dia, calcular aproximadamente el
tiempo necesario para:

1) el 25 por ciento, 2) el 50 por ciento y 3) el 75 por ciento
de la consolidacién.
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9:10

Hallar el aumento adicional en el esfuerzo y el aumento de
asentamiento en el problema 9:9 causado por un descenso per-
manente del nivel freatico hasta la profundidad de 6.00 m. Esto
ocurre después que el asentamiento debido a la carga de la
cimentacién se ha completado.

Un tanque de agua elevado, pesa 227 toncladas y descansa en
cuatro cimientos cuadrados separados 6.10 m de centro a centro.
La presién permisible en el suelo es 2.5 kg/cm?® El suelo estd
constituido por 7.60 m de grava debajo de la cual hay 2.40 m de
arcilla y debajo de ésta hay méas grava. El nivel fredtico estd
debajo de la arcilla. La arcilla y la grava pesan 1,760 kg/m®. La
relacién de vacios de la arcilla es 0.80 y el indice de compre-
sién 0.32.

a) Caleular el esfuerzo promedio efectivo en la arcilla antes y
después de la i6n. Usar el di de

b) Calcular el asentamiento del tanque.

¢) Calcular el asentamiento del tanque si se duplica el 4rea de
los cimientos. ¢En cuanto se reduce el asentamiento? (Expre-
sarlo como porcentaje del asentamiento original.)

Un monumento tiene una base de 12.20 por 18.30 metros y pesa
1,360 toneladas. Se apoya en un estrato de arena de 12.20 m
de espesor y debajo de este estrato hay uno de arcilla blanda de
1.50 m de espesor que descansa en roca. El nivel freatico estd
al nivel de la superficie del terreno. El peso de la arena saturada
es 2,080 kg/m® y el de la arcilla, 1,760 kg/m®.

a) Caleular el esfuerzo promedio efectivo en la arcila antes y

después de la i6n. Usar el di de

b) Calcular el asentamiento del monumento si para la arcilla
=113y C. =031
¢) Calcular el tiempo que se requiere para el 80 por ciento del

asentamiento final si k =7 X 10-° cm por segundo.
d) Recalcular esfuerzo y asentamiento usando el método aproxi-
mado.

La losa de cimentacién de una turbina tiene 6.10 por 12.20
metros y soporta una carga de 0.8 kg/cm®. El suelo consiste en
760 m de arcilla sobre arena compacta. El nivel fredtico estd
en la superficie del terreno. La arcilla tiene las siguientes carac-
teristicas: ¢ = 1.0 kg/cm?, y = 1,760 kg/m?, E = 375 kg/cm?,
o = 1.39 cm? por dia. La curva edométrica est4 dada en el pro-
blema 3:9.
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a) ¢Fs segura la cimentacién si se requiere un factor de segu-
ridad minimo de 2.5?
b) ¢Cuénto es el asentamiento por contacto?

) ¢Cuél es el aumento promedio de esfuerzo en el primer 1.50 m
del estrato de arcilla, en los 3.05 metros siguientes y al final
de los otros 3.05 m de arcilla?

d) ¢Cuanto es el asentamiento total por compresién?
¢) ¢Qué asentamiento se producird en un afio si se coloca una
fina capa de arena entre la arcilla y la losa de hormigén?

Prepare un informe ibi la falla o el i exce-
sivo de una debido a ci i d
Incluya los detalles siguientes:

) Condiciones del suelo,
b) Cimentaciones.

¢) Descripcién de la falla.

d) Causa de la falla.

¢) Medidas correctivas, si las hay.

Un edificio de concreto armado de 30.00 m por 2440 m pesa
3,500 kg/m? en el 4rea bruta. Las columnas estin separadas
6.10 m. El suelo es arena seca profunda que pesa 1,929 kg/m?
Los resultados siguientes se obtuvieron en un ensayo de carga
hecho en la superficie del suelo usando una placa cuadrada de
30 cm de lado.

Carga, kg Asentamiento, mm
500 144
750 2.16

1,000 2.88
1,250 3.61
1,750 4.33
2,000 5.05
2,250 6.48
2,500 12.93
2,750 17.16
3,000 21.50

Los cimientos se colocardn a 90 cm por debajo de la superficie
del terreno, El factor de seguridad minimo es 2.5.

4) Dibujar la curva de la prueba de carga y determinar la falla.

b) Calcular ¢.
¢) Hallar el tamafio minimo de los cimientos cuadrados.
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d) Hallar el asentamiento del cimiento para (c¢). Suponer que
los asentamientos con las presiones mis altas se pueden en-
contrar extendiendo las partes rectas de la curva de carga-
asentamiento y que se aplica la férmula 9:13b.

£) Si el asentamiento fuera excesivo ¢qué se deberia hacer?

Una pila de un puente tienc una carga total de 818 toneladas

métricas; esté ubicada en una planicie aluvial en la que el agua

tiene una velocidad muy pequefia. El perfil del suelo consiste en:

1. Nueve metros de arena firme que pesa 2,000 kg/m® y tiene
¢ = 35°

2. Seis metros de arena compacta que pesa 2,160 kg/m?® y tiene
¢ =420,

3. Un metro 80 cm de arcilla normalmente consolidada con
=125y Co = 048.

4. Treinta metros de arena gravosa compacta.

El agua subterrénea ests a 0.90 m de profundidad. Suponga que

el proyectista desea usar una cimentacién de superficie y que su-

pone que a 3.60 m de profundidad estard seguro contra la
socavacién.

a) ¢Cudl es el ancho minimo de la cimentacién cuadrada re-
querida, a la profundidad de 3.60 m, si el terreno puede

si la cb i6 tiene una con
respecto a la carga de 0.90 cm perpendicular al camino?
Se especifica un factor de seguridad de 3.

b) Hallar la de del do de
acero de una atagufa para tener un factor de seguridad de 1.5
contra el levantamiento del fondo, si el contratista excava
bajo el agua hasta el nivel de la cimentacién y después bom-
bea el agua de la excavacién desde una rampa hasta que el ni-
vel de dicha agua esté 0.60 m por debajo del fondo de la exca-
vacién. ¢Cuél serd el gasto aproximado del bombeo si la
arena firme tiene un coeficiente de permeabilidad de 1.5 X
10~ cm por segundo y la arena compacta es relativamente
impermeable? Suponga que a 30 m de la excavacién el nivel
del agua subterrénea no ha cambiado y que una red de
flujo de dos di es una para
las condiciones de la filtracién.

¢) ¢Qué cambios de esfuerzo y asentamiento (o expansién) se
producen por: 1) Excavacién seguida por 2) agotamiento?
Suponga que el valor de C. es el mismo en el aumento como
en la disminucién del esfuerzo en la arcilla.
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d) ¢Cuénto asentamiento se produce por el peso del hormigén
del cimiento vertido en la excavacién, que tiene 3.00 m de
espesor, suponiendo que el nivel del agua subterrnea recobra
su nivel 0.90 m por debajo de la superficie del terreno?

¢) ¢Cuhnto cambia el esfuerzo y qué asentamiento adicional se
produce cuando a las 818 toneladas de carga total, se le
suman 550 toneladas de la carga permanente del puente?

Una chimenea que pesa 1,800 toneladas métricas esté colocada
sobre una cimentacién circular con una presién unitaria ejerci-
da sobre el suelo de 2 kg/cm? (incluyendo el peso de la cimenta-
cién). El perfil del suelo consiste en arena desde la superficie
hasta una profundidad de 12 m, debajo de la cual hay una
capa de arcilla orgénica blanda de 1.18 m de espesor. Debajo
de la arcilla blanda se encuentra arena compacta hasta la pro-
fundida de 24 m y debajo de ésta la roca. La arena de la capa
superior pesa 1,650 kg/m?, cuando est4 seca y 1,970 kg/m?, cuando
est4 saturada y tiene un 4ngulo de friccién interna de 32°. La
arcilla blanda saturada pesa 1,670 kg/m?, tiene una relacién de
vacfos de 1.5 y un indice de compresién de 0.71. El nivel fres-
tico antes de la construccién estaba a 0.90 m por debajo de la
superficie del terreno y se ha bajado permanentemente a 4.60 m
por debajo de la superficic del terreno antes de comenzar la

de Ia i6n. La base de la cis i6n estard
2 3.00 m por debajo de la superficie del terreno.

a) Calcular el esfuerzo efectivo en la arcilla antes de la cons-
truccién.

b) Calcular el aumento en el esfuerzo efectivo en la arcilla
causado por el descenso del mivel freéitico y el asentamiento

por el

¢) Calcular el cambio de esfuerzo en la arcilla causado por la

yla én de la chi y el asenta-
miento que resulta por estas operaciones, suponiendo que el
intervalo de tiempo entre Ja excavacién y el vertido de con-
creto es tan corto que no hay tiempo para que se produzca
Ia descompresién de la arcilla,

d) Si el coeficiente de consolidacién de la arcilla es 18.6 cm? por
dia, gcuénto tiempo tomara el producirse el 90 por ciento
de la consolidacién?

€) ¢Esta segura la cimentacién contra una falla por capacidad
de carga, bajo la carga estatica?
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f) Esta segura la cimentacién contra una falla de capacidad
de carga si debe sufrir los efectos de un viento de 120 km
por hora? La chimenea tiene 6.00 m de diAmetro y 76 m
de altura.

£) Si la seguridad de la chimenea es precaria, ¢qué debe hacerse
para mejorarla?

h) Si se considera que el asentamiento es excesivo, ¢qué otro
tipo de cimentacién pudiera considerarse y por qué?
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Cimentaciones
profundas

Debajo del lugar escogido para construir un hospital de 20 pisos se
encontraba un depésito aluvial reciente de més de 30 m de espesor. La for-
macién era, arcilla ible blanda; sin embargo,
habfa dentro de la arcilla algunos estratos de arena entre firme y com-
pacta; uno de ellos a unos 12 m por debajo de la superficie del terreno,
tenfa 3 m de espesor. Debido a que la arcilla blanda no tenfa suficiente
capacidad de carga para una cimentacién por superficie, se decidié so-
portar la estructura en pilotes.

Se hincaron pilotes en varios puntos del lugar y ninguno pudo pe-
netrar a més de 14 m de la superficie del terreno. Algunos de los pilotes
fueron sometidos a ensayos de carga y en ningtin caso el asentamiento
fue mayor de 1 cm cuando se llegaba a la carga por pilotes del proyecto,
que era de 27.3 métricas. Basé en el de estos
ensayos se proyects la ci i6n de la 4 més de
10,000 pilotes, cuyas puntas se introductan enecl estrato de arena com-
pacta. Al afio de haberse terminado la construccién ya el edificio se habia
asentado, tomando la depresién la forma de una superficie céncava ha-
cia arriba con un méximo en el centro de cerca de 30 em con respecto
al nivel original, Al cabo de 20 afios la depresién ya tenfa un dimetro
de més de 120 m y cerca de 90 cm de profundidad en el centro. Fue
necesario hacer grandes reparaciones para mantener el edificio en servi-
cio. el aumenta al ritmo de la com-
presion secundaria y aunque ahora sélo pequefias reparaciones son nece-
sarias, el

Las cimentaciones profundas se emplean cuando los estratos de suclo
o de roca situados inmediatamente debajo de la estructura no son capaces
de soportar la carga, con la d: o con un
tolerable. El mero hecho de llevar la cimentacién hasta el primer estrato

545
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resistente que se encuentre no es suficiente, aunque ésta sea la decisién
que a menudo se mmz, como fue el caso de la cimentacién del hospital,
pues la ci da debe anali de la misma manera que
la que es poco profunda, Como la cimentacién superficial, también la
cimentacién profunda, mcluyendo los estratos de suelo o roca situados
debajo, deben ofrecer idad y no asentarse i por efecto
de las cargas de la estructura que soportan.
Hay dos formas de ci

pilotes y pilares. Los pilotes son fustes relativamente largos y esbeltos que
se introducen en el terreno. Aunque algunas veces se hincan en el te-
rreno pilotes hasta de 1.50 m de didmetro, por lo general sus diimetros
son inferiores a 60 cm. Los pilares son de mayor didmetro y se construyen
excavando y, por lo general, permiten una inspeccién ocular del suelo
o roca donde se apoyarin. Los pilares son en realidad cimentaciones por
superficie o sobre placa a gran profundidad. No se puede hacer una dis-
tincién precisa entre pilotes y pilares, porque hay cimentaciones que com-
binan las caracteristicas de ambas.

10:1 DESARROLLO Y USO DE LOS PILOTES

Los pilotes son anteriores a la historia que conocemos. Hace 12,000
afios los habitantes neoliticos de Suiza hincaron postes de madera en los
blandos fondos de lagos poco profundos para construir sus casas sobre
cllos y a altura suficiente para protegerlos de los animales que merodeaban
y de los guerreros vecinos. Estructuras similares estin actualmente en uso
en las junglas del sudeste de Asia y de la América del Sur. Venecia fue
construida sobre pilotes de madera en el delta pantanoso del rio Po, para
proteger a los primeros italianos de Jos invasores del este de Europa y, al
‘mismo tlempo para estar cerca del mar y de sus fuentes de subsistencia.
Los dieron a uela ese nombre, que signi-
fica pequefia Venecia, porque los indios vivian en chozas construidas
sobre pilotes en las lagunas que rodean las costas del lago Maracaibo. En
la actualidad las clm:nlacxoncs de pilotes tienen eI mismo propésito:
hacer posible las de casas y ias y comer-
cios en lugares donde las condiciones del suelo no son favorables.

Uso de los pilotes. Los pilotes se usan de muchas maneras, como
se muestra en la figura 10.1. Los pilotes de carga que soportan las cimen-
taciones son los méas comunes. Estos pilotes transmiten la carga de la
estructura a través de estratos blandos a suelos més fuertes e incompre-
sibles o a la roca que se encuentre debajo o distribuyen la carga a través
de los estratos blandes que no son capaces de resistir la concentracién de
la carga de un cimiento poco profundo. Los pilotes de carga se usan
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cuando hay peligro de que los estratos superiores del suelo puedan ser
socavados por la accién de las corrientes o las olas o en los muelles y
Ppuentes que se construyen en el agua.

Los pilotes de traccién se usan para resistir fuerzas hacia arriba, como
en las estructuras sometidas a subpresién, tales son los edificios cuyos
basamentos estan situados por debajo del nivel fredtico, las obras de pro-
teccién de presas o los tanques soterrados. También se emplean para
resistir el vuelco en muros y presas y como anclaje de los cables que sirven
de contravientos en las torres o retenidas en los muros anclados y en las
torres.

Los pilotes cargados lateralmente soportan las cargas aplicadas per-
pendicularmente al eje del pilote y se usan en cimentaciones sometidas
a fuerzas horizontales, como son los muros de sostenimiento de tierras,
los puentes, las presas y los muelles y como defensas y duques de alba en
las obras de los puertos. Si las cargas laterales son grandes, los pilotes in-
clinados pueden resistirlas mas eficazmente. Estos son pilotes que se hin-
can con un cierto 4ngulo. se usa una binacién de
pilotes verticales e inclinados, como en la figura 10.1c. Los pilotes se usan
algunas veces para compactar el suelo o como drenes verticales en estratos
de baja permeabilidad. Los pilotes colocados muy préximos unos de otros

e ek

" “Suelo-f{ blando” AN

o Transforir la corga b, Distelbuir in car- . Proteger la ciments-
a través de un su ga dentro de un cién contra_os
blando, a un estr suslo do gran fos producidos por
duro situado det espesor y homo- socavacidn

—

tar un 4. Actuar ‘como

d. Resiatir traccién r ‘cargas f. Comp
‘como en un anclaje aplicadas suelo suelto un_muro de
dicularments  al sostenimiento

pilote

Fig. 10.1 Diferentes usos de los pilofes.



548 Cimentaciones profundas

y las tablestacas anchas y delgadas unidas entre si, se usan como muros
de sostenimiento de tierras, presas temporales o mamparos contra filtra-
ciones.

10:2 HINCA DE PILOTES

La operacién de introducir el pilote en el terreno se llama hinca del
pilote. Como muchas otras operaciones que se realizan en las construc-
ciones, la hinca de pilotes es un arte, cuyo éxito depende de la habilidad
e ingeniosidad de los que la realizan; sin embargo, también como en mu-
chos otros trabajos de construccién se depende cada vez més de la cien-
cia de la ingenieria para hacerlos més eficaces. Atin méas importante que
el arte y la i ieria mecénica ltos en la i6n, resultan
otros factores que aseguran el buen funcionamiento de la cimentacién de
pllota_[e una vez terminada. Por lo tanto, el ingeniero que proyecta la

debe finab en la i6n y el ingeniero
constructor en el proyecto. El método més antiguo y uno de los mas am-
pliamente usados actualmente es por medio de una maza. Los construc-
tores orientales usaron durante centurias un bloque de piedra como maza;
un grupo de obreros dispuestos en forma de estrella alrededor de la ca-
beza del pilote levantaban la piedra por medio de cuerdas que mantenan
tirantes; por un movimiento ritmico de estirar y afl8far las cuerdas le-
vantaban la piedra en el aire y guiaban el golpe hacia abajo, sobre la
cabeza del pilote. Los romanos usaban un bloque de piedra que elevaban
por medio de una cabria en forma de A, utilizando la energia de esclavos
o caballos y guiaban su caida por medio de postes verticales.

Equipos para la hinca de pilotes o martinetes. Aunque la simple
armadura en forma de A que empleaban los romanos para la hinca de
pilotes lodavna se usa actual.meme (con energia mecénica), la méquina
més usada. es, una gria montada sobre es-
teras (figuras 10.2 y 10.3). Unidas a la pluma de la griia estan las gufas:
dos canales de acero unidas entre si por medio de separadores en U y
arriostradas por diagonales. Estas canales sirven de guia al martillo o
maza que tiene unas aletas que le permite resbalar entre las canales de
la guia. Las guias estdn aseguradas a la gréa por un tirante que general-
mente es ajustable, lo cual permite la hinca de pilotes inclinados. Para
los martillos de vapor se necesita una caldera de vapor o un compresor
de aire.

El pilote se coloca entre las guias y debajo del martillo. A veces se
colocan entre las gufas, preferiblemente, piezas que pueden deslizarse y
sirven para soportar lateralmente el pilote a la mitad o a las cuartas
partes de su longitud.
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Gufas

Martillo

Caldera de
vapor

Tirante
|—Pilots

a. Equipo de gréa montado sobre orugas b. Equipo de gufas basculantes
montado sobre orugas

Fig. 10.2 Partes principales de un equipo para hinca de pilotes o martinete.

Algunos equipos grandes se montan en una base de vigas I que se
apoya en una armazén de acero y emparrillado de madera. Estos equipos
se trasladan haciéndolos resbalar sobre vigas o rodillos. Para trabajos de
carreteras se usan equipos de gria instalados en vehiculos con llantas
de goma y para trabajos dentro de los edificios se han usado hasta mar-
tillos montados en camiones con orquilla para elevar pesas. Algunas
veces estos equipos o martinetes se montan en barcazas para trabajos
marinos o en carros de ferrocarril para trabajos en las vias. Cuando no
hay espaci® suficiente para una guia suelen usarse guias oscilantes que
se cuelgan de cables.

La caracteristica més importante de un equipo para la hinca de pi-
lotes, desde el punto de vista del ingeniero, es su capacidad para guiar
el pilote Debe ser lo fuerte y rigido para
‘mantener el pilote y el martillo en su posicién y con la inclinacién fijada,
a pesar del viento, las obstrucciones bajo el terreno y el movimiento del
martillo.

Martillos o mazas para la hinca de pilotes. El martillo mis sim-
ple es la maza, que consiste en un bloque de acero fundido que pesa de
250 a 1,000 kilogramos. Se eleva por medio de un torno de 1.50 a 3.00 m
sobre la cabeza del pilote y luego se deja caer. La hinca de pilotes con
maza es simple, pero muy lenta y se usa solamente en pequefios trabajos
en los que el constructor tiene que improvisar su equipo o cuando no estd
justificado el costo del traslado de equipos pesados.

El martillo de vapor de simple efecto se compone de un pesado blo-
que de acero fundido, que es la maze, un pistén y un cilindro (figu-
ra 10.4a). Se introduce vapor o ‘aire comprimido en el cilindro para le-
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Fig. 103 Equipo para la hinca de pilotes montado sobre esteras y con guias que se
pueden inclinar para hincar pilotes inclinados. (Cortesia de Raymond Intemational Inc.).

vantar la maza 60 0 90 cm y luego se le da salida al vapor para que la
maza caiga sobre la cabeza del pilote. Estos martillos son simples y fuertes
y golpean a baja velocidad, con encrgfa relativamente constante a pesar
del desgaste, los ajustes y las pequefias variaciones en la presién del vapor.
Sus caracteristicas se dan en la tabla 10:1.

En los martillos de doble efecto o diferenciales (figura 10.4b) se em-
plea el vapor o el aire comprimido para levantar la maza y para acelerar
la caida, Los golpes son més répidos, de 95 a 240 por minuto, con lo
cual se reduce el tiempo necesario para la hinca del pilote y hasta se hace
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ésta més fAcil en arena suelta. El martillo puede perder parte de su efi-
ciencia con el desgaste o el ajuste deficiente de la vélvula. La energia
que se desarrolla en cada golpe varia grandemente con la presién del
vapor o del aire y se necesita una inspeccién cuidadosa para estar seguros
de que dicha presién es la especificada y constante. Si el nimero de
golpes por minuto es aproximadamente el especificado, como se da en la
tabla 10:1, la presién del vapor es probablemente correcta.

Nota: Maza al final
de la carrera

[

Anillos
del

piston

Z =

=

Iaullhllrl Lumbrera de
le escape- combustible
W)
Cavidad para Yunque
combustible
a. Esquema de un martillo b, Esquema de un martille c. Esquema de un martillo
de simple efecto de dobl fecto diesel sencillo
tipo abierta tipo encerrado

Fig. 10.4 Esquemas de la construccién de los martillos de vapor para la hinca de
pilotes.

Los martillos de vapor pueden operar con vapor o con aire compri-
mido; la operacién con vapor cs més eficiente, especialmente si se em-
plean generadores de vapor circulante. Si el martillo va a operar bajo
el agua, lo cual se puede hacer con el de doble efecto de tipo cerrado, s
necesita suministrar aire.

Los martillos Diesel para Ia hinca de pilotes se encuentran en el mer-
cado en tamafios cada vez mayores. El martillo Diesel se compone de un
cilindro de fondo macizo y una maza pistén encerrada en el mismo. Al
comenzar la hinca la maza se levanta mecénicamente y luego se deja
caer. El combustible se inyecta dentro del cilindro cuando cae la maza,
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produciéndose la ignicién por el calor del aire comprimido por la maza. El
impacto y la explosion fuerzan el cilindro hacia abajo contra el pilote
v a la maza hacia arriba, para repetir el ciclo autométicamente. Las ma-
yores ventajas del martillo Diesel son: que lleva consigo la fuente de ener-
gia, es econémico y se opera facilmente. La energia por golpe es alta en
relacién con el peso del martillo, pero éta se desarrolla por la alta veloci-
dad de los golpes de una maza de peso mediano. La mayor desventaja
estriba en que la energia por golpe varia con la resistencia que ofrece ¢l
pilote y es extremadamente dificil valorarla en la obra. En algunos tipos
de martillo Diesel la distancia del recorrido de la maza se puede observar
visualmente y calcular la energia, aproximadamente, por el producto del
recorrido y el peso de la maza. En otros martillos se puede estimar la
energia por la presién del aire generada en una cimara de rechazo situada
sobre el martillo. Debido a que la energia es variable, el martillo Diesel
es el que mejor se adapta a los casos en que el control de la energia no es
critico, o donde éste pueda ser vigilado de cerca en los momentos criticos.

TABLA 10:1 CARACTERISTICAS DE LOS MARTILLOS TIPICOS
PARA LA HINCA DE PILOTES

Martillo Tipo Maza Carrera Energla/golpe  Golpes
por
bk plg Bp  kgm min.
Vulean 2 Simple efecto 3000 1360 29 74 760 105 70
Vulean 1 Simple efecto 3000 2270 36 91 15000 2075 60
Vulean 0 Simple efecto 7500 3400 39 99 2435 330 50
McKieman-Terry §-3  Simple efecto 3000 1360 3% 91 900 1245 65
McKimonTary 83 Smplaelos 300 20 % 9 2% 60
‘erry 983 Doble efecto 0 7?5 —  — 1205 145
mk ran-Tery 1135 Dbl slects 5000 270 —  — 1910 2650 95
man-Terry G5 Diferencial 5000 2270 — — 16000 2210 100
i Terry S-14  Simple efecto 14000 6360 32 81 37500 518
Vulean 50C Difereacial 5000 2270 —  — 15100
Vulean 65C Diferencial 6500 —  — 1m0 255 107
Vulean Diferencial 8000 3630 —  — 2450 3380 111
McKiernan-Terry DE20  Diesel 2000 910 113* 287 18800* 2 480
McKieman-Terry DEAD  Diesel 4000 1820 120° 328 43000% 5945  48%
Link Belt 520 Diesel (DA) 5000 2270 — — 30000 4150
Raymon de 65 CH Hidrdulico 6500 2960 — — 19500 2695 130°

* Energfa mixima para carrera méxima y velocidad minima.

Un martillo de doble efecto movido por presién hidraulica es algo
més répido y ligero que el equivalente de vapor, porque la presién con
que funciona es mucho mayor. El sistema compacto de la bomba hidréu-
lica es més ficil de trasladar que el voluminoso compresor de aire o la
caldera de vapor; sin embargo, las altas presiones llevan aparejados pro-
blemas mecénicos més dificiles. El martillo ligero de doble efecto, produ-
cird la misma energia en kilogrametros en el instante en que la maza
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hace contacto con la cabeza del pilote, que un martillo pesado de vapor
de simple efecto cayendo de 0.75 a 0.90 m de altura. Sin embargo, los
efectos de los dos golpes son diferentes, debido a la gran diferencia de
velocidades que tienen las mazas en el instante del golpe. Considérese
la hinca de un clavo de via usando primero un martillo para tachuelas
golpeando duro y ripidamente, después usando una mandarria pesada
dejéndola caer de pocos centimetros de altura, de manera que se produzca
la misma cantidad de energia que en el caso anterior. Los golpes lentos y
pesados hincan el clavo, mientras que el martillo para tachuelas rebotarfa.
La misma diferencia de efectos se puede observar en la hinca de pilotes. La
experiencia demuestra que el peso de la maza debe estar entre un tercio
y dos veces el peso del pilote.

En la mayoria de los martillos para hinca de pilotes es necesario usar
sombreretes protectores para distribuir la fuerza del golpe del martillo
en la cabeza del pilote. El sombrerete se hace de acero fundido y con-
tiene en su interior un bloque renovable de madera, fibra o un metal
laminado y goma o un cojin pléstico y contra él golpea el martillo. Los
sombreretes para la hinca de pilotes de hormigén armado pueden estar
provistos ademds de un cojin de madera que se coloca entre el propio
sombrerete y la cabeza del pilote.

Comportamiento del pilote durante la hinca. La hinca de pilotes
es una operacién fascinante que siempre atrae multitud de espectadores.
Las nubes de vapor y el continuo martillar les hacen detenerse, pero en
general, no advierten lo que requiere més atencién del ingeniero: el com-
portamiento del pilote durante la hinca. En suelos muy blandos los pri-
meros golpes del martillo pueden hincar el pilote varios metros; de hecho
el pilote puede introducirse en el terreno bajo el peso del martillo sola-
‘mente; sin embargo en los suelos duros cada golpe del martillo esté acom-
pafiado por una deformacién del pilote y la consiguiente pérdida de
energia. Si se sostiene un pedazo de tiza contra el pilote y se mueve uni-
formemente en direccién horizontal a medida que se hinca el pilote,
quedaré trazado en el pilote un grafico que representa el movimiento
vertical del pilote con respecto al tiempo. Un ejemplo tipico de este gra-
fico puede verse en la figura 10.5. El golpe del martillo produce inicial-
mente un movimiento del pilote hacia abajo, pero éste es seguido por un
rebote que representa la compresién eldstica temporal del pilote y del
suelo que lo circunda. El movimiento inicial menos el rebote es lo que
se llama penetracién y es el movimiento neto del pilote en el suelo por
el efecto de un golpe del martillo. La penetracién promedio para varios
golpes se puede hallar de la resistencia a la hinca, que es el nmero
de golpes necesarios para hincar el pilote una distancia determinada,
generalmente 2.5, 15 o 30 cm.
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Penotracién

Tiempo

Fig. 10.5 Gréfico del movimiento de la cabeza del pilote durante la hinca.

Cuando el pilote es muy largo y la hinca dificil, el comportamiento
del pilote es més complejo. En el momento del impacto la parte superior del
pilote se mueve hacia abajo; la parte inmediatamente debajo se com-
prime eldsticamente y la punta del pilote permanece momentineamente
fija. La zona de compresién se mueve ripidamente hacia abajo y alcanza
la punta del pilote una fraccién de segundo después de producirse el im-
pacto. Como resultado de esta onda de compresion, la totalidad del pilote
no se mueve hacia abajo en un instante, sino que lo hace en segmentos
més cortos.

Otros métodos de hinca de pilotes. En los suelos no cohesivos se
puede usar el chiflén de agua para hincar hasta su posicién final pilotes
cortos con cargas ligeras y para ayudar la hinca de pilotes largos con
cargas pesadas. El chorro se produce inyectando agua con una presién
de 10 a 20 kg por cm? por un tubo de 3.8 a 5.0 cm de didmetro, que tiene
una boquilla de mitad del mismo. El chorro de agua se puede usar para
abrir un hueco en la arena antes de proceder a la hinca o se puede fijar
el tubo o un par de tubos, a los lados del pilote (o dejarlo embebido en el
pilote de concreto) de manera que la accién del chorro de agua y la
hinca sean simult4neos. Como el chorro de agua afloja el suelo, corrien-
temente se interrumpe antes que el pilote alcance su posicién final y los
tiltimos decimetros de la penetracién se hacen con el martillo solamente.
Si se usa demasiada agua el chorro puede aflojar los pilotes que se hayan
hincado previamente. El chiflén de agua beneficia grandemente la hinca
en arena compacta, pero su ayuda es pequefia en las arcillas.

Cuando el pilote deba atravesar capas superiores de arcilla compacta
© roca blanda para alcanzar el estrato de sustentacién, se puede ahorrar
tiempo y dinero haciendo una perforacion previa. Si el suelo es seco esta
perforacién se hace con una barrena y se deja caer el pilote dentro del
agujero abierto. Si el suelo se mantiene continuamente firme. sc puede
fabricar un pilote de concreto en el agujero para formar un pilote de
colado in situ (que se estudia posteriormente en este capitulo).

Si el suelo contiene vetas blandas, se puede hacer el agujero con una
barrena rotatoria y se mantiene abierto rellendndolo con una pasta blanda
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de suelo y agua. El pilote se hinca a través de esa pasta hasta el estrato
firme situado debajo.

El punzonado es la hinca en el suelo de un pesado perfil de acero
laminado, para horadar las obstrucciones o romper las vetas duras que
puedan dafiar y hasta impedir la penetracién de pilotes pequefios. El
perfil de acero que se haya empleado como punzén se sacard antes de
hincar el pilote.

Se emplean los gatos para hincar pilotes cuando no se permiten las
vibraciones del martillado o cuando no hay espacio suficiente para usar
martillos. Se usan principalmente en obras de recalce de cimentaciones,
donde el pilote, en pequeiias secciones, se hinca por medio de gatos, usando
el peso de la propia estructura como reaccién.

Los vibradores son efectivos, segiin se ha comprobado, en la hinca de
pilotes en suelos limosos y arenosos.® Los vibradores consisten en un
par de pesos que giran en direccién contraria, orientados de manera que
produzean movimientos hacia arriba y hacia abajo. Se han usado vibra-
dores con velocidades de 735 a 2,500 revoluciones por minuto y que pesan
de 12,000 a 14,000 kg respectivamente. Un vibrador de 12,000 kg movido
por un motor eléctrico de 200 caballos de vapor desarrolla una fuerza
din&mica de cerca de 159,100 kg Un pequefio vibrador de 100 caballos
de vapor do para la hinca y i6n de tabl pesa 5,000 kg
y desarrolla una potencia de 7,466 kgm por minuto, a una velocidad de
700 a 1,000 revoluciones por minuto, X%

Se han empleado vibradores gigantes en pares sincronizados para hin-
car pilotes de 1.20 m de didmetro y hasta cajones més grandes.

El vibrador sénico genera la vibracién en resonancia con el pilote;
de esta manera el impulso de la vibracién esta en fase con la onda de
compresién eldstica que viaja hacia abajo en el pilote y la energia para
vencer el rozamiento y la resistencia en la punta se usa més eficiente-
mente. Una méquina de hinca de combustién interna produce la fre-
cuencia variable que es necesaria para armonizar con la frecuencia na-
tural del pilote como columna eldstica. La velocidad de hinca es asom-
brosa en muchos casos y el ruido y las molestias de las sacudidas son
menores que en la hinca con martillos de percusién.

10:3 CAPACIDAD RESISTENTE DEL PILOTE

La capacidad de una cimentacién de pilotaje para soportar cargas sin
falla o asentamiento excesivo, depende de varios factores: la losa sobre
los pilotes, el fuste del pilote, la transmisién de la carga que soporta el
pilote al suelo y el suelo y los estratos subyacentes de roca que finalmente
soportan la carga. El célculo y proyecto de la losa sobre los pilotes es
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esencialmente un problema estructural que se encuentra en los libros de
texto para proyectos de hormigén armado; es raramente un problema
eritico o una causa de dificultades. En el anlisis y proyecto del fuste
del pilote intervienen tanto el suelo como el pilote. Corrientemente la
capacidad del fuste del pilote obedece a necesidades constructivas y es
mucho mayor que la necesaria para la carga méxima; pero puede ser
critica en el caso de pilotes esbeltos con cargas pesadas o cuando se encuen-
tran dificultades en la construccién. La transferencia de la carga del pilote
al suelo es lo que se llama capacidad de carga del pilote y es frecuente-
mente causa de dificultades en las cimentaciones de pilotaje. La capaci-
dad de los estratos inferiores para soportar la carga depende del efecto
combinado de todos los pilotes actuando conjuntamente. Aunque la ca-
pacidad de los estratos inferiores rara vez recibe atencién, es frecuente-
mente fuente de dificultades en las cimentaciones de pilotaje.

Fuste del pilote. El fuste del pilote es una columna estructural que
estd fija en la punta y generalmente empotrada en la cabeza. La estabi-
lidad eldstica del pilote y su resistencia al pandeo ha sido investigada
tebricamente y por ensayos de carga.®* EI pandeo de un pilote depende
de su alineamiento, longitud, momento de inercia y médulo de elastici-
dad y de la resistencia eldstica del suelo que lo circunda. Tanto la teoria
como la prictica demuestran que el soporte lateral del suelo es tan efec-
tivo, que {ni en pilotes esbeltos hincados en ar-
cillas muy blandas o en pilotes que se extiendan fuera del suelo, en el
aire o en el agua, puede producirse pandeo Por lo tanto, los pilotes en
arena o en arcilla blanda se p como si i
arriostrados o fueran co]umnas cortas. Esto se ha comprobado por en-
sayos de carga en pilotes de 30 m de longitud en arcilla blanda en un
lugar del Medio Oeste. Los pilotes de acero de seccién H fallaron por
arriba de la superficie del terreno cuando se alcanzé el limite elstico
del acero y los de concreto por rotura por aplastamiento, cuando se al-

Ia a del hormigén (figura 10.23).

Lo mis i a i como limitacién de la capacidad del
fuste de un pilote es la i ial la de las
uniones de dos secciones del pilote; esto puede conducir a desviaciones
de la parte inferior del pilote y a que se produzca un 4ngulo en la alinea-
cién del mismo (como la pata de un perro) y a una reduccién de la
seccién transversal del pilote y una pérdida de resistencia como columna
corta. El estudio que se ha hecho de los pilotes en forma de “pata de
perro” demuestra que su capacidad no se reduce materialmente, siempre

que el suelo circundante sea firme®s La reduccién de resistencia del
pilote como columna se puede evitar con un cuidadoso control de los pro-
cedimientos constructivos.
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Efecto del pilote en el suelo. La forma de distribucién del esfuer-
20, el asentamiento y capacidad méxima de una cimentacién por pilotaje,
depende del efecto del pilote en el suclo. El pilote, representado por un
cilindro de longitud L y didmetro D, figura 10.6a, es una discontinuidad
en la masa de suelo, que reemplaza o desplaza al suelo, segin sea insta-
lado por excavacién, como un pilar, o por hinca.

Agujero perforade  Zona de cortante | D D 2 D D,
. \ i -

Pilote por

Suelo comprimido o

hacia dentro

Desplazamiento
Agujero. inicial

Zona de cortante

& KEX i o
Zona, portuthada”” == Bnnlalflmllnlu penetracién

por pilote Cortante general
hincado
s Fllot come una b, Cortate coflel airdedor do plots . Copacid do carsa
discontinuidad por . excavacidn y por desplazamiento en la punta del
en el suelo pilate

3 Efecto producido en el suelo por un pilote durante la hinca. (Tomada de
Meyerhof 10:0 y Vesic10:1),

La excavacién altera el suelo i la forma de distribucién del
esfuerzo; el suelo puede ser comprimido hacia adentro, figura 10.6b, des-
organizéndose la estructura de las arcillas y reduciéndose la compacidad
de las arenas. Al forzar un pilote dentro del agujero o al colocar concreto
fresco, puede que se fuerce parcialmente el suelo hacia afuera, origindn-
dose mas alteracién.

La hinca del pilote origina aéin mayor alteracién. La punta del pilote
actiia como un pequefio cimiento con un cono de suelo que se forma
debajo de ella que perfora hacia abajo forzando al suelo hacia los lados
en sucesivas fallas de capacidad de carga, figura 10.6c. Alrededor del
pilote se forma una zona de alteracién o suelo reamasado que tiene un
ancho de D a 2D. Si la hinca va acompafiada por el chorro de agua o
la preperforacién de un pequefio agujero, la zona de alteracién es me-
nor. Dentro de la zona de alteracién se reduce la resistencia de cohesién
de las arcillas das y de los suelos dos. En la mayoria de los
suelos no cohesivos se aumenta la compacidad y el 4ngulo de friccién in-
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terna; 1% sin embargo, en un suelo muy compacto pudiera haber una re-
duccién en la compacidad en la zona inmediata al pilote, debido al es-
fuerzo cortante y a una ligera reduccién local del 4ngulo de friccién
interna.

El desplazamiento producido por la hinca de los pilotes tiene dos
efectos. Primero, se produce un levantamiento del terreno en los suelos
de arcilla saturada y en los no cohesivos compactos. El levantamiento del
terreno algunas veces empuja lateralmente 30 o 60 cm los pilotes hin-
cados previamente o levanta la superficie del terreno una cantidad equiva-
lente al volumen de suelo desplazado. Segundo, se establece una fuerte pre-
sién lateral en el suelo. Los limitados datos disponibles indican que la
presion lateral total, en arcilla saturada, puede ser tanto como dos veces
la presién vertical total de la sobrecarga de tierra y en las arenas la pre-
sién lateral efectiva puede ser desde la mitad a cuatro veces el esfuerzo
vertical efectivo.’®® En las arcillas hay i indi
de presiones atin mayores, como son el colapso de atagufas y el aplasta-
miento de pilotes de tubo abierto de paredes delgadas o de camisas de
acero y el empuje que reciben las estructuras situadas cerca de los pilotes
que se estin hincando.

El aplastamiento de un pilote tubular, figura 10.7, ocurrié en un
grupo de 36 pilotes espaciados a 0.90 m, hincados en una arcilla resistente.
El desplazamiento producido por los pilotes hincados en arcilla, en una

construccién, rompi6 los cimientos por superficie y levants 7.5 cm un
muro de un edificio contiguo,

Fig. 10.7 Aplastamiento de un pilote tubular sin rellenar, en un grupo grande de pilotes
hincados en arcilla resistente.
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En las arcillas saturadas el aumento de presién cs, en su mayor parte,
esfuerzo neutro, que con el tiempo se disipa en el suelo circundante, lo
que hace que la presién lateral caiga hacia su valor original, algo me-
nor que la presién de la sobrecarga de tierra. La reduccién del esfuerzo neu-
tro en la arcilla estd fiada por una i6n de la resistencia, que
en algunos casos excede finalmente la resistencia original del suelo no
alterado.

La hinca de pilotes con martillo produce choque y vibracién que se
transmite, a través del terreno, a las estructuras contiguas. Esto puede mo-
lestar a los ocupantes y cuando es muy intenso causa dafios fisicos. Si el
suelo es arena muy suelta, fina y saturada, las vibraciones pueden causar
una licuefaccién temporal de la misma, con la correspondiente pérdida
de capacidad de carga, produciéndose graves dafios; aunque esto rara-
mente ocurre. Es més comtn que las, vibraciones produzcan, en depésitos
de arena suelta, un hundimiento de la superficie del terrcno, a pesar del
desplazamiento producido por los pilotes. EI hundimiento se puede exten-
der tanto como hasta 30 m de la estructura, segiin la longitud de los
pilotes y la intensidad de la hinca. Esto causa asentamientos y dafios en
los edificios cercanos.

Transferencia de Ia carga del pilote. El pilote transfiere la carga
al suelo de dos maneras, como se indica en Ia figura 10.8.1%%2%% Primero,
por la punta, en compresién, que se llama resistencia por la punta, y
segundo, por esfuerzo cortante a lo largo de su superficie lateral, llamado
comtinmente friccién lateral (aunque una verdadera friccién no se des-
arrolla en todos los casos). Los pilotes hincados a través de estratos débi-
les hasta que su punta descanse en un estrato duro, transfieren la mayor
parte de su carga por la punta y algunas veces se les llama pilotes resis-
tentes por la punta. En suelos homogéneos los pilotes transfieren la mayor

Fig. 10.8 Traspaso de la carga del pilote ol svelo por la resistencia en la punta y
por friccién lateral.
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parte de su carga por friccién lateral y se les llama pilotes de friccién o
pilotes flotantes; sin embargo, la mayoria de los pilotes desarrollan ambas
resistencias.

Campo de esfuerzos alrededor del pilote. La zona de esfuerzo
inicial alrededor de un pilote que se coloque perforando el suelo o por
medio de chiflén de agua, estd probablemente muy cerca del estado de
reposo; lo cual depende de la reduccién del esfuerzo que acompaiie a la
compresién del suelo hacia el agujero y del aumento del mismo producido
por el desplazamiento del suelo al colocarse el pilote.

Al cargarse al pilote el campo de esfuerzos cambia, porque la carga
del pilote se transfiere al suelo.

El anilisis de los esfuerzos producidos por una carga vertical que se
ha introducido por debajo de la superficie de un sélido eldstico, isétropo
y semiinfinito, fue desarrollado por Mindlin, figura 10.9.2%2° Es analogo
al anélisis de Boussinesq para cargas en la superficie. El incremento de
esfuerzo vertical, Ao, producido por una carga Q a la profundidad L, que
es Ia longitud del pilote, estd dado por la expresién:

Aoy = %I,, (10:1a)

I = f(z/L;%/L). (10:1b)

En la figura 10.9 se muestran las curvas de igual esfuerzo ver-
tical en términos de I, para profundidades unitarias de z/L=m y la
carga Q. La mitad derecha muestra los csfucrzos verticales a un radio
n=x/Lym=z/L, para la resistencia por la punta solamente a la pro-
fundidad L; la mitad izquierda muestra el esfuerzo vertical para una dis-
tribucién uniforme de Q por friccién lateral a lo largo de la longitud del
pilote; figura 10.8. El esfuerzo vertical calculado por el anélisis de Bous-
sinesq suponiendo que el pilote resistente por la punta estd en la superficie
de una masa eldstica, se indica, a manera de comparacién, por una linea de
puntos en la mitad derecha del diagrama. Esto demuestra que el aumento
de esfuerzo debido a la resistencia por la punta dentro de la masa elstica
cerca de la punta del pilote es, aproximadamente, la mitad de la hallada
por el anélisis de Boussinesq para cargas en la superficie.

Por arriba de la punta del pilote, dentro de una zona cilindrica cuyo
radio es alrededor de la mitad de la longitud del pilote, la resistencia por
la punta produce un incremento de esfuerzo negativo, Ao, o una reduccién
del esfuerzo vertical en la masa. Los esfuerzos radiales (en direccién la-
teral) son anilogamente influidos por el esfuerzo vertical transferido al
suelo por el pilote. Por arriba del punto de carga el esfuerzo radial se reduce
y por debajo se aumenta.
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Flg. 10.9 Curvas isobéricas alrededor y por debajo de la punta de un pilofe en un sélido
semiinfinito homogéneo y eldstico; anélisis de Mindlin. (Segdn O. Grillo10:10),

El efecto combinado de la resistencia por la punta y Ia friccién lateral
en la zona de esfuerzo, depende de sus magnitudes relativas como también
de Ia distribucién de la friccién lateral a lo largo del pilote.

Se puede estimar el esfuerzo vertical producido por un pilote, cuya
carga estd por debajo de la falla, usando la figura 10.105. Del limitado
néimero de observaciones que se han hecho de pilotes en materiales homo-
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géneos se deduce que, para longitudes de pilotes que excedan de 20 did-
metros, la resistencia por la punta est4 entre } y 4 de la total; para pilotes
mis cortos la parte de la resistencia total que toma la punta aumenta en
proporcién a la relacién D/L. Si el suelo o la roca en la punta del pilote
es mis rigido que a lo largo del fuste, la resistencia por la punta serd
mayor. A medida que la carga se acerca a la de falla la proporcién de
Ia carga que se transfiere a la punta depende de la resistencia méxima
o limite a fuerza cortante del suelo en la punta, comparada con Ia resis-
tencia limite a esfuerzo cortante en friccién lateral.

Esfuerzos en la zona adyacente al pilote. El esfuerzo vertical gy,
en la zona inmediatamente adyacente a un pilote con perforacién previa
y descargado es vz, figura 10.10,

A medida que se aumenta la carga en el pilote, hay una reduccién en
el esfuerzo vertical inmediatamente adyacente en la parte inferior del
pilote debido a que la carga es transferida a la punta, como puede verse
por la zona de traccién de la figura 10.9. Aunque esto puede ser parcial-
mente compensado por el aumento en el esfuerzo vertical causado por la
transferencia de carga por friccién lateral en la parte superior, el efecto
neto en pilotes largos y esbeltos seré una reduccién de esfuerzo. Adems,
el hundimiento de la masa de suelo alrededor del pilote produce una re-
duccién del esfuerzo vertical similar al que se produce en una zanja que

] vie
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8. Distorsién y zona de efecto arco . Esfuerzo vertical gzp, en el suelo
alrededor de un pilote que estd adyacente a un pilote cargado que
préximo a fallar estd proximo a fallar

Fig. 10.10 Esfuerzo vertical adyacente a un pilote cargado. (Tomado de Vesic10:7).
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se ha rellenado, figura 8.27. Como resultado de esto, el esfuerzo vertical
adyacente a un pilote cargado es menor que yz, por debajo de una pro-
fundidad critica z, figura 10.105. Por debajo de la profundidad z, el
esfuerzo vertical inmediatamente adyacente a un pilote por perforacién
o hincado con chorro de agua, depende de la carga del pilote. En la falla,
los ensayos indican que es aproximadamente igual a yzo; con cargas més
pequefias es algo més alto. En pilotes hincados (los cuales ya han sufrido
“fallas” sucesivas durante la hinca) la presién lateral por debajo de z
esti aparentemente muy cerca de yz, cualquiera que sea la carga. Los
ensayos a gran escala en suelos hechos por Vesic®? en el Instituto Tec-
nolégico de Georgia y por Kerisel 1 en Francia, indican que la profun-
didad critica 2z, es funcién de la compacidad relativa. Para D, < 30%,
z.= 10D para D, > 70%, z, = 30D; para compacidades intermedias z
es aproxi proporci ala idad relativa.

La presién lateral del suelo contra la superficic del pilote se puede
expresar por la ecuacién:

o= KiFap. (10:2)
El coeficiente de la presién de la tierra, K,, depende del desplaza-
miento del pilote y de la compacidad o compresibilidad del suelo.

TABLA 10:2 COEFICIENTE DE LA PRESION LATERAL DE LA TIERRA ADYACENTE
AL PILOTE EN LA FALLA, EN SUELOS NO COHESIVOS

Suelo Condicién del desplazamiento Ks
Arena sulta Pilote instalado con chiflén 05 2075
Pilote instalado con perforacién previa 075 a 15
Pilote hincado 2 a3
Arena compacta  Pilote instalado con chiflén 05 al
Pilote instalado con perforacién previa 1 a2
Pilote hincado 3 as

Para los pilotes colocados con chiflén de agua o con perforacién previa
el valor de K, aumenta con la carga; el valor maximo se produce en
la falla.

Anilisis estatico de la capacidad de carga de un pilote. La m4-
xima capacidad de carga de un pilote o pilar es la suma de Ia resistencia
por la punta y por la friccién lateral en el instante de la carga méxima:

Qo = Qas + Qor. (10:3)

Los valores méximos de Qgpo y Qsro se pueden analizar separadamente.
Ambos estin basados en el estado de los esfuerzos alrededor del pilote (o
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de cualquier cimentacién profunda) y en la forma de distribucién del
esfuerzo cortante que se desarrolla al fallar.
En el pllote reslsleme por la punla ésta se asemeja a una cimentacién

por superfi Cuando se carga el pilote se
forma un cono de suelo no alterado que se adhiere a la punta. Como la
punta va p més f aumenta la carga, el

cono fuerza el suelo hacia los lados cortando la masa a lo largo de una
superficie curva, figura 10.6¢. Si el suelo es blando, compresible o tiene
un médulo de elasticidad bajo, la masa situada mas alli de la zona de
esfuerzo cortante se comprime o deforma, permitiendo que €l cono penetre
mas. Esta es una forma de esfuerzo cortante local similar al descrito para
las cimentaciones poco profundas, capitulo 9. Si el suelo o la roca son muy
rigidos, la zona de esfuerzo cortante se extiende hasta que el desplaza-
miento total permita al cono perforar el suelo hacia abajo. Se han pro-
puesto varias formas para la zona de esfuerzo cortante para evaluar la
resistencia en la punta. Igual que los resultados de los anilisis de las ci-
mentaciones poco profundas, éstos se pueden expresar en la forma general
siguiente:

B,
qn=—2ZN,+cN¢+q'N,. (9:3)

Para los pilotes en que B es pequefio, frecuentemente se omite el primer
término:
go=cNe+ ¢ N, (10:4)

Aunque se han deducido muchos factores diferentes de capacidad de
carga para cimentaciones profundas, la variacién de los que han sido
verificados con alguna extensién, por ensayos en pilotes de tamafio na-
tural, se representa en la figura 10.11. Las curvas inferiores son los factores
de Meyerhof para ci fones poco idas para la forma
circular o cuadrada. Las curvas superiores son para la falla general de
esfuerzo cortante, adaptadas de las de Meyerhof'®® y se requiere el des-
arrollo completo de la zona de esfuerzo cortante, lo que solamente puede
ocurrir en un sélido rigido-pléstico o en una arena compacta. Las curvas
intermedias son adaptadas de los trabajos de Berezantzev; en arena estas
curvas se ajustan a los resultados de los ensayos en modelos a escala grande
y a tamafio natural en pilotes hincados.1%12

Es dificil precisar cual es el factor de capacidad de carga correcto que
debe usarse en cada caso. Los factores para cimentaciones poco profundas
se aplican a los pilotes resistentes por la punta o a los pilares, cuando des-
cansan en estratos duros y sobre los cuales se encuentran formaciones dé-
biles. También se aplican a los pilotes embebidos en arcillas blandas y
arenas sueltas. Los factores mis altos se aplican solamente a las arcillas
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Fig. 10.11 Factores de capacidad de carga para cimentaciones cuadradas o circulares
de poca profundidad y profundas. (Tomados de Meyerhof10:6 y Berezantzev10712).

més duras y a las arenas muy compactas, en las cuales la punta del pilote
quede embebida a una profundidad de 10D. Los factores para condicio-
nes intermedias entre estos limites, se pueden hallar por interpolacién, pero
con cautela. Los ensayos han demostrado, en muchos casos reales, que las
curvas intermedias son aplicables.

Si los pilotes son hincados en el suelo, el 4ngulo de friccién que debe
usarse es el que se obtiene después de la hinca. Segin Meyerhof,* en las
arenas se produce un aumento de 2 a 5 grados sobre el valor obtenido
antes de la hinca. Si Ia colocacién del pilote se hace con chiflén de agua
o con perforacién previa, el 4ngulo no cambia précticamente.

El valor apropiado de g’ al nivel de la cimentacién, depende de la
longitud del pilote.

¢=psiz<z (10:5a)
g = yze si 2> 7o (10:5b)

La friccién lateral que actia a lo largo del fuste del pilote es igual a la
suma de la friccién més la adherencia en la superficie del pilote o a
la resistencia al esfuerzo cortante del suelo inmediatamente adyacente al
pilote, cualquiera que sea menor. Si f es la friccién lateral,

_ ¢ +ohtany .
1 {£¢+v'>.tan3, (10:62)
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donde ¢, es Ia adherencia y 8 el 4ngulo de rozamiento entre el suelo y la
superficie del pilote.

Los valores de ¢, y de tan § se pueden determinar por una prueba di-
recta de esfuerzo cortante, substituyendo una mitad de la caja del aparato
para el ensayo por el material de la superficie del pilote. Los ensayos
hechos con pilotes de tamafio natural indican los siguientes valores de ¢a
con relacién a los de ¢ en arcillas saturadas, obtenidos en pruebas de es-
fuerzo cortante sin drenaje:

o= 09¢ ¢ < 0.5kg/cm? (10:6b)
o= 09 +0.6(049% — 1) ¢ > 0.5 kg/cm? (10:6¢)

En estas expresiones ¢ y ¢, estdn en kg/cm®. La mis baja proporcién
en el aumento de ¢, en suelos en los cuales ¢ > 0.5 kg/cm?, parece ser
debido a un pequefio vacio que se forma alrededor del pilote durante la
hinca y posiblemente a los esfuerzos de traccién que se producen alrededor
del extremo superior del fuste del pilote durante la carga. Hay alguna
evidencia de que ¢, aumenta lentamente con el tiempo hasta llegar a
igualarse a c.

En la tabla 10:3 se dan valores tipicos de tan 8 basados en los resul-
tados de un ntimero limitado de ensayos.

TABLA 10:3 COEFICIENTES DE FRICCION ENTRE SUELOS NO COHESIVOS Y
PILOTES U OTRAS ESTRUCTURAS SIMILARES

Material Coeficiente de friccién tan &
Madera 0.4 2
Concreto rugoso, moldeado contra el suelo tang ¢
Conereto liso, colado en encofrados 03-04 17
Acero limpio 02 11
Acero herrumbroso 04 22
Metal corrugado . tan ¢ ®

El esfuerzo efectivo lateral se calcula por las ecuaciones (10:3a) y (b)
usando los coeficientes estimados de la tabla 10:2.

Se han hecho correlaci piricas entre la resistencia por la punta
y friccién lateral de pilotes en suclos no cohesivos y la resistencia a pe-
netracién medida durante las i en el lugar. La resi: por
la punta determinada por el ensayo con el cono estitico holandés, ilgu—
1a 6.7, en arenas no cohesivas es, i igual a la resi

por la punta de un pilote colocado en el mismo material. La friccién
lateral en los pilotes de acero y de hormigén es aproximadamente, el
doble de Ia determinada por el cono de friccién, para pilotes con L/D > 20.
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Cuando se hace la prucba estindar de penetracién, N, Meyerhofi3®
sugiere lo siguiente:

go = 4N (enkg/cm?) (10:7a)

fo = 0.02N (en kg/cm?) (10:7b)

Inmediatamente después de Ja hinca, I resistencia del suclo (y la
dh ala ion de Después que un
suelo de arcilla ha tenido la oportunidad de reconsolidarse y, en algunos
casos, la adherencia y la ia del suelo
inmed al pilote y hasta pueden exceder la

resistencia original del suelo. Los pilotes extraidos de suelo arcilloso, fre-
cuentemente estin cubiertos con una capa de suelo de varios centimetros
de espesor que est4 adherida firmemente a la superficie del pilote.

La capacidad total de carga de un pilote es nominalmente, la suma
de la resistencia por la punta que se ha movilizado y el producto de la
friccién unitaria lateral movilizada por el 4rea de la superficie lateral del
pilote. Sin embargo, la carga méxima o de falla, Qo, 1o es necesariamente
igual a la suma de la resistencia méxima por la punta y la friccién lateral
méxima. Primero, porque puede que no se movilicen simult4neamente las
resistencias por la punta y por friccién lateral en las diferentes secciones
del fuste del pilote. Considérese un pilote cuyo fuste esté en un suelo
débil, no rigido, pero cuya punta descanse en un estrato rigido. Un mo-
vimiento relativamente pequefio del pilote, hacia abajo, serfa suficiente
para producir la falla por capacidad de carga, mientras que el mismo

no serfa lo sufici grande para producir la falla por
friccién lateral; por consiguiente, sélo una parte de la friccién lateral se
habria movilizado en el instante de la falla. La deflexién del fuste del
pilote por efecto de la carga (que es maxima en la superficie del terreno,
pero menor en la punta), la diferente rigidez de los distintos estratos en
contacto con el pilote y la compresién del suelo debajo de la punta del
pilote, también contribuyen a una movilizacién desigual de la resistencia por
la punta y de la friccién lateral. El resultado final es que la verdadera
capacidad de carga del pilote puede ser notablemente menor que la suma
de los valores maximos. Esta diferencia se agrava en los suelos ultra sus-
ceptibles, donde Ia falla produce una pérdida de resistencia. Por estas
razones la friccién lateral de los estratos débiles generalmente se desprecia
en los célculos.

El pilote hincado tiene, generalmente, una capacidad de carga méxima
mayor que la del pilote colocado con excavacién previa o con chiflén de
agua, porque los valores méximos, tanto el de resistencia por la punta
como el de friccién, se alcanzan durante la hinca.
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Una segunda causa de la diferencia entre la capacidad de carga calcu-
lada y la real de los pilotes, proviene de la friccién negativa.’®** Los es-
fuerzos que se desarrollan en el suclo por el pilote y por cualquier carga
superficial, como el relleno, no soportada directamente por los pilotes, hace
que el suelo se consolide. Si hay algiin estrato muy compresible a algin
nivel por arriba de la punta del pilote, la consolidacién haré que el suelo
de arriba se mueva hacia abajo con respecto al pilote. Estos estratos en
vez de soportar el pilote, debido a su movimiento descendente, afiaden
carga al pilote. Esta friccién negativa ha sido tan grande en algunos casos,
que ha producido la falla de la cimentacién por pilotaje y debe por lo
tanto, considerarse en el proyecto.

Ejemplo 10:1

Calcular la méxima capacidad de carga de un'pilote de concreto
armado de seccién cuadrada de 35 cm de lado y 19.80 m de longitud,
hincado en un grueso estrato de arcilla homogénea no sensible. La resis-
tencia al esfuerzo cortante de la arcilla est4 dada por s = ¢ = 0.61 kg/cm?*
y el peso de la arcilla es 1,810 kg/m®. La adherencia es igual a 0.9 de la
cohesién. El nivel freatico esté al nivel de la superficie del terreno.

1. Resistencia por la punta (figura 10.1):
4o =9 X 061 + 198 (1810 — 1000) /16000

.49 + 1.61 = 7.10 kg/cm?
.10 X 35 X 35 = 8,700 kg

2. Friccién lateral S:

8§ =0.61 X 35X 4 X 1,980 X 0.9 = 152,200 kg
3. Resistencia méxima total:

Qo = 8,700 + 152,200 = 160,900 kg.

Prucba de carga. El método més seguro para determinar la capaci-
dad de carga de un pilote, para la mayoria de los lugares, es la prueba de
carga. Los ensayos de carga se hacen para determinar la carga méxima
de falla de un pilote o grupo de pilotes o para determinar si un pilote
o grupo de pilotes es capaz de soportar una carga sin asentamiento exce-
sivo o continuo.

La capacidad de carga en todos los pilotes, excepto los hincados hasta la
roca, no alcanza su valor méximo hasta después de un periodo de reposo.
Los resultados de los ensayos de carga no son una buena indicacién del
funcionamiento de los pilotes, a menos que se hagan después de un pe-
riodo de ajustes. En el caso de pilotes hincados en suelo permeable este
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periodo es de dos o tres dias, pero para pilotes rodeados total o parcial-
mente por limo o arcilla, puede ser de més de un mes.

Los ensayos de carga se pueden hacer construyendo una plataforma
0 cajén en la cabeza del pilote o grupo de pilotes (figura 10.122), en la
cual se coloca la carga, que puede ser arena, hierro, blogues de concreto
o agua. Para hacer un ensayo més seguro y més facilmente controlable, se
usan, para aplicar la carga, gatos hidréulicos de gran capacidad cuidado-
samente calibrados (figura 10.12b). La reaccién del gato ser4 tomada por
una plataforma cargada o por una viga conectada a pilotes que trabajarén
a traccién. Una ventaja adicional del uso de gatos es que la carga sobre
el pilote se puede variar ripidamente a bajo costo. Los asentamientos se
miden con un nivel de precisién o, ibl con un mi
montado en un soporte independiente.

Las cargas se aplican en incrementos que sean un quinto o un cuarto
de la carga del pilote que se haya fijado para el proyecto, hasta que se
produzca la falla o se alcance una carga igual a dos veces la fijada para
el proyecto; la carga se reduce después a cero, por decrementos. Cada
incremento de carga que se aplica se mantiene constante y se mide el
asentamiento a intervalos regulares, hasta que su velocidad sea menor que
0.013 mm por hora. Posteriormente se dibuja la curva de asentamientos
finales-carga, similar a la de la prueba de carga en placa.

a. Ensayo con carga permanente b. Ensayo con gatos hidréulicos

Fig. 10.12 Ensayo de carga en un pilote.

Se han propuesto muchos criterios diferentes para fijar la carga admi-
sible o de trabajo, pero el mejor es el mismo que se emplea para cualquier
otro tipo de cimentacién: la carga con un factor de seguridad adecuado
(15 a 2 cuando se ha hecho ensayo de carga) o la carga que produce el
mayor asentamiento total permisible (como se describe en el capitulo 5),
cualquiera que sea menor.
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Asentamiento de un solo pilote. El asentamiento de un pilote ais-
lado proviene del acortamiento eléstico del fuste del pilote y, en parte, de
la distorsién del suelo alrededor del pilote, Como mejor se determinan
estos efectos es por el ensayo de carga. El asentamiento se puede deter-
minar por un anélisis estitico de la resistencia del pilote, calculando el
acortamiento el4stico de cada seccién del fuste del pilote, teniendo en
cuenta la porcién de la carga total que queda en esa seccién.

El mayor asentamiento en todos los pilotes, excepto los que se apoyan
en roca, proviene de la consolidacién del suelo subyacente por los esfuerzos
que desarrolla el grupo de pilotes. Esto se estudia en la seccién 6:4.

Pilotes en traccién. Los pilotes en traccién se pueden analizar por
el método estatico (sin considerar la resistencia por la punta) o por pruebas
de carga en traccién. La resistencia a traccién de los pilotes con ensan-
chamiento en la punta se puede determinar mejor por ensayos de carga.

10:4 ANALISIS DINAMICO DE LA CAPACIDAD
RESISTENTE DEL PILOTE

Como la hinca de un pilote produce fallas sucesivas de capacidad de
carga del pilote, serfa posible, teéricamente, establecer alguna relacién
entre la capacidad de carga del pilote y la resistencia que ofrece a la hinca
con un martillo. Este andlisis dindmico de capacidad de carga del pilote,
que a menudo da lugar a férmaulas de hinca, se ha usado por més de una
centuria. En algunos casos estas férmulas han permitido predecir con
exactitud Ja capacidad de carga del pilote, pero en otros no y su uso indis-
criminado ha trafdo como consecuencia, unas veces, la seguridad excesiva
y, otras, el fracaso.

La carga que recibe el pilote y la “falla” producida por la hinca con
martillo, ocurren en una pequefia fraccién de segundo, mientras que en
Ia estructura la carga se aplica en un lapso que varfa de horas a afios. Una
relacién fija entre la capacidad de carga de un pilote obtenido dinimica-
mente y la obtenida a largo plazo, sélo puede existir en un suelo en el
que Ia resistencia a esfuerzo cortante sea independiente de la velocidad
de aplicacién de la carga. Esto es aproximadamente cierto en un suelo no
cohesivo seco y en suelos no cohesivos hiimedos de compacidad intermedia
o de granos tan gruesos, que el esfuerzo cortante no produzca un esfuerzo
neutro apreciable. En las arcillas y en los suelos no cohesivos, ya sean muy
sueltos o compactos, de granos finos y saturados, la resistencia depende
de la velocidad con que se desarrolla el esfuerzo cortante; en estos suelos
el anslisis dindmico puede no tener validez.

Anilisis por onda. El proceso dinimico de la hinca del pilote es
anélogo al del choque de una masa concentrada contra una varilla elds-
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tica. La varilla estd parcialmente impedida de movimientos a lo largo
de su superficie por la friccién lateral y, en la punta, por la resistencia
por la punta, Este sistema se puede ascmejar a un modelo de pequefias
masas eldsticas, figura 10.1321%9 La masa del pilote, distribuida a lo
largo del mismo, se representa por una serie de pequefias masas concen-
tradas, W, unidas entre si por resortes que simulan la resistencia longitu-
dinal del pilote. La resistencia por friccién lateral se puede representar
por un modelo reolégico de superficie restringida que incluye el rozamiento,
la deformacién eldstica y la amortiguacién.

Cuando el martillo golpea el sombrerete del pilote se genera una fuerza
R, que acelera el (We) y lo ime. El trans-
fiere una fuerza, Ro, al segmento de la cabeza del pilote, W, y lo acelera
un instante después de la aceleracién de W.. La fuerza de compresién
que se ejerce en la cabeza del pilote Ry produce aceleracién en el segmento
siguiente del pilote, Wa, produciéndose una onda de compresién que se
mueve hacia la punta del pilote. La fuerza vertical en cualquier instante,
t, es ival ala i6n del resorte. Di de fuerza a lo
largo del pilote para intervalos sucesivos, i, fz, ..., Se muestran en la
figura 10.13b. La onda de fuerza, cuando se mueve hacia abajo, es par-
cialmente disipada en vencer la friccién y la fuerza que queda cuando

Fuerza en el pilote, R - Fuerza en el pilote, R

Pilote flexible

Pilote rigido

Profundidad z
Profundidad z

c. Comparacitn do
cino la onda

b. Fuerza en el pilote fuerza  lleg

2. Modslo en masas peque w
D incada o wn maria on lapsos sucesivos punta en los
Totes rigios'y o0
Tos flexibles

Fig. 10.13 Andlisis por onda de un pilote hincado.
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la onda llega al extremo del pilote vence la resistencia por la punta. Para
que el pilote penetre més profundamente es necesario que la fuerza en
la onda sea mayor que las sumas acumuladas de la méxima resistencia
por friccién lateral y la méxima resistencia por la punta; si no es asi, se
dice que el pilote ha alcanzado el rechazo.

La forma de la onda de fuerza depende de la rigidez del pilote. En
un pilote rigido (resortes fuertes) la forma de la onda es puntiaguda,
con un pico mis alto que el de un pilote flexible. La fuerza que vence la
resistencia por la punta, R-Eyy, es mayor para el pilote rigido, figura 10.13¢.
La fuerza pico o méxima es también una funcién de la energia del martillo
y de su eficiencia; el de mayor energia produce la fuerza mayor. La fuerza
dividida por el 4rea transversal del pilote es igual al esfuerzo que se pro-
duce en el pilote durante la hinca y si el esfuerzo méximo producido excede
la resistencia del pilote, éste se dafia y entonces se dice que el pilote ha
sido hincado excesivamente, o que ha sido sobrehincado.

Aunque el anilisis por onda de la hinca del pilote da una visién clara
del mecanismo del proceso de hinca, su utilidad es limitada para evaluar
la capacidad de carga del pilote. La disipacién de energia por friccién
lateral y su equivalencia a la constante del resorte y la resistencia por la
punta, son dificiles de evaluar bajo las condiciones de la obra y practica-
mente imposibles de pronosticar. Los calculos se hacen ficilmente con una
computadora digital, pues a mano es muy tedioso. Este anélisis se usa gene-
ralmente para diagnosticar las causas de un comportamiento anormal de
hinca o como guia para sclecmonar el equipo o pllote més eficiente.

Métodos i Los métodos dos de anilisis dini-
mico, las llamadas férmulas de hinca, se han usado por més de una centu-
ria y todavia se usan para predecir la méxima capacidad de carga de un
pilote, basindose en simples observaciones de la resistencia a la hinca.

Todos los anélisis dindmicos estin basados en la transferencia al pilote
y al suelo de la energfa cinética de la maza al caer. Esta realiza un trabajo
1til forzando al pilote a introducirse en el suelo venciendo su resistencia
din4mica. La energia se gasta en el rozamiento mecénico del martillo, en
transferir la energia del martillo al pilote por el impacto y en la com-
presién temporal del pilote, del sombrerete (si lo hay) y del suclo. La
relacién bésica sera, por tanto:

(Ro X s) + pérdidas = W, X h X (eficiencia) (10:8)

en esta ecuacién R, es la resistencia del pilote a la hinca; s es la distancia
que el pilote recorre dentro del terreno por un golpe de martillo (la pe-
netracién) ; W, es el peso de la maza y & la altura de caida de la maza. Esta
ecuacién se resuelve para R, que se supone es igual a la capacidad del
pilote para soportar la carga, Q.
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La mayor incertidumbre en este enfoque del problema y la diferencia
bésica entre todas las férmulas dinimicas, estriba en cémo calcular las
pérdidas de energia y la eficiencia mecénica del proceso. La formula més
completa es la de Hiley, como la describe Chellis " La eficiencia me-
cénica del martillo se representa por e, que es un coeficiente que varia de
0.75, para los martillos de maza libre que se operan con un torno o para
la mayoria de los martillos de vapor que no son nuevos, a 0.9 para mar-
tillos de doble efecto, nuevos y es més alto para los martillos hidréulicos. La
energia disponible en el martillo después del impacto se puede calcular
aproximadamente por el método de impulso y momentum. Este método
considera el coeficiente de restitucién n, que varfa de 0.9 para aluminio-
pléstico laminado, a 0.25 para un martillo que golpee sobre la cabeza de
un pilote de madera o un bloque de madera de un sombrerete; ademds
comprende el peso del martillo W, y el peso del pilote W,. La energia
disponible después del impacto cs igual a la energia del martillo mul-
tiplicada. por

W + nW,
W+ W,

Esto indica que a medida que aumenta el peso del pilote con respecto
al peso de la maza, la inercia relativa aumenta y hay menos energia dis-
ponible para el trabajo til. Esto no es estrictamente vilido para pilotes
largos, porque el pilote se mueve como onda que como un cuerpo rigido.

La pérdida de energia por la compresién eléstica del pilote, el som-
brerete y el suelo, se puede estimar aproximadamente, suponiendo un
aumento lineal en el esfuerzo que se produce, desde cero a R, mientras
se produce la compresién. La pérdida de energia sers por tanto:

Ry | Rots | Rty
2 2 27
siendo ¢, ¢z y ¢s, Tespectivamente, la compresién eléstica temporal del
sombrerete, del pilote y del suelo. El vapor de ¢z + ¢s es el rebote del pi-
lote con cada golpe del martillo (figura 10.5) y se puede medir facil-
mente, como se describié con anterioridad. El valor de ¢, se puede estimar
por el valor de Ry y por la forma y material del sombrerete. El balance
de la energia resultante y la férmula dinimica son:

Trabajo realizado en Energia disponible
1a hinca del pilote en el pilote
AN W, + niWy) | ;
R‘,:+R..(2 + 3+ 2) W,hz(;err W) (10:9a)

. Wihe W, + n’W,,) ]
R Ok T e (10:95)
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Nora: La férmula es dimensionalmente homogénea, h y s deben estar
expresados en la misma unidad

Para los martillos de doble efecto la energia E dada para un martillo
determinado, substituird en la férmula a W,h, usando para E la misma
unidad de longitud que para s.

Se han publicado tablas de las constantes para usar en la férmula de
Hiley.2*" Aunque los valores de ¢, .y W, (para pilotes largos) deben ser
estimados, o cual requiere gran ia, el método es
exacto para pilotes hincados en suelos no cohesivos. Se usa generalmente
un factor de seguridad de 2 a 2.5 para obtener la carga admisible.

La férmula de Hiley es excesivamente conservadora para pilotes largos
y para pilotes muy rigidos, porque solamente una parte del peso total del
pilote es acelerado cada vez, como se demuestra por el analisis por onda.
Se acercaria més a la realidad, si la masa en movimiento, W,, fuera el
peso del sombrerete més el peso de la parte més alta del pilote. La longitud
adecuada depende de la rigidez del pilote y el peso por unidad de longi-
tud: para pesados mandriles o niicleos de acero y pilotes prefabricados de
concreto, ésta es de 9 a 15 m.

Férmula Engmeermg News. La férmula'10:9b se puede simplificar

de los di factores de la ecua-
cién, La fm'mula Engineering News se dedujo de observaciones hechas
durante la hinca de pilotes de madera en arena, usando un martillo de
maza de caida libre. El valor de ¢, + ¢, + ¢; se supuso igual a 2 pulgadas
(5 cm) y la eficiencia del martillo y el factor de impactos iguales a 1. El
resultado es el siguiente:

W:eh
s+ 17

R, = (10:10a)
Se introdujo un factor de seguridad de 6 para compensar cualquier
jente del uso de ias. Como la altura
de caida de la maza se mide generalmente en pies y 5 en pulgadas, para
hacer homogénea la férmula se multiplica el dor por 12;
la férmula reducida a su forma corriente:

_ Wk X 12)
Ro="66+1) °
20k
R, = :+'1' (10:10b)

En esta expresion & es la altura de caida del martillo medida en pies y s
la penetracién medida en pulgadas. R, es la carga admisible en el pilote,
con su factor de seguridad. Esta férmula fue modificada posteriormente
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para usarla con martillos de vapor, substituyendo 2 pulgadas por 0.2 pul
gadas para Ia i6n temporal, en la forma

20,k
s+01°

Ry =

(10:10c)

Numerosos ensayos de carga de pl!otes demuestran que el verdadero
factor de idad de la férmula E: News es de 2 en
vez:de 6y quesese: factor de seguridad puede ser-tan bajo camw § y e
alto como 20. Para pilotes de madera hincados con martillo de maza de
caida libre y para pilotes cortos con cargas ligeras, hincados con martillos
de vapor, las férmulas Engineering News indican burdamente la capaci-
dad de carga del pilote; pero para otras condiciones los resultados pueden
ser muy falsos.

10:5 GRUPOS DE PILOTES

Como corrientemente debajo de las cimentaciones los pilotes se colocan
en grupo, relativamente con poca separacién entre ellos, es necesario con-
siderar la accién del grupo de pilotes. Esto es esencialmente importante
cuando se usan pilotes de pura “friccién” y cuando los suelos subyacentes
al estrato resistente, en que descansan las puntas de los pilotes resisten-
tes por la punta, son més compresibles.

Capacidad de carga del grupo de pilotes. La capacidad de carga
del grupo de pilotes se calcula suponiendo que el grupo de pilotes forma
una cimentacién gigantesca, cuya base esté al nivel de las puntas de los
pilotes y cuyo ancho y largo son el ancho y largo del grupo de pilotes (fi-
gura 10:14a).2*® La capacidad del grupo es la suma de la capacidad
de carga de la base de la “cimentacién”, méas la resistencia a esfuerzo
cortante a lo largo de las caras verticales del grupo que forma la “cimen-
tacién”,

La capacidad de carga del grupo de pilotes se calcula usando Ia férmula
general de capacidad de carga (9:3). Se usan los factores para cimenta-
cién profunda cuando la longitud del pilote es por lo menos diez veces el
ancho del grupo y cuando el suelo es homogéneo; en todos los otros casos,
se usan los factores para cimentaciones poco profundas. El esfuerzo cor-
tante alrededor del perimetro del grupo de pilotes, es igual a la resistencia
del suelo, determinada sm tener en cuenta ningin aurncnto de presién
lateral debido al d ido por el pilote, por
el 4rea de la superficie lateral del grupo. Aunque los ensayos en modelos
indican que la verdadera capacidad del grupo es siempre ligeramente
menor que la calculada, la dife ia estd li ida dentro
del factor de seguridad de 2.
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Fig. 10.14 Método aproximado para analizar la capacidad de carga y el asiento de un
grupo de pilotes, suponiendo que el grupo actda como una sola cimentacién.

Eficiencia del grupo de pilotes. La eficiencia del grupo de pilotes
¢ s la relacién entre la capacidad del grupo Q,, y la suma de las capa-
cidades del ntmero de pilotes, n, que integran el grupo:
7]
nQ,

Aunque se han deducido muchas férmulas empiricas para determinar
la eficiencia del grupo de pilotes, ninguna ha demostrado ser verdadera-
mente vilida. En vez de eso, Ia eficiencia se debiera evaluar por la capaci-
dad del grupo, usando la definicién de la ecuacién (10:11). La capacidad
del grupo aumenta con la separacién entre pilotes, mientras que la ca-
pacidad individual del pilote, en arcilla, no aumenta. Si se traza la curva
de la eficiencia teérica contra el espaciamiento, figura 10.15a, se verd

&=

(10:11)
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Fig. 10.15 Eficiencia de los grupos de pilofes largos, de friccién.

que la capacidad del grupo es igual a la suma de las capacidades indivi-
duales para el espaciamiento 6ptimo y una eficiencia de 1. El espaciamiento
6ptimo, So, para pilotes largos en arcilla y la eficiencia del grupo para el
espaciamiento 6ptimo est4n dados por las siguientes formulas:1018

So= 11+ 04n4, (10:122)
=05+ T"—_OO“T (10:12b)

La distancia centro a centro de los pilotes, So, tipica, es de 2 a 3 di4-
metros. Los ensayos de modelos en arcilla indican que la verdadera efi-
ciencia con el espaciamiento 6ptimo es algo menor que 1(0.84 a 0.90) y
que aumenta a mayores iami Como al proyectar
se usa i un factor de idad de 2, el error que se comete
al considerar que la eficiencia real es 1 con el espaciamiento éptimo, no
tiene consecuencias graves.

Para los pilotes en suelos no cohesivos la capacidad del pilote indivi-
dual aumenta al reducirse el espaciamiento, debido al aumento de resis-
tencia del suelo por la compactacién.’*® El espaciamiento optimo, figu-
ra 10.15b, es muy pequefio y tiene una eficiencia mayor que 1 pero no se
pueden hincar los pilotes tan préximos unos de otros. El espaciamiento
usual es de 2.5 a 4 didmetros centro a centro.

Asentamiento del grupo de pilotes. El asentamiento de un grupo
de pilotes se produce por la consolidacién de los estratos de suelo situados
debajo de las puntas de los pilotes. Este asentamiento excederd al de un
pilote aislado que soporte la misma carga que cada uno de los del grupo,
a menos que los pilotes se apoyen en roca o en un estrato grueso de suelo
incompresible. El asentamiento del grupo se puede calcular suponiendo
también que el grupo rep una ci ién g Cuando los
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pilotes son de resistencia por la punta, la base del cimiento imaginario
se supone que estd al nivel de las puntas de los pilotes, como se muestra
en la figura 10.14 y los esfuerzos se calculan sobre esa base. Cuando los
pilotes se sustentan por friccién, los esfuerzos por debajo del cimiento se
calculan suponiendo que la carga del grupo entero se introduce en el suelo
a una profundidad que varfa entre la mitad y las dos terceras partes de la
longitud de los pilotes. La carga se distribuye a este nivel en el 4rea total
que ocupa el grupo de pilotes. El asentamiento de los estratos de suelo
situados debajo de las puntas de los pilotes se calcula partiendo de estos
esfuerzos. Estos célculos son aproximados en el mejor de los casos y suelen
dar asentamientos mayores que los observados; sin embargo pueden indicar
cuéndo es probable que se presenten dificultades debidas a este problema.

La distribucién exacta de los esfuerzos para una carga que tenga un
ancho apreciable, aplicada muy por debajo de la superficie de un sélido
eldstico, no ha sido resuelta todavia. Se pueden calcular los esfuerzos,
aproximadamente, por los analisis de Boussinesq o Westergaard para cargas
superficiales, figura 9.11-9.14, reduciéndolos después. La base para la
reduccién es el andlisis de Mindlin, que demuestra que los esfuerzos de-
bidos a la carga en un punto situado profundamente por debajo de la
superficic son, aproximadamente, la mitad de los hallados por el analisis
de Boussinesq.

Ejemplo 10:2

Calcular los esfuerzos en el suelo producidos por un grupo de pilotes
de friccién de 18.30 m de longitud, en un punto situado a 3.00 m por
debajo de la punta de los pilotes. Las dimensiones exteriores del grupo
son 1.80 por 1.80 m y la carga total del grupo es 227 t.

1. La carga del grupo de 227t se supone que actia a una profundi-
dad de § X 18.30 = 12.20 m. El érea en que actéia es 1.80 X 1.80
= 3.24m?

2. La profundidad a la cual se deben hallar los esfuerzos es 3.00 +
6.10 = 9.10 m por debajo del punto donde se supone aplicada la
carga de 227t; esto es igual a 9.10/1.80 = 5 veces el ancho del
grupo, o 5B.

8. De la figura 9.12, carga superficial en una masa de estratos del-
gados, el esfuerzo a la profundidad 5B directamente debajo del
érea cargada es 0.014q.

4. El esfuerzo debido a los pilotes, calculado por el gréfico aplicable
a cargas superficiales es:

227

354 = 0.98t/m®
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5. El verdadero aumento del esfuerzo estd probablemente entre 0.49
y 0.98 o 0.74 t/m? aproximadamente.

10:6 CARGAS LATERALES

Pilotes verticales. Un pilote vertical cargado lateralmente se flexa
como una viga en voladizo parcialmente empotrada, figura 10.6. Si las
cargas son pequefias, la resxstencxa del suelo es bastante eldstica. Esto se
puede jendo que el suelo reaccio-
na como una serie d: resortes horizontales, cuya rigidez se puede expresar
como un médulo de reaccién k (capitulo 5). La ecuacién diferencial de

Factor de deflexion, A, Factor de momento, A, Factor de presién, A,

-1 2 3-20020406 -2-1 0
0] T~ \ 3z|

ape 32— Longitud= 3z
n |

3 ..
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2 i AN =5,
E Longitud = 52 L"“{A‘ |
5 o lpetow siatsa 11
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2
pr3)
y=A, (F) M=A.PT P= Ap(i’)
a. Bréfico do la flecha, momento flexionants b. Pilote con

y presién del suelo contra el pilote en la st ici
del terreno

Fig. 10.16 Funcionamiento de un pilote vertical cargado lateralmente. (Segin Reese y
Matlock10:20),

la flexién de la viga se puede resolver para flechas y momentos, asi como la
presion del suclo, por aproximaciones sucesivas o por aproximacién de

finitos. Tales soluci se en forma grifica dimen-
sional para supuestas variaciones de k. Las curvas de Ia figura 10.16 des-
arrolladas por Reese y Matlock,12° dan los valores de las flechas, momen-
tos flexionantes y presmnes del suelo para un p)lotc de rigidez constante
y para k con la : k= Kz La mejor
manera de determinar los valores de k o %’ de la formacién del suelo, es
por un ensayo de carga de un pilote de tamafio natural. Valores tipicos
se dan en la tabla 10:4.
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TABLA 10:4 MODULOS DE REACCION PARA PILOTES
CARGADOS LATERALMENTE

Suelo ©

Arcilla blanda  0.0277-0.1385 kg/cm’ por cm ( 1-5  Ib/plg’ por plg)
Arcilla resistente 0.277 ~0.554 kg/cm® por cm (10-20 Ib/plg por plg)
Arena suelta  0.1385-0.277 kg/cm’ por cm ( 5-10 Ib/plg’ por plg)
Arena compacta 0.6925-1.395 kg/cm’ por cm (25-501 Ib/plg’ por plg)

Las curvas se expresan en términos de la rigidez relativa, T en cm:

Tw (E—f)'.u (10:13a)
7
E eI se refieren a la seccién del pilote. La idad se
expresa. por el coeficiente adimensional Z.
L %
z=£. (10:13b)

Si la carga lateral es suficientemente grande, la presién en el suelo
excederd la resistencia del mismo y el pilote fallara. Algunas veces se
calcula la falla de resistencia como falla del empuje pasivo de la tierra
en la parte superior del pilote. Esto no es real, porque en las teorias co-
rrientes de empuje pasivo la deformacién por cortante se supone bidimen-
sional o plana mientras que el pilote cargado lateralmente fallar por
esfuerzo cortante tridimensional a una presién que excede el empuje pasivo.
Ademis, la flecha que acompafia a la falla es tan grande, que una estruc-
tura soportada por un pilote cargado lateralmente estaria en peligro mucho
antes que el pilote fallara.

Los resultados de ensayos de carga tipicos indican que cuando los
pilotes verticales estin embebidos totalmente en el suelo pueden soportar
cargas laterales de solamente 1/10 a 1/5 de su capacidad de carga ver-
tical, sin una flecha excesiva (menos de 1.25 cm). Si es necesaria una
mayor rigidez o resistencia lateral, se deben emplear pilotes inclinados.

Pilotes inclinados en grupos. Los pilotes inclinados combinados con
pilotes verticales son la disposicién més efectiva para resistir fuerzas hori-
zontales. Se ha comprobado que el anclaje de muelles y mamparos que
combinan pilotes verticales en traccién e inclinados en compresién, como
puede verse en la figura 10.17, es una solucién ajustada y econémica. Pi-
lotes inclinados combinados con pilotes verticales se han utilizado para
soportar muros de imicnto de tierras y similares en las
que se producen cargas horizontales. Un andlisis racional de las cargas
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Fig. 1017 Combinacién de pilotes verticales o inclinados.

en los pilotes inclinados es imposible, porque €l problema es estéticamente
indeterminado en alto grado. Un método aproximado supone que los pi-
lotes estén articulados en la punta y en la cabeza. (Figura 10.176.)

10:7 TIPOS DE PILOTES Y SU CONSTRUCCION

Formas de los pilotes. Los constructores a través del tiempo han
probado y usado con éxito variable, muchas formas y tipos de pilotes.
Cada forma ha tenido, probablemente, éxito bajo ciertas condiciones; sin
embargo, el uso de cierto tipo o forma de pilote que ha dado buen resul-
tado en una obra, puede que no tenga éxito en una situacién diferente. En
los Estados Unidos de América las compaiiias constructoras que tienen
grandes y bien equipadas organizaciones para la hinca de pilotes usan, en
general, unos pocos tipos y formas de pilotes.

Cuatro formas basicas se usan comiinmente: primera, seccién trans-
versal uniforme en toda la longitud del pilote; segunda, base o punta
ensanchada; tercera, forma cénica y cuarta, tablestaca. Estas formas se
muestran en la figura 10.18.

El pilote de seccién uniforme puede presentarse en varias formas:
seccién circular, cuadrada, octagonal, estriada y H. La seccién uniforme
hace que la resistencia del pilote como columna sea uniforme de la punta
a la cabeza y que el i icial esté bien distribuido en todo el
fuste. Se adapta bien para hacer juntas y cortes, ya que todas las secciones
del pilote son iguales.

Con objeto de aumentar la resistencia en la punta y la friccion en la
porcién inferior del pilote, se han usado diferentes formas de ensancha-
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Fig. 10.18 Formas bésicas de pilotes.

miento de la punta. En una se usa una punta grande prefabricada que
se une a un pilote cilindrico, mientras que en otra se forma un bulbo de
concreto que es forzado dentro del suelo en la punta del pilote. Los pilotes
de esta tltima forma han demostrado ser muy efectivos para desarrollar
Tesistencia en la punta en suelos cohesivos compactos y aun en arenas suel-
tas. Tienen poco valor como pilotes de friccién y una ligera ventaja sobre
los de seccién uniforme, cuando se usan como pilotes resistentes por la
punta, en roca.

La forma cénica se originé con el pilote de madera, que est4 de acuerdo
con la forma natural del tronco del 4rbol; sin embargo, esta forma ha
sido imitada en pilotes de hormigén y de acero para hacer mas facil la
construccién. Los pilotes cénicos son fitiles para compactar arenas sueltas
debido a su accién de cufia, pero en otros casos pueden ser menos efectivos
que los de seccién uniforme. Tanto la resistencia en la punta como la
friccién lateral en la porcién inferior del pilote cénico son bajos porque
el 4rea de la punta y el 4rea superficial del pilote son pequefias. El resul-
tado es que los pilotes de forma cénica resistentes por la punta requieren
mayor longitud que los de seccién uniforme para soportar la misma carga.
Los pilotes cénicos que dependen de la friccién para soportar la carga, pue-
den transmitir una gran parte de la misma a los estratos superiores mas
débiles, con lo cual se producen asentamientos inconvenientes.

Las tablestacas son relativamente planas y de seccién transversal ancha,
de manera que cuando se hincan unas a continuacién de otras forman un
muro. Se fabrican muchas formas diferentes de tablestacas en madera,
concreto y acero, para fines determinados, como son las ataguias, los mue-
lles, los muros de sostenimiento de tierras y rastrillos impermeables; algunas
tienen forma de arco y otras seccién transversal en Z para darles mayor
rigidez y la mayoria de los tipos se fabrican con conexiones o enclavamien-
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tos que sirven para unitlas entre si formando un muro que impide el
paso del suelo.

Los pilotes que son huecos tienen, sobre los que no o son, la ventaja
de que pueden ser inspeccionados en toda su longitud después de hincados.
Durante la hinca los pilotes se pueden desviar de la vertical, encorvarse
o doblarse en 4ngulos cerrados o pueden dafiarse por una hinca excesiva.
Los pilotes huecos se pueden inspeccionar dejando caer en su interior una
llama brillante o reflejando los rayos del sol con un espejo; pero en las
otras formas hay que suponer que estin correctos sin poder comprobarlo.
Por Io tanto en los pilotes que no se pueden inspeccionar deben usarse
factores de seguridad més altos. Los pilotes huecos que se hincan con los
extremos abiertos y en los que después se extrae el material del' interior,
permiten examinar el suelo situado debajo de la punta del pilote. Cuando
un pilote con el extremo abierto se apoya en una roca de superficie irregu-
lar, se puede allanar la icie de la roca jandola y, si se
que el pilote s va a apoyar en una piedra que estd més arriba que el
estrato indicado para soporte del pilote, se puede barrenar la piedra o
dinamitarla para que el pilote pueda llegar a la profundidad requerida.

Pilotes de madera. La madera es uno de los materiales més usados
para pilotes, porque es barata, ficil de obtener y fécil de manipular. Al-
gunas clases de maderas apropiadas para pilotes se encuentran disponibles
en casi todas partes del mundo. El abeto, el pinabeto y el pino, pueden
tener hasta 30 m de longitud, el roble y otras maderas duras hasta 15 m,
el pino del sur hasta 25 m y el palmito; todas estas maderas se emplean
comtinmente para pilotes. Los pilotes de madera no sometidos a tratamien-
to alguno, que estén completamente embebidos en el suelo debajo del
nivel del agua, se conservan sanos y duran indefinidamente. Cuando en
1902 se derrumbé el campanil de San Marcos en Venecia se hallé que
los pilotes de madera que tenfan mil afios estaban en tan buenas condi-

ciones que se dejaron en su lugar y se usaron como soporte de la nueva
torre. Los pilotes de madera sanos, que han estado bajo el agua por muchos
afios no se deben dejar secar antes de volverlos a hincar, porque cuando
se secan las fibras de madera se vuelven enjutas y frégiles.

La madera que no haya sido sometida a tratamiento y esté situada por
arriba del nivel fredtico se pudre y arruina por las termitas y otros insectos.
En agua salada la madera puede ser atacada por horadadores marinos**:**
Hay muchos tipos de horadadores marinos, la mayoria pertenccen a los
crusticeos (langostas y cangrejos) o a la de las ostras y almejas. La limno-
ria, que es un crusticeo de la familia del cangrejo, destruye la madera de
afuera hacia adentro, dejando el pilote como si fuera una aguja de madera
(figura 10.19). El teredo, que es un molusco, de la familia de las alme-
jas, destruye la madera de adentro hacia afuera; se introduce en el pilote
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Fig. 10.19 Peligros por los deterioros de los
pilotes de madera. o) Cuello iovmudo en el
el la linea de agu el ataque
o ol 5] Bt et contes ¥, o
un cuadrante de la seccién transversal del pi-
lote por el afoque del teredo. c] Astillamiento
del pilote por sobrehinca.

por una pequeiia abertura y destruye su interior dejandolo hueco. Se puede

hacer que los pilotes de madera duren mds sometiéndolos a un tratamiento

con cloruro de cinc, sulfato de cobre u otros productos quimicos paten-
tados. La impregnacién con creosota es uno de los procedimientos més
eficaces y de més duracién para la proteccién de los pilotes de madera.
Generalmente se emplea de 200 a 400 kg de creosota por m® de madera

(12 a 25 libras por pie cibico) que se introduce por un procedimiento
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de vacio y presién. En las 4reas donde el ataque de los organismos marinos
es muy severo, se protegen los pilotes sometiéndolos a un tratamiento que es
una combinacién de arseniato de cobre seguido por alquitrdn de hulla
y creosota; ambas substancias, aplicadas bajo calor y presién, son necesa-
Tias para que los pilotes se conserven en agua salada entre 15 y 25 afios.

Los pilotes de madera sufren grandemente por un exceso de hinca; en
la cabeza se separan las fibras y el fuste puede llegar a rajarse o romperse,
como puede verse en la figura 10.19, cuando encuentran una gran resis-
tencia a la hinca. En la construccién de una esclusa en el rio Mississippi
fue necesario hincar varios miles de pilotes de madera a través de un
estrato de arena cementada que no se habia descubierto. Una excavacién
posterior puso en relieve que muchos de los pilotes se habfan astillado y
roto. Fue necesario, posteriormente, perforar con una viga de acero el
estrato cementado antes de hincar los pilotes de madera.

Los pilotes de madera pueden soportar con seguridad de 15 a 30 to-
neladas por pilote. Se han utilizado pilotes de madera para cargas de 45
toneladas métricas o mé4s y los ensayos de carga han demostrado que
pueden soportarlas con seguridad. El problema principal, en estos casos,
es que hay que estar seguro que la calidad estructural de la madera es
uniforme y alta para que no haya peligro de que se rompan durante la
hinca. El bajo costo del material y de la hinca, hacen a menudo del pilote
de madera la cimentacién més barata por tonelada de carga.

Pilotes prefabricados de conereto.'** Los pilotes prefabricados de
concreto tienen el fuste de seccién uniforme circular, cuadrada u octago-
nal, con refuerzo suficiente para que puedan resistir los esfuerzos que se
producen durante la manipulacién. Los tamafios més pequefios tienen de
20 a 30 cm de ancho y son generalmente sélidos; los tamafios mayores son
sélidos o huecos para reducir el peso. El uso del pretensado en los pilotes
de hormigén permite obtener la resistencia necesaria con paredes de espe-
sores relativamente delgados; pilotes huecos de 140 cm de didmetro y
paredes de 10 cm de espesor, similares a los tubos de hormigén, general-
mente se han usado cuando se ha requerido gran rigidez y alta capacidad
de carga.

Los pilotes de concreto se usan en cons-
trucciones marinas y puentes, donde la durabilidad bajo condiciones severas
de intemperie es importante y donde los pilotes se extienden fuera de la
superficie del terreno como una columna sin soporte lateral. En este tltimo
caso el refuerzo se proporciona de acuerdo con su condicién de columna.
Las longitudes corrientes de los pilotes slidos pequeios varian entre 15 y
18 m y para los pilotes largos, huecos, se puede llegar hasta 60 m. La carga
tipica para los pilotes pequefios esté entre 30 y 50 toneladas y para los
pilotes grandes hasta més de 200 toneladas.
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El uso de los pilotes prefabricados estd limitado por dos factores: pri-
mero, son relativamente pesados si se les compara con otros pilotes de
tamafio similar. Segundo, es dificultoso cortarlos si resultan demasiado
largos y es atin més dificil empatarlos para aumentar su longitud.

Pilotes de concreto fabricados “in situ”. Los pilotes de hormigén
fabricados “in situ” son los que mas se usan para cargas entre 30 y 60
toneladas. Estos tipos de pilotes se pueden dividir en dos grupos: pilotes
con camisa o tubo de entibacién en los que un tubo de metal de paredes
delgadas se hinca en el terreno y sirve de molde y pilotes sin tubo de

ibacién, en los que el hormigén se coloca en un agujero hecho previa-
mente en el suelo, quedando el hormigén finalmente en contacto directo
con el suelo. Hay muchas clases de cada uno de estos pilotes y serd ins-
tructivo para el ingeniero estudiar los catilogos de los constructores de
obras de pilotaje, para ver los diferentes métodos de construccién.

El pilote Raymond Normal (figura 10:20z) es uno de los primeros
tipos de pilote con tubo de entibacién. Es un tubo de metal de pared
delgada de 20 cm (8 plg) de didmetro en la punta, que aumenta a razén
de 3.3 cm por metro de longitud (0.4 plg por pie) se hinca en el terreno
por medio de un mandsil al que se ajusta el tubo perfectamente; después
se extrae el mandril y el agujero cénico recubierto por el tubo se rellena
de concreto. Este pilote se emplea para longitudes hasta de 12 m y car-
gas de 30 a 40 toneladas.
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a. Pilote Raymond cénico b. Pilote Raymond escalonado; c. Tubo corrugado d. Pilote Unidn
hincado con mandril hincado -con or
mandril

Fig. 10.20 Pilotes de hormigén fabricados “in situ”.
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El pilote Raymond escalonado (figura 10.205) consiste en una serie
de tramos de tubos cilindricos hechos de l4minas corrugadas de metal;
cada tramo tiene 240 m (8 pies) de largo y un didmetro de 2.54 cm
(1 plg) mayor que el del tramo inferior y se enroscan para formar un
tubo continuo. El didmetro minimo en la punta es de 22 cm (8§ plg),
pero se pueden usar puntas de didmetro hasta 34 cm (133 plg) empezan-
do el pilote con tramos cilindricos mayores. El pilote se hinca con un
mandril que no queda ajustado al tubo y que empuja contra la punta del
pilote y el anillo que se forma en la unién de cada tramo. Se usan en
longitudes hasta de 29 m (96 pies) y cargas de 40 a 75 toneladas, depen-
diendo del didmetro de la punta.

En el pilote Cobi y en el pilote Hércules se emplea un tubo cilindrico
de metal corrugado similar a un tubo para drenaje, de 20 a 53 cm (8” a
21 plg de didmetro interior). El tubo se hinca por medio de un niicleo
cilindrico de acero que puede expansionarse para sujetar firmemente el
interior del tubo y sus corrugaciones. El niicleo del pilote tipo Cobi se
expansiona por presién de aire en un tubo de goma, mientras que en el
tipo Hércules la expansién se produce por acufiamiento mecnico. Son
posibles longitudes hasta 30 m (100 pies).

El pilote Union Monotube consiste en un tubo de acero de fina pared
estriada que se hinca en el terreno sin la ayuda de niicleo o mandril.
El estriado de la fina pared del tubo le da suficiente resistencia para que
pueda soportar los esfuerzos de la hinca sin pandeo. Se emplea en longi-
tudes hasta de 37 m (125 pies) y cargas de 30 a 60 toneladas. Son
especialmente apropiados para trabajos pequefios, porque no requieren
equipos especiales de hinca, como es el mandril.

Se usan muchas clases de pilotes fabricados “in situ” con tubos de
entibacién de paredes delgadas. En el pilote de Punta de botén (Button
Bottom) se coloca una punta prefabricada de hormigén de 45 cm (18
plg) de didmetro en el extremo inferior de un tubo de entibacién
corrugado de 30 cm (12 plg) de didmetro. Después de sacar el mandril
se rellena el tubo con hormigén para hacer un pilote sin solucién de con-
tinuidad. Esta forma de pilote tiene gran resistencia por la punta, pero
poca resistencia por friccién, ya que ésta se reduce debido a que el
agujero de 45 cm que abre la punta es mayor que el didmetro del fuste.

Los pilotes con tubos de entibacién de paredes delgadas tienen mu-
chas fsticas comunes. General no se refuerzan, porque estén
en compresién cuando soportan cargas verticales; sin embargo, si el pilote
va a estar sometido a traccién o flexién, se puede reforzar con barras
<colocando éstas antes de verter el hormigén. No es usual que se considere
1a fina pared del tubo como parte del refuerzo, porque es posible que se
destruya por corrosién. Estos pilotes son ficiles de cortar, si resultan largos
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o aumem.ar su longitud durante la hinca sold4ndoles otro tubo. Se pueden
después de y su rectitud. El tubo de

entibacién impide que el agua y el suclo se mezclen con el concreto fresco,
con lo cual se estard seguro que el fuste tendri una calidad uniforme.
Algunas veces los tubos de paredes delgadas se dafian durante la hinca
por obstrucciones que los cortan o que estiran las corrugaciones, lo cual
reduce su resistencia o pueden plegarse debido a la presién lateral muy
elevada que se desarrolla en las arcillas resistentes y las arenas densas.
El pilote de concreto sin tubo de entibacién permanente, se fabrica
con uno temporal, como se muestra en la figura 10.21a. Un tubo de acero
de entibacién se hinca primero en el terreno; se impide que el suelo se
introduzca en el tubo colocando en el extremo inferior de éste un tapén
de hormigén prefabricado o una plancha de metal sostenida por el niicleo.
Después de la hinca se saca el nicleo y se rellena el tubo con concreto. Se
coloca el nicleo dentro del hormigén y se va sacando el tubo mientras
que el niicleo fuerza al hormigén contra el suelo e impide que sea arras-
trado al levantar el tubo. El pilote de bulbo se fabrica de manera similar,
excepto que el tubo se rellena de concreto al principio; des-
pués se levanta la camisa una cierta cantidad y el nicleo se fuerza hacia
abajo a golpes de martillo, lo cual fuerza al hormigén para formar un
bulbo (figuras 10.215 y ¢). Después que se ha formado el bulbo se rellena
la camisa de concreto y se extrae seguidamente quedando formado asi el
pilote de bulbo o pilote de pedestal. Los pilotes sin tubo de entibacién
generalmente no se refuerzan. Sin embargo, los pilotes de bulbo son exce-
lentes para resistir tracciones, pero en estos casos es necesario reforzarlos.

Concreto
consistente

Tubo de
entibacidn

entibacidn

entibacion

Bulbo de

|— Concreto
concreto

3. Tubo de enti-  h. Nicleo sacado. c. Levantamiento  d. Pilote termi-
bacién y - Masa de con- dol tubo de nado. El tubo
clln hincados creto  consis- entibacidn y de entibacién

terreno tente colocado apisonamiento se quita una
en el fondo del  concreto vez relleno de
del tubo de para_formar concreto
entibacidn un bulbo

Fig. 10.21 Construccién de un pilote de bulbo sin tubo de entibacién permanente.
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Los pilotes sin tubo de entibacién fabricados con uno provisi son
apropiados para suelos de arenas sueltas y arcillas firmes, porque en estos
casos la presién lateral que se desarrolla no comprime el concreto fresco
que 1o esté protegido. Longitudes de 18 m (60 pies) y cargas de 30 a 75
toneladas son los limites usuales de estos pilotes. Los pilotes sin tubo de
entibacién requieren equipos pesados para la hinca y aparatos especiales
para extraer el tubo por lo que son econémicos solamente en trabajos que
por su magnitud justifiquen estos gastos iniciales de equipo.

s
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Hinca del tubo de Tubo do entl-  Cimentacién  Barrena enroscada  Lech
entibacién con bacitn lovan  con rofuerza  en el o 2
tapén de concreto  tado, termina suelo llena - tago
Topén aplsans-
do para_for-
mar un bulbo
a.. Pilote o cimiento por desplazamiento b. - Pilate barrenado s Inyectado a presion
Tipo Franki

Fig. 10.22 Pilofes especiales sin tubo de entibacién permanente.

El pilote Franki es un pilote de concreto sin tubo de entibacién que se
fabrica apisonando una carga de hormigén seco en el extremo interior
de un tubo de 51 cm (20 plg) de didmetro de manera que el hormigén
se agarra a las paredes del tubo y forma un tapén. Una masa de 3,200 kg
cayendo de 3 a 6 m de altura en el interior del tubo fuerza al tapén
en el terreno y arrastra el tubo hacia abajo por friccién. Cuando se alcan-
7 el nivel del suelo resistente se fija el tubo al equipo de hinca y se expulsa
el tapén de concreto del extremo del tubo para formar un bulbo de mas
de 90 cm de di4metro. El tubo se va levantando a medida que se depositan
cargas sucesivas de concreto, que apisonadas forman un fuste rugoso por
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arriba del bulbo o pedestal. La longitud de estos pilotes puede ser hasta
de 30 m (100 pies) y las capacidades de carga tipicas son entre 100 y
1,000 toneladas. Cuando se refuerzan son excelentes pilotes para traccién.

Existen varios tipos de pilotes que se fabrican barrenando el suelo sin
colocar tubo de entibacién. El pilote Augercast, (barrenado y vaciado si-
multdneos), figura 10.225, se fabrica perforando el suelo con una barrena
continua, cuyo vistago central es hueco. La velocidad de perforacién es
tal que la barrena ms bien se atornilla en el terreno que expulsa el suelo;
por lo tanto, el agujero se queda lleno del propio suelo hasta que se alcanza
el estrato resistente. Cuando se llega a ese punto se saca la barrena desator-
nillindola lentamente y al mismo tiempo se bombea un mortero fluido de
arena y cemento a través del véstago de la barrena. La velocidad de extrac-
cién de la barrena se controla para tener siempre una presién po-
sitiva en el mortero y poder llenar el agujero, evitar que se derrumben
las paredes del mismo y para que el mortero penetre unos centimetros
dentro de la arena suelta o la grava. El pilote que resulta tiene resistencia
por la punta y rozaxmemo ]aleral ya quc la superficie del fuste es umgular,

figura 10.18¢. EI es ico y no se prod
Jo cual es una ventaja en las obras de ampliacion de edificios y recalces.
Los 1 que se usan son 18 m y 35 2 45 cm.

Los pilotes por perforacién se fabrican barrenando agujeros en el sue-
lo y rellenéndolos de concreto. Estos pilotes se pucden usar donde el suelo
es firme para sin soporte. Los pilotes de este
tipo que corrientemente se fabrican tienen un didmetro de 15 cm en
adelante y més de 15 m de longitud. (Los didmetros mayores de 56 cm
se consideran como pilares y se tratardn més adelante.)

Es dificil medir la calidad de los pilotes barrenados, a no ser que
se hagan ensayos de carga y éstos deben hacerse antes de establecer la
carga de trabajo final para el proyecto. Después que se haya verificado
Ia resistencia de los pilotes por los ensayos de carga, es esencial una ins-
peccién continua y si se hace algiin cambio en el proceso constructivo,
deben hacerse nuevos ensayos para comprobar el efecto del cambio.

Pilotes de perfiles de acero. Los perfiles estructurales de acero, espe-
cialmente los pilotes H y los perfils WF, son muy usados como pilotes
para soportar cargas, especialmente cuando se requiere una alta resistencia
por Ia punta en suclo o en roca. Como el 4rea de la seccién transversal es

pequefia comparada con la resistencia, se facilita la hinca a través de
obstrucciones, tales como las vetas duras cementadas, los viejos troncos
de madera y hasta las capas finas de roca parcialmente meteorizada. Los
pilotes se pueden obtener en piezas y se pueden cortar o empalmar fAcil-
mente. Los perfiles que ordinariamente se hincan son de 8BP36 al 14BP117
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y las cargas de trabajo varian de 40 a 150 toneladas. Se han usado perfiles
de ala ancha de hasta 91.5 cm (36 plg) de peralte y también ocasional-
mente pilotes formados por canales y rieles de ferrocarril. La longitud la
limita la hinca solamente; se han colocado perfiles H de 35.5 cm (14 plg)
de més de 90 m (300 pies) de longitud.

Los perfiles H hincados en roca pueden soportar cargas hasta el limite
elastico del acero. La figura 10.23 muestra el pandeo local de un pilote
de perfil H de 30 m (100 pies) de longitud hincado a través de arcilla
blanda y sometido a una carga de ensayo de 400 toneladas; hasta el limite
elastico aproximadamente. Aparentemente el pilote se clavé ligeramente
en la roca y alcanzé la méxima carga a pesar de las irregularidades en la
superficie de la roca. En rocas muy duras algunas veces se refuerza la punta
del pilote con planchas de acero soldadas al alma del perfil para evitar
pandeo local. Los pilotes H penetran el suelo produciendo un desplaza-
miento minimo y produciendo un levantamiento del suelo y presién lateral
también minimos. Cuando los pilotes H se usan para resistir por friccién,
como el 4rea entre las alas es tan grande, la falla ocurre por esfuerzo
cortante, en planos paralelos al alma de la seccién que pasan por las
aristas exteriores de las alas y por friccién contra el metal en las caras
exteriores de las alas.

Los perfiles estructurales tienen tres desventajas. Primera, son relati-
vamente flexibles y se desvian o tuercen ficilmente si encuentran obstécu-

Fig. 1023 Falla por arriba de la superficie del ferreno de pilotes largos de perfil H ol
alcanzar el acero te eléstico. Los pilotes se hincaron @ fravés de 30 m de arcilla
blanda para resisfir por la punta en la roca.
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los como piedras grandes o boleos. De hecho, algunos pilotes H se han
desviado tanto que sus puntas han resbalado sobre el estrato resistente
en vez de penetrar en él. Segunda, el suelo se empaqueta entre las alas
del perfil de tal manera que el 4rea de rozamiento corresponde al peri-
metro del rectingulo que circunscribe al pilote en vez de al perime-
tro total de la seccién del pilote. Tercera, la corrosién reduce el 4rea
efectiva de la seccién transversal. En la mayoria de los suelos es suficiente
dejar un margen para corrosién de 1.25 a 2.50 mm, porque la dura
pelicula de corrosién protege al pilote de futuros ataques. En suelos fuer-
temente 4cidos como los rellenos y la materia orgénica y en el agua de mar,
la corrosién es mucho més seria; en estos casos la proteccién catédica o la
inyeccién de concreto son necesarios para impedir el deterioro del pilote.

Pilotes de tubos de acero. Los tubos de acero rellenos de concreto
constituyen excelentes pilotes. En la mayoria de los casos se hincan con el
extremo inferior cerrado por una placa plana o una punta cénica. La
placa plana es més econémica y tiende a formar una punta cénica de suelo
2 medida que se hinca el pilote. Unas planchas formando una X soldadas al
extremo del tubo ayudan al pilote a penetrar la grava y las capas cemen-
tadas y a cortar la capa de roca. Los tubos con el extremo inferior abierto
se emplean cuando es esencial un desplazamiento minimo. Los tacos de
suelo que se van introduciendo en el tubo se extraen a intervalos para
impedir que se empaqueten y hagan que el pilote se hinque como si
estuviera cerrado en la punta.

Tanto los pilotes cerrados como los abiertos se rellenan de hormigén
después de hincados (y de extraido el suelo en los abiertos) ; esto aumenta
la resistencia del fuste, porque tanto la resistencia del acero como la del
concreto contribuyen a la resistencia de la columna.

Se han hincado tubos desde 27.3 cm (1075 plg) de didmetro externo
y paredes de 4.8 mm (0.188 plg) de espesor hasta 91.4 cm (36 plg) de
didmetro y paredes de 12.7 mm (05 plg) de espesor, con capacidades
desde 50 hasta més de 200 toneladas. Las longitudes las limita el equipo de
hinca; se han colocado pilotes de tubo hasta de 60 m (200 pies) de largo.

Los pilotes de tubo son ligeros, ficiles de manipular e hincar y se
pueden cortar y empalmar fécilmente. Son més ngldos que los pilotes H
y no se desvian tan facil cuando lo. Tienen
ademés la ventaja de poderse inspeccionar interiormente después de hin-
cados y antes de colocar el hormigén.

Al hincar los pilotes de acero la masa debe golpear perpendicular-
mente sobre el centroide de la seccién. Un martillo descentrado o que se
bambolee “acordeonar4” el tubo e inclinara el perfil estructural, lo cual
destruye la efectividad del golpe. El ido de carbono del acero del
pilote es importante, porque si es muy alto el pilote se rajari y si es muy
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bajo se deformard. En una obra donde se hincaron en arcilla 161 km
(100 millas) de pilotes de tubo de 27.3 em (10.75 plg) de didmetro y
pared de 63 mm (025 plg) y con longitudes hasta de 49 m (160 pies)
se encontré que los tubos de acero fabricados en frio con el 0.22 por ciento
de carbono y el 0.6 por ciento de manganeso eran los que mejor se hin-
caban.

Pilotes comp Los pilotes son una inacién de
un pilote de acero o madera en cl tramo inferior y un pilote de concreto,
fabricado “in situ”, en el tramo superior. De esta manera es posible com-
binar la economia del pilote de madera colocado bajo el nivel del agua

4 con la d ili del hormi sobre el agua o combinar
el bajo costo del pilote de hormigén fabricado “in situ” con la gran
longitud o la relativamente mayor resistencia en la hinca del pilote de
tubo o de perfil H.

El proyecto y construccién de la unién entre ambos tramos es la clave
del éxito en los pilotes compuestos. La cabeza del tramo inferior debe
protegerse durante la hinca; la junta entre ambos tramos debe hacerse
hermética para que no penetre €l suelo o el agua; debe mantenerse una
buena alineacién entre los dos tramos para evitar que se formen 4ngulos
y la unién o empalme debe ser tan fuerte como la més débil de las partes
que une.

Se usan dos métodos para la fabricacién de estos pilotes. En uno se
hinca totalmente el tramo inferior; el tubo de metal con su niicleo se une
al tramo inferior y ambas partes, asi unidas, se hincan hasta la penetracién
final. Se extrae el niicleo y se coloca el concreto en el tubo, Un segundo
método consiste en hincar primero un tubo de acero; se retira el nicleo
y el tramo inferior se coloca dentro del tubo como un proyectil en un
cafién. El tramo inferior se hinca hasta més alld del tubo utilizando el
nitcleo. El tubo de entibacién de acero para el pilote fabricado “in situ”
se coloca dentro del primer tubo y se une al tramo inferior, después de lo
cual el primer tubo es extraido y colado el pilote.

Se han usado pilotes compuestos de madera y hormigén de 43 m
(140 pies) y de tubos de acero y hormigén de 55 m (180 pies) con
cargas de 30 y 60 toneladas respectivamente.

Pilotes de arena. Los agujeros perforados en el suelo y rellenos de
arena o escoria triturada, para compactar y drenar el suelo se llaman
pilotes de arena o de mecha. Estos pilotes no tienen mis resistencia estruc-
tural que la de la arena compactada. Se construyen de la misma manera
que los pilotes de concreto sin tubo de entibacién fabricados “in situ”,
con la diferencia de que el agujero se rellena con un material que facilite
el drenaje, en vez de concreto.
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10:8 PROYECTO DE CIMENTACIONES DE PILOTAJE

El proyecto de una cimentacién de pilotaje es anilogo al de cualquier
otra parte de una estructura. Se suponen unas dimensiones y se comprueba

si con las prop se tiene la idad necesaria y se
revisa i hasta que se que el proyecto es satisfac-
torio. Se varios p y al final se sel uno,

esta seleccién en el costo y en el tiempo necesario para su construccién.

El colocar pilotes en una cimentacién puede ser intitil en algunos lugares
y bajo ciertas condiciones puede ser muy perjudicial. Por ejemplo: una
capa de un suelo bastante firme situada sobre otra capa profunda de
suelo blando, pudiera actuar como una losa natural para distribuir la
carga de una cimentacién poco profunda. La hinca de pilotes en la capa
firme puede romperla o reamasarla; el resultado final seria la concen-
tracién de cargas en un estrato blando con el correspondiente asenta-
miento excesivo.

Seleccién de la longitud del pilote. La longitud aproximada del pi-
lote se estima por el estudio del perfil del suelo y la resistencia y compresi-
bilidad de cada uno de los estratos del suelo. Este estudio se puede hacer
usando los métodos de analisis de grupos de pilotes, expuestos en la sec-
cién 10:5. Los pilotes de resistencia por la punta deben llegar hasta un
estrato capaz de soportar la cimentacién en su totalidad, sin deformacién
perjudicial o falla y los pilotes de friccién deben ser suficientemente largos
para distribuir los esfuerzos en la masa de suelo, para reducir a un minimo
el asentamicnto y obtener la adecuada seguridad del grupo total de pilotes.

Seleccién de los posibles tipos de pilotes. El tipo de pilote y el
material del mismo deben ser cuidadosamente seleccionados para que se
adapte a:

1. La carga que deba soportar.

2. El tiempo dispenible para la ejecucién del trabajo.

3. Las caracteristicas del suelo que atravesar4 el pilote, asi como las
de los estratos a los cuales se transfiere la carga.

4. Las condiciones del agua subterrénea.

5. El tamafio de la obra que se realiza.

6. La disponibilidad del equipo y la facilidad de transportarlo a la

obra.
7. La disponibilidad del material para los pilotes.
8. Los requisitos del Cédigo de C

Si I estructura es el estribo de un puente o un muelle, deben merecer
especial consideracién la profundidad del agua, su velocidad, las condicio-
nes del hielo, y la posibilidad de ismos marinos o quimicos
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en el agua que ataquen el material del pilote. Las socavaciones suelen
ocurrir alrededor de las nuevas pilas y estribos de los puentes, debido al
aumento de velocidad del agua; en estos casos debe protegerse el pilotaje
con concreto y arri Ia con pilotes incl

Si las cargas en la ci i6n son bajas y esparcidas, un pilote de
bajo costo por metro y por pilote, puede que sea el més econémico. Si las
cargas son altas y concentradas en pequefias 4reas, un pilote capaz de so-
portar grandes cargas seré probablemente el de costo més bajo por tone-
lada de carga. Si hay varias cargas aisladas de més de 300 toneladas, puede
que sea mas econémico algtin tipo de cimentacién en pilar.

. El transporte del equipo para la hinca de pilotes es siempre costoso. E1
contratista que tenga su equipo a una distancia del lugar del trabajo que
le permita transportarlo por camiones tiene una marcada ventaja sobre el
que tiene que cargarlo y descargarlo de carros de ferrocarril. Si en una
obra se requieren pocos pilotes, no estd justificado el transporte de un
equipo grande y pesado. Los pilotes ligeros y de fAcil manipulacién, que
se pueden hincar con el equipo que se usa para la ereccién de la super-
estructura, puede que sean los més econémicos. En obras que requieran
la hinca de varios cientos de pilotes de 12 m (40 pies) o més metros de
largo, los equipos de hinca grandes son m4s econémicos, porque se pueden
hincar mis pilotes por turno de trabajo y se pueden aprovechar para hin-

car una mayor variedad de tipos de pilotes.

Si la obra donde se van a hincar los pilotes est4 situada en una regién
del pais donde abunda la madera, el precio de los pilotes de madera
puestos en el lugar es bajo; por lo tanto, el costo total usando muchos
pilotes de madera que carguen 20 toneladas cada uno, puede ser menor
que si se usaran pilotes de concreto con 40 toneladas de capacidad; se ve
que hay una notable disminucién,

Como el concreto es, generalmente, una parte de toda la construc-
cién, se encuentra disponible en todas partes del pafs para la fabricacién
de pilotes. El acero puede ser econémico en é4reas industriales, pero puede
ser més costoso cuando la obra se encuentra a gran distancia de las
fébricas de acero.

Las isticas de la manipulacién y del porte de los pilotes
pueden influir en la seleccién del tipo de pilote. La facilidad de colocar
los tubos de entibacién de algunos hpos de pilotes unos dentro de otros
hace la carga més para el por agua.
El peso ligero unido a la gran resistencia a una manipulacién ruda, es,
decididamente, una ventaja de los pilotes de tubo, los de tubo de enti-
bacién estriado y los tubos de entibaci dos, que i
una parte de muchos de los pilotes fabricados “in situ”. Los pilotes de
madera son también ligeros y de f4cil manejo. Los pilotes largos, de acero
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de seccién H y de concreto prefabricados deben manipularse por medio de
eslingas para evitar que se flexen o rompan.

Los requisitos de los Cédigos de Construccién se van haciendo mis
uniformes en todo el pais. Los cédigos especifican, generalmente, las
cargas méximas permisibles por pilote, pero mas corrientemente estipulan
pruebas de carga para determinar las méximas cargas admisibles.

Cargas de proyecto en pilotes. El proyecto del fuste del pilote est
regido por los esfuerzos que se producen durante la hinca. Durante la
hinca, la carga real o de trabajo cn el fuste del pilote se iguala a la
carga de falla entre el pilote y el suelo, R, Los esfuerzos produci-
dos por Ia hinca se pueden estimar por la ecuacién 10:9b, cualquiera
que sea el tipo de suelo, porque solamente la resistencia dinimica se
toma en consideracién. El fuste debera tener un factor de seguridad al
menos de 1.3 con respecto a Ro, lo que significa que el factor de segu-
ridad con respecto a la carga de proyecto Q, es mayor que para una
columna corta. La carga admisible en el pilote estd regida por la unién
del pilote con el suelo y por la capacidad del grupo de pilotes. Estas
se analizan como se indica en las secciones 10:3, 10:4 y 10:9 y el factor
de seguridad que deba aplicarse dependera de la confianza que se tengan
en los andlisis y de los datos de las cargas de la estructura.

Separacién. La separacién final de los pilotes estd basada en el
anlisis de la accién de conjunto del grupo de pilotes. Los pilotes se colo-
can a distancias tales que la capacidad del grupo de pilotes actuando
como una unidad sea igual a la suma de las capacidades individuales
de los pilotes.

Puede ser necesaria una mayor separacién cn arenas compactas y en
arcillas resistentes para reducir al minimo la presién lateral producida por
el desplazamiento.

Tolerancias. Es imposible colocar los pilotes en el punto o con el
4ngulo exactos que se hayan indicado en el proyecto, porque tienden a
apartarse o desviarse cuando encuentran puntos duros o blandos en el
terreno. Los proyectos y especificaciones deben tolerar un desplazamiento
de 5 cm cn la cabeza de los pilotes pequefios hincados en suclo y 15 cm
(y algunas veces més) en pilotes hincados a través del agua. Un des-
plome o angularidad en el eje del pilote de 1 o 2 por ciento, con respecto
a la longitud del pilote, no afecta, generalmente, su capacidad de carga y,
por lo tanto, debe permitirse en el proyecto y en las especificaciones. Co-
rrientemente se permiten tolerancias mayores, si los ensayos de carga de-
muestran que los pilotes pueden soportar las cargas con seguridad.

Inspeccién y registro. Ninguna obra importante de pilotaje debe lle-
varse a cabo sin la inspeccién por un ingenicro competente y el registro
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completo de la hinca de cada uno de los pilotes. Los informes de la obra
deben contener los siguientes datos:

1. Fecha, dici éricas y dici del trabajo.

2. Tipo y tamafio del martillo, peso de la masa, peso del sombrerete.

3. Longitud real del recorrido de la masa en un golpe.

4. Nimero de golpes por minuto que da el martillo.

5. Presién del vapor o del aire en el martillo o en la caldera. Se debe
anotar la longitud de tubo y manguera entre la caldera y el
martillo.

6. Longitud hincada, tamafio del pilote, etcétera.

7. Nimero de golpes en hinca continua que se necesitaron para hin-
car el Gltimo medio metro o unos cuantos centimetros. El conteo
de los golpes no debe comenzar hasta que el pilote esté en movi-
miento, si ha habido alguna suspensién en la hinca.

8. Rebote o rechazo del pilote. Esto se puede observar en el grafico
dibujado en la superficie del pilote por una varilla o marca fijas.

9. Suspensién de la hinca, si ésta es antes de la penetracién final.

10. Las condxcmnes del interior del tubo de entibacién de cada pilote

antes de rellenarlo de concreto. (Puede usarse

una luz eléctrica o linterna colgada de una cuerda, la luz del
sol reflejada por un espejo, una bola de tela impregnada en
petréleo a la que se le da fuego o cualquier otra fuente de luz.)

11. L i del terreno

12. Retraccién del terreno adyacente.

13. Levantamiento del pilote después de hincado o levantamiento del
concreto fresco en el interior del tubo del pilote.

Losa sobre los pilotes. La carga de un muro o de una columna debe
ser transferida a los pilotes por medio de una losa. Al proyectar esta losa
debe tenerse en cuenta que las cabezas de los pilotes pueden estar de
5 a 10 cm fuera de su posicién correcta. En algunos casos se puede
tirar de los pilotes o empujarlos con un gato, para llevarlos a su posi-
cién, dependiente esto de Ia rigidez del pilote y del suclo; pero es més

6 proyectar la ci teniendo en cuenta estos posibles

En las de muelles y espigones, los pilotes

deben resistir fuerzas horizontales y frecuentemente rotacién; en estos
casos el pilote debe anclarse a la losa por un adecuado embebimiento y en
algunos casos con refuerzo de acero. El proyecto estructural de una losa
sobre pilotes es similar al de un cimiento por superficie o una zapata.
Se debe tomar especial cuidado en que la losa tenga suficiente rigidez
para transferir la carga a los pilotes més alejados del centro del grupo.
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10:9 CIMENTACION POR PILARES

La cimentacién por pilares es una cimentacién profunda, relativa-
mente grande. La funcién de esta cimentacién es transferir la carga a
través de suelos blandos a un suelo duro o roca o transferir la carga
a través de suclos que pueden ser socavados por las corrientes de los
rios o de las mareas. La diferencia fundamental entre pilar y pilote es el
tamaiio (los pilotes de mis de 60 cm de diAmetro a veces se llaman
pilares) y el método de construccién. Los pilotes se introducen en el
terreno corrientemente, sin excavacién previa, mientras que la construc-
cién de los pilares requiere una excavacién previa o durante la cons-
truccién.

Los pilares se dividen en dos dm, pozos y ca]anzs, de acuerdo con
el método en la El pozo es una
excavacién profunda, provista de una entibacién o revestimiento, que se
construye cuando se necesita, a medida que progresa el trabajo. Un
cajén es una cimara que excluye el agua y el suelo de la excavacién.
Generalmente se prefabrica en tierra y después se hunde en el lugar
hasta la profundidad requerida, excavando en el interior del mismo. La
palabra cajén a menudo se aplica a cualquier pilar, pero hablando con
propiedad, se refiere solamente a aquellos en que se emplea una cimara
que desciende a medida que se excava.

Los materiales que se cmplean y el tipo de estructura dependen de la
carga, las dicie del agua la i de los estratos
que soportarén la carga, las estipulaciones de los Cédigos de construc-
ciones y del material y equipo disponibles. Si el pilar se construye en
agua, la velocidad de ésta, la méxima profundidad de socavacién y el
efecto del hielo y de los materiales arrastrados por la corriente, deben
tenerse en cuenta al proyectar el cajén.

Capacidad de carga y asiento. Un pilar es en realidad un cimiento
de gran tamaiio soportado por la resistencia del suelo en su extremo infe-
rior y por esfuerzo cortante o friccién en sus caras. La resistencia en el
extremo inferior se calcula por la férmula general de capacidad de carga,
ecuacién 9:3, usando los factores apropiados en la figura 10.11. La friccién
lateral en el pilar puede ser la friccién mas la adherencia o la resistencia
del suelo al esfuerzo cortante, cualquiera que sea la menor. Al calcular
la friccién y el esfuerzo cortante no se tiene en cuenta ningtin aumento
de la presién lateral debido al desplazamiento, porque los pilares se cons-
truyen por excavacién.

En los pilares que se apoyan en roca dura sobre la cual hay suelo, la
friccién se desprecia al calcular la capacidad de carga. Cuando los pilares
estin totalmente en un suelo homogéneo, puede incluirse la friccién del
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suelo. Si Ia roca es débil y no se puede obtener suficiente resistencia por el
extremo del pilar, se puede prolongar el pilar por debajo de la superficie
de la roca. La friccién lateral o el esfuerzo cortante por debajo del nivel de
la roca aumentan la resistencia total del pilar.

Es indispensable que se examine el suelo o roca situado inmediata-
mente debajo de un pilar o cajén que soporte una carga muy pesada,
porque las vetas de material blando o compresible pueden afectar seria-
mente la resistencia o el asentamiento. Si el cajén es suficientemente grande
y se le puede extraer el agua, se perforan de uno a tres agujeros de 5 cm
de didmetro en el fondo y hasta una profundidad de 1.5 a 3 veces el
ancho del pilar. En estos agujeros se introducen barras con un gancho
para explorar y comprobar si existen vetas de material blando o cavidades.

También es posible hacer un sondeo en el fondo de la excavacién y sacar

muestras, el equipo de i6n en la superficie del terreno,
particularmente si no se puede extraer el agua de la excavacién. El sondeo
en un pozo profundo es dificultoso y sélo se puede hacer empleando obreros
especializados en esos trabajos. Es indispensable que se quite del fondo
de la excavacién el material suelto, pues cada centimetro de material suelto
significa, vi un de i

El asentamiento del pilar es con frecuencia, el factor que rige el pro-
yecto. Se puede estimar por el método descrito en el capitulo 5, supo-
niendo que el extremo del pilar es un cimiento aislado o zapata. Los es-
fuerzos en el suelo bajo ese “cimiento” son considerablemente menores
que los calculados por los métodos de Boussinesq o Westergaard, porque
estos analisis estan basados en cargas colocadas en la superficie del terreno.
Basado en el andlisis de Mindlin, figura 10.9, los esfuerzos en el suelo
debajo de un pilar estrecho y profundo que resiste por el extremo, pueden
ser tan pequefios como la mitad de los calculados por los métodos de
carga en la superficie.

Pozos. La forma més simple de un pilar en pozo es una excavacién
abierta similar a un pozo para alumbramiento de aguas (figuras 10.242
y b). Los pozos de poca profundidad en suelo firme se pueden cavar a
mano. Las barrenas grandes y de gran potencia pueden hacer perfora-
ciones abiertas tan grandes como de 3 m (10 pies) de di4metro y a més
de 27 m (90 pies) de profundidad. Se pueden emplear perforadoras espe-
ciales que pueden ensanchar el fondo de la excavacién formando una
campana de casi doble didmetro que el del pozo. Después de hecha la
perforacién se rellena el pozo con concreto para formar el pilar.

Cuando el pilar se extiende por debajo del nivel del agua subterrénea,
o cuando el suelo no es lo sufici fuerte para sin
soporte, es necesario emplear algin tipo de entibacién. La més simple es
un cilindro de metal que se baja dentro del pozo inmediatamente después.
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Fig. 10.24 Construccién de pilares en pozos.

que se ha hecho la perforacién, para mantenerla abierta hasta que se coloque
el concreto. El cilindro se va extrayendo a medida que se coloca el hor-
migén, porque la presién del hormigén fresco es capaz, en general, de
sostener el suelo y evitar que penetre el agua. En suelos muy blandos o muy
hémedos es necesario, algunas veces, perforar y colocar el cilindro de re-
vestimiento en secciones sucesivas de 2.50 a 5.00 m de longitud. Estos
tramos de cilindro colocados en forma telescépica forman un pozo escalo-
nado conocido con el nombre de cajén Gow (figura 10.24c). Pilares de
hasta 30 m (100 pies) de profundidad con fondos de campana, se han
construido por este método haciendo la excavacién con barrena y a mano.

Si el pilar se apoya en roca, se baja un hombre por el pozo para limpiar
Ia superficie de la roca de manera que no quede suelo entre la roca y el
concreto; ésta es una operacién arriesgada debido al gas y al peligro de
explosién. Si la roca tiene vetas o si esta muy alterada, es necesario, algu-
nas veces, quitar el material alterado usando un martillo neumitico o, en
algunos casos, explosivos. No es necesario que el fondo esté a nivel; si la
superficie es inclinada se debe fijar el pilar en una caja perforada en
Ia roca o colocar barras de acero en agujeros perforados en la roca para
unir el pilar a Ia roca.

El sistema Benoto permite hacer la excavacién para una cimentacién
por pilares a gran profundidad, a través de suelos que no es facil perforar
con barrenas. La perforadora Benoto est4 constituida por una griia especial
equipada con un cucharén con garfios similar al cucharén de almeja, pero
con cuatro paletas que puede extraer boleos y roca blanda. Para romper
Ios boleos y penetrar la roca blanda se emplea un pesado trépano de acero
y un largo cubo cilindrico para achicar la pasta fluida de suelo y agua
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del agujero. La méquina también estd equipada con una canal para
verter el concreto. Una méquina auxiliar ayuda a hincar el tubo de enti-
bacién, cuando éste es necesario, d4ndole un movimiento de rotacién hacia
adelante y hacia atrés, lo cual reduce el rozamiento durante la hinca. El
tubo de entibacién generalmente se extrac durante el vertido del con-
creto y la cimentacién una vez terminada es similar a la de pilas per-
foradas, figuras 1024a y b.

El pozo Chicago s un pozo revestido con tabloncillos colocados vertical-
mente y sostenidos por anillos de acero colocados en el interior del mismo.
La excavacién se hace a mano y los tabloncillos se colocan en longitudes de
1.20 a 1.80 m. Por este método se han hecho pozos de 3.70 m (12 pies)
de di4metro y hasta 60 m (200 pies) de profundidad.

El método de excavacién mojada se usa algunas veces en suelos que
son demasiado blandos para poderse excavar sin entibacién. Se hace una
perforacién del didmetro del pilar empleando una barrena rotatoria grande
para pozos. El hueco se mantiene lleno de una mezcla de arcilla, agua y
minerales pesados que tengan la misma densidad del suelo, la cual produce
una presién interna que mantiene el agujero abierto. Después de hecha la
perforacién se introduce en el agujero un tubo cilindrico de acero y se
la mezcla de jales que se habfa introducido, por agua
limpia y se el pilar depositando el hormigén bajo el agua em-
pleando un embudo. Este método no permite una completa limpieza de la
excavacién ni la inspeccién del estrato en que se apoyaré el pilar.

El equilibrio de las presiones se aumenta a menudo, extendiendo un
tubo de entibacién poco més de un metro por arriba de la superficie del
terreno y manteniendo la mezcla de arcilla agua o fango al nivel de su
parte superior. Los detritos gruesos se pueden extraer bombendolos hacia
arriba a través del véstago hueco de una perforadora; a este proceso se le
llama circulacién invertida. Debido a la alta velocidad del fluido a través
del véstago, las particulas del tamafio de la grava se pueden mantener
en suspensién. Los cubos cilindricos con vélvulas de fondo o pistones inte-
riores también se usan para extraer por succién los detritos gruesos, pero
alteran el equilibrio hidrostético. El concreto se coloca empleando un
embudo que se introduce en el agujero que esté lleno de fango, rellenn-
dose el pozo de abajo hacia arriba. Se puede colocar un tubo de entibacién
una vez terminada la perforacién y limpiarse con chorro de agua, achicin-
dolo después para hacer la limpieza final.

-Cajones. En los Estados Unidos de América se usan tres formas de
cajones: el cajén pilote, el cajén abierto y el cajén neumitico. El cajén
pilote es un tubo de gran didmetro (60 a 150 cm, 24 a 60 pulgadas de
difmetro) que se hinca con los extremos abiertos usando un equipo
de hinca muy grande. Se excava el suelo en el interior del tubo y des-
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pués se puede bajar por dentro del mismo para inspeccionar o para
limpiar la superficie en que descansars el cajon; después se rellena de
hormigén para formar el pilar.

En el proceso conocido por perforacién interior, figura 10.254, el extremo
inferior del tubo esté provisto de un anillo de acero duro de bordes biselados
que puede hincarse en la roca. El suelo del interior del tubo se puede
extraer con un cubo pequefio, con un chorro de aire comprimido, hin-
cando en el suelo un tubo con vilvula de pie y extrayéndolo después
o afiadiendo agua y batiendo el suelo hasta formar una pasta que se
extrae después con un cucharén. Después de extraido el suelo del inte-
tior del tubo se introduce una barrena grande de pozo y se taladra

o/ Conerato

- Seccién A-A

*Viga de acero H "
Tubo de acers |

Cémara do -1}
trabajo

Agujero en la roca

. Perforacién por dentro del tubo b. Cajén ablerto c. Cajén neumtico

Fig. 10.25 Construccién de diferentes tipos de cajones.

un agujero en la roca. Se hinca el tubo hasta que el anillo del extremo
inferior haga un cierre hermético contra la roca que impida la entrada
del agua. Se contintia la perforacién hasta formar un agujero en la
roca de 060 a 3.00 m de profundidad. Se puede extraer el agua del
cajén e inspeccionar la roca del agujero antes de colocar el concreto.
Para aumentar la capacidad de resistencia del cajén como columna se
puede introducir, como niicleo, un perfil H de acero. Estos cajones se han
construido con di4metro de 60 a 75 cm (24 a 30 plg) y tan profundos
como 76 m (250 pies) y para soportar hasta 2,000 toneladas. Tienen Ia
ventaja de poder penetrar cualquier clase de suelo y las obstrucciones,
como boleos, se pueden barrenar; pueden atravesar rocas parcialmente
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descompuestas y llegar hasta la roca sana y sucle sr posible la inspeccién
visual antes de colar. Se pueden colocar con una inclinacién de 1 (hori-
zontal) a 6 (vertical) y combinarse con cajones verticales para formar
armazones A para resistir cargas laterales.

El cajén abierto (figura 10.25b) es una cémara abierta que tiene un
borde inferior cortante. A medida que se excava el suelo del interior se
fuerza el cajén hacia abajo colocAndole pesos hasta que llegue a apoyarse
en el estrato resistente seleccionado. Los cajones abiertos se usan frecuen-
temente para construir pilas de puentes situadas en aguas abiertas. En
estos casos el cajén se fabrica en tierra, se lleva flotando hasta el lugar,
con la ayuda de pontones y entonces se baja hasta apoyarlo en el fondo.
No se hace ninguna tentativa para sacar el agua del cajén hasta que éste
esté apoyado en el estrato resistente donde descansara. Algunas veces es nece-
sario sellar el fondo con concreto colocado bajo el agua, antes de que
sea posible achicar el cajén.

El ancho de las aberturas o pozos para el dragado o excavacién debe
ser lo suficientemente grande para permitir el uso de cucharones de
almeja para hacer la excavacién (por lo menos 3 m, pero preferiblemente
‘mayores). Algunas veces se colocan en el exterior de las paredes del cajén
tubos para chiflén de agua para reducir la friccién durante la hinca.

Los grandes cajones para pilas de puentes estin formados por varios
cajones pequefios o células, cada una con un pozo independiente para cl
dragado, pero todos se comunican por el fondo con una cmara inferior
comin. La profundidad a que se puede llegar con un cajén abierto estd
limitada por la friccién en sus paredes, que puede superar los efectos
de los pesos que se colocan para hincarlo. Las grandes piedras o boleos
y otros obsticulos que puedan presentarse debajo de la arista de penetra-
cién del cajén puede limitar la profundidad, ya que es dificultoso remover
esos obstéculos.

Cajones neumaticos. El aire comprimido o los cajones neumaticos
se deben usar cuando no se puedan alcanzar los estratos resistentes por los
métodos del cajén abierto, debido a las condiciones del agua. Su alto costo
s6lo se justifica cuando las cargas que se van a soportar son muy grandes.

El cajén neumitico (figura 10.25¢) es como un vaso invertido que se
introduce en el agua. Es un cajén abierto por el fondo y con un techo
o cubierta hermética a prueba de aire, que se llena con aire comprimido
para impedir que el agua y el fango se introduzcan en el cajén. La parte
inferior es la cimara de trabajo en la cual se hace la excavacién y se
construye el pilar. Sobre la cimara estin las chimeneas y las cimaras
de equilibrio, que permiten la entrada y salida de los obreros y del mate-
rial, sin que se pierda la presién del aire en la cidmara de trabajo.
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Los cajones neumaticos permiten un mayor control de la hinca del
cajén y se facilita la remocién de Ias piedras, troncos y otros escombros
o despojos que puedan encontrarse debajo de las aristas de penetracién.
El lecho de cimentacién en la roca o en el estrato resistente se puede pre-
parar e inspeccionar mejor.

Los obreros tienen que trabajar bajo una presién que sea suficiente
para equilibrar la presién del agua y el fango que rodea al cajén. Esta
presién a la que tienen que trabajar los obreros limita la profundidad
2 que pueden usarse los cajones neumaticos y reduce grandemente el pro-
greso de Ja hinca del cajén. Hay muchos riesgos en el uso de los cajones

Aticos, por lo que y constructor
pueden hacerse cargo de su proyecto y aplicacién.

10:10 ANCLAJES

Un anclaje es una forma especial de cimentacién profunda proyectada
para resistir una fuerza lateral o hacia arriba. Se usa para resistir subpre-
sién hidrostitica o para proporcionar soporte a los mamparos anclados,
las ennbacmnes de excavaciones o los tirantes de muros de sostenimiento.

C Se usan di formas de anclajes: pi-
lotes de anclaje y bloques o muros para resistir empujes, en los suelos
y barras de anclaje, en las rocas. Los bloques de anclaje y los muros
para resistir empujes son semejantes a las zapatas o muros de sostenimiento.
La capacidad de estos anclajes esti regida o bien por la capacidad de
carga o el empuje de la tierra contra el anclaje o por la resistencia de la
masa, la que sea menor. El pilote de anclaje y la barra de anclaje en roca
son semejantes a los pilotes de friccién. Sus capacidades estin regidas o
bien por la friccién lateral o sea el esfuerzo cortante que se desarrolla a lo
largo del fuste de anclaje o por la resistencia de la masa, cualquiera que
sea la menor de las dos.

Bloques de anclaje. Ia forma como se desarrolla la resistencia a
esfuerzo cortante depende de la profundidad bajo la superficie, figu-
ra 10.26. Para bloques poco profundos debe cumplirse z, < 4 (22 — z1).
La forma de distribucién del esfuerzo cortante con carga horizontal es
Parecida a la del empuje pasivo, figuras 8.5 y 8.6.9% La resultante del
@mpuje de tierras contra la cara del anclaje es aproximadamente el em-
puje pasivo para toda la profundidad z, menos la resultante del empu-
Je activo en la cara opuesta. (La traccién en los suelos cohesivos debe
despreciarse.) Para anclajes pequefios con empuje horizontal, se despre-
cia la friccién en el muro y se aplica el andlisis de Rankine. En los ancla-
jes sometidos a empuje hacia arriba o a fuerzas de traccién, la friccién
en el muro acttia hacia arriba y el empuje pasivo es menor que el dado
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Fig. 1026 Anclajes en roca y en svelo.

por la férmula de Rankine. En este caso se obtiene una aproximacién
adecuada con el anilisis de Coulomb.

Para bloques que resistan al levantamiento vertical, la forma de dis-
tribucién del esfuerzo cortante es el de la figura 10.26b. Esta forma puede
aproximarse a un cono o pirimide truncada cuyos lados tienen una pen-
diente igual a 45 + /2 con respecto a la vertical, usando el valor de ¢
correspondiente a una prucba triaxial lenta o con drenaje. La resistencia
al levantamiento es igual al peso del bloque més el del suelo comprendido
en el cono o pirkmide antes indicados. La componente vertical de ¢
(esfuerzo cortante sin drenaje) se puede afiadir para obtener la resis-
tencia dinmica al levantamiento, pero se desprecia para la carga esté-
tica. Por debajo del nivel del agua subterrinea se emplea el peso especifico
del suelo sumergido.

Si la profundidad del anclaje z, excede alrededor de 4 veces su altura,
2 —z, para cargas horizontales o 4 veces su ancho B, para cargas
verticales, entonces el anclaje corta el suelo como si fuera un pequefio
cimiento profundo invertido, figura 10.26c. Los datos de un limitado
nimero de ensayos con modelos de anclajes cuadrados en arcilla saturada
sometidas a esfuerzo cortante sin drenaje, asi como los ensayos de arranque
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a escala natural,1%*¢ indican que la resistencia 7o por unidad de 4rea per-
pendicular a la fuerza que empuja es similar a la de los cimientos.

7o = go = cNo + g’ Ng. (9:4a)

Para anclajes tipicos No = 5 a 7, entre los valores para cimentaciones
poco profundas y profundas. Esto indica que para otros suelos la ecuacién
general de capacidad de carga (9:3) con los factores para cimentaciones
poco profundas, puede ser una aproximacién razonable.

Pilotes y barras de anclaje. Los pilotes de anclaje en suelo y las
barras con inyeccién de cemento en roca, cransﬁeren su carga por esfuerzo
cortante a lo largo de sus superfi La al de
los pilotes de anclaje a la subpresién se puede calcular de la misma manera
que se calcula la capacidad por friccién en los pilotes que soportan carga;
desde luego, la resistencia por la punta no se tiene en cuenta.

La barra de anclaje en roca se coloca profundamente en un agujero
perforado en la misma, figura 10.26d. Si la roca es fuerte y sana sc puede
asegurar por medio de cufias o expansién, como los pernos para roca;
en las rocas blandas la barra se agarra inyectando mortero de cemento en el
agujero. Se usan varias formas de barras de anclaje: barras lisas con una

i6n o con un que se agarra a la roca por la inyec-
cién de mortero de cemento, cables de acero de alta resistencia anclados
de manera similar o barras corrientes para refuerzo, inyectando el mortero,
en este caso, en la mayor parte de su longitud. La capacidad del anclaje
estd limitada por dos factores; la resistencia a traccién de la barra y la
resistencia de la masa de roca afectada por la barra.

La resistencia al desgarramiento de las cufias de anclaje y de la ex-
pansién depende de la roca, el tamafio del perno y de su disposicién y
distribucién. En roca dura las expansiones de pernos de 2.5 cm de dia-
metro tienen una capacidad méxima de 10 a 15 toneladas. La capacidad
de las barras que se agarran por el mortero de cemento inyectado, de-
pende de la resistencia a esfuerzo cortante entre el mortero y la roca, como
de la adherencia o contacto entre la barra y el mortero. En roca blanda
la resistencia a esfuerzo cortante entre la roca y el mortero se limita a
2 0 3 kg/cm? y en rocas duras a 7 o 20 kg/cm?. Las barras ancladas por
inyeccién de mortero se usan en arena gruesa, grava y roca muy fractu-
rada. La resistencia a esfuerzo cortante entre mortero y suelo es igual a la
resistencia a esfuerzo cortante en la superficie lateral del cilindro de mortero.

La capacidad, tanto la de la barra de anclaje como la del pilote,
estd limitada por la resistencia de la masa de roca que los rodea. La
forma de esta masa de roca depende de la forma y distribucién de las
juntas. Para los suelos no cohesivos y para las rocas con juntas muy
proximas, es conservador considerar un cono cuya generatriz forme con
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Ia barra un 4ngulo igual a 45 — ¢/2. Para rocas con juntas méis sepa-
radas que se solapan es més préctico considerar un 4ngulo de 45 grados.
La capacidad de los anclajes para resistir subpresién esté limitada por el
peso del cono (peso sumergido cuando esté por debajo del nivel freético).

Ensayos. Debido a las incertidumbres que existen en el anclaje de
cufias con respecto a la adherencia y Ia resistencia del suelo o roca que
circunda al anclaje, es esencial hacer ensayos de desgarramiento para pro-
yectar los anclajes con seguridad. Adems, es le, para no correr
Tiesgos, probar todos los anclajes con una carga que sea de 1.3 a 1.5 veces
la carga de trabajo del anclaje, porque peculiaridades de menor impor-
tancia en la estructura del suelo o de la roca, tienen una gran influencia
en la capacidad del anclaje.

Después de este ensayo de sobrecarga, se debe retener permanentemente
una carga igual a la de trabajo (o una fraccién grande de ésta) a manera
de preesfuerzo. Esto reduce a un minimo la deformacién del anclaje,
deformacmn que seria perjud.lc!a] en estructuras que estdn sometidas oca-

a El también produce esfuerzos de
compresién en el suelo o la roca y aumenta su resistencia (que es una
de las funciones que hacen los pernos en la roca).

Sistema de anclaje. La capacidad total de un sisterna de anclaje estd
limitada por el peso de la porcién de la masa que pudiera desprenderse
cuando todos los anclajes estin cargados simultAneamente, figura 10.26e.
Para los anclajes que resisten subpresién y que estin muy préximos unos
de otros, el limite de capacidad es el peso de la masa de suelo penetrada
por todos los anclajes. En los anclajes laterales el limite de capacidad
es el empuje pasivo de la tierra o la resistencia al deslizamiento de la
masa. En las masas que tienen forma irregular la resistencia al desliza-
miento de la masa se analiza en igual forma que para la estabilidad de
taludes, capitulo 11.

10:11 RECALCE

El recalce es la i6n de una nueva ci i6n a una es-
tructura existente. El recalce de una estructura es un trabajo de cimen-
tacién muy especializado, en el que el método de construccién tiene que
adaptarse a espacios muy limitados para trabajar y a la manipulacién
de suelos que estin soportando cargas. Estos (raba]os se hacen solamente
Ppor unos pocos muy i por muchos
afios de experiencia, ya que son trabajos muy criticos y exigen una gran
exactitud.?:%

El recalce de una estructura es necesario cuando la cimentacién de la
misma es incapaz de soportar la estructura con adecuada seguridad o sin
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asentamiento excesivo. También es necesario el recalce cuando cambian
las condiciones del lugar, como es el caso de la construccién de un nuevo
edificio con un basamento proflmdo adyacente a otro o el de las exca-

lo cual hace inadecuadas las

vaciones para un

cimentaciones existentes.

se usan dos imi primero, i6n de
nuevas cimentaciones en pequefios pozos excavados debajo de las cimen-
taciones existentes y segundo, i6n de nuevas ci adya-

centes a la existente transfiriendo la carga de la antigua a las nuevas
cimentaciones por medio de vigas de acero.

El método de los pozos (figura 10.17a y ¢) requiere la excavacién
de un pequefio agujero debajo de parte de la cimentacién existente. Se
construye un nuevo cimiento profundo en el agujero o se introducen en el
suelo pilotes de tubo por medio de gatos que reaccionan contra la

a. Método del

clmentacion sxstents

Muro

imiento

Gato hidréulico
Pozo.

—Pilote de tubo
“:'en secciones

poze. los pilot
o ke eatconnds a1 Tt conra 1s S hincan los

Viga. transversal

Cimentacidn.
existente

Pilote’ _-J -

b. Método de

iger transrrsales,
los lados do

Ie cinentecin xistents

Pozo de acceso

®

Estrato

IlMillncldl

Seccién longitudinal indicando ol Seccidn transversal
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orden de los pozos de excavacidn  mostrando el acceso Cufa o ménsula presforzada

y del colado

¢c. Pozos yl el nul:l por secciones

de la ci

bajo el cimiento

in de un muro d. Recalce con ménsula

Fig. 10.27 Métodos para el recalce de una cimentacién con pilotes. En los casos en que
el nuevo estrato de apoyo esté cerca de la superficie se pueden sustituir los. pilotes por

zapatas profundas o pilares.
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cimentacién existente. Los tubos en tramos de 60 cm se introducen en el
suelo por medio del gato y después se excava el interior usando un cubo
pequefio, un chorro de vapor o una barrena. La nueva cimentacién se
hace por secciones, de manera que la cimentacién antigua no se encuentre
nunca sin soporte.

El segundo método (figura 10.27b) comprende la hinca de pilotes
o0 la construccién de una nueva cimentacién, lo méis préxima posible a la
cimentacién antigua. Esto es necesario cuando la cimentacién antigua
es tan pequefia o débil que es imposible excavar un pozo debajo de ella.
Como se dispone de mayor espacio para trabajar es con frecuencia més
econémico que el método de pozos. La carga se transfiere de la cimen-
tacién antigua a la nueva por medio de vigas transversales que se colocan
debajo de la cimentacién antigua o a través de ella.

Las grapas o illadas a muescas hechas
en el concreto o soldadas a una columna de acero permiten colocar vigas
transversales por arriba del cimiento.

En un sistema de ménsulas, figura 1027d, se emplea un pequefio
pilar o pilote por perforacién, reforzado para resistir el momento flexor.
El pilote o pilar se coloca i i a la ci i
y termina a 60 cm por debajo de ella. Se construye una ménsula de
acero o concreto reforzado debajo de la cimentacién antigua y se acufia
o preesfuerza para que tome la carga. Los miembros de acero se recubren

de hormigén después de para p de Ia corrosién.

La transferencia de la carga de la cimentacién antigua a la nueva
va fiada de algin i Este se puede eliminar colocando
gatos que al 1 contra la ci ién antigua apo-

yandose en la nueva, hasta que la nueva cimentacién soporte toda la
carga. El asentamiento se evita manteniendo los gatos hasta que la nue-
va cimentacién se haya deformado por efecto de la carga. Después
que el imi de la nueva ci ién ha cesado se ipl los
gatos por cufias de acero que se recubren posteriormente de concreto.
Este método se conoce con el nombre de Métodos de ensayo previo para
el recalce.®®* Este método desarrollado por Lazarus White en la cons-
truccién del ferrocarril subterrdneo de Nueva York, ha facilitado el que
se pueda construir debajo de las més grandes estructuras sin dafiarlas y el
conservar monumentos a pesar de los estragos del tiempo, asi como
el ejecutar nuevas construcciones profundas préximas a las antiguas.
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PROBLEMAS

10:1 Prepare una tabla que contenga: el didmetro en la punta, el
4rea en la punta y el 4rea lateral de los 3.00 m del extremo
inferior de pilotes de diferentes tamaiios de concreto, acero y
madera, Consulte los catlogos de los diferentes contratistas de
hinca de pilotes y de los fabricantes de pilotes de madera y
acero.
Un pilote de madera que tiene un di4metro en la punta de
20 cm y en la cabeza de 35 cm y una longitud de 10.70 m,
se hincé en un suelo de arena suelta seca que pesa 1,715 kg/m®
y tiene un 4ngulo de friccién interna de 32°. Calcular la capa-
cidad de carga.
Un pilote de acero 10BP57 de 12.20 m de largo se hincé en una
arcilla saturada que pesa 1,760 kg/m? y cuya cobesion cuando
estd inalterada es de 1 kg/cm® y cuando estd reamasada de
05 kg/cm?. Calcular la friccién lateral suponiendo: 1) que
se produce sobre la superficie total del pilote y 2) que se
produce en el rectangulo que circunscribe el pilote. Teniendo
en cuenta cudl de estos dos valores rige, calcular la resistencia
por la punta para el 4rea bruta del rectangulo que circunscribe
al pilote o el 4rea neta del pilote. (Use el valor de ¢ inalterada
para la resistencia por la punta y el de ¢ reamasada para la
friccién lateral.)
10:4 Un tubo de 35 cm de didmetro exterior y 45.50 m de largo
con el extremo inferior plano, se hincé en un depésito profundo
de arcilla que tiene las caracteristicas siguientes:

10:

)

10:

5]

Profundidad, m © ke/em? Peso ke/m?
0-12.0 08 1920
12.0-33.5 025 1680
33.5-42.5 045 1760

42.5-55.0 17 2090
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El nivel freético est al nivel de la superficie del terreno.

a) Calcular la capacidad de carga.

b) Si 25 de estos pilotes se hincan formando un grupo, deter-
minar la separacién minima entre ellos para que la capacidad
del grupo no sea inferior a la suma de las capacidades in-
dividuales de los pilotes.

Un martillo de vapor que pesa 1,360 kg (3,000 Ib) cayendo

de 73.5 cm (29 plg) se us6 para hincar un pilote de concreto

prefabricado de seccién cuadrada de 30 cm de lado y 12.20 m

de longitud. El rebote total es de 0.76 cm por golpe y la resis-

tencia a la hinca es de 4 golpes por 2.5 cm. El coeficiente de
restitucion se estima que es 0.40 y el valor de ¢ es 0.5 cm.

a) Calcular la capacidad de carga de trabajo por la férmula
de Hiley usando un factor de seguridad de 2.

b) Calcular la capacidad de carga de trabajo por la férmula
Engineering News.

¢) ¢Cuénto difieren ambos valores y por qué?

Un martillo de vapor que pesa 455 kg (1,000 Ib) y cuya maza

cae de 90 cm (3 pies) de altura se usa para hincar pilotes de

madera. Calcular la resistencia dindmica por la férmula Engi-
neering News si el pilote penetra 1.25 m en cada uno de los

Gltimos golpes de martillo.

Calcular Ja capacidad de carga de trabajo, de un pilote de tubo

de 27.3 de didmetro exterior, de 6.35 mm de espesor de pared

y de 13.75 m de longitud que se ha hincado en arena con un

martillo de vapor cuya maza pesa 2,270 kg y 915 cm de re-

corrido. El rebote medido fue de 0.76 cm por golpe y la penetra-
cibn neta de 1 em por golpe. La eficiencia del martillo es

0.75 y el coeficiente de restitucién del martillo contra el som-

brerete del pilote se estima en 0.80 y ¢, es 025 cm.

a) Calcular la carga admisible usando la férmula de Hiley con
un factor de seguridad de 2.

b) Calcular la carga admisible usando la férmula Engineering
News.

¢) ¢Cuél da la mayor carga de seguridad y por qué?

Un pilote de acero H de 25.4 por 25.4 cm y de 85 kg/m fue

sometido a un ensayo de carga con el siguiente resultado:

Carga, kg Asentamiento, cm Carga, kg Asentamiento, cm
18200 0.32 72800 1.43
36400 0.64 91000

54600 0.96 109200
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a) Hallar la carga admisible en el pilote con un factor de se-
guridad de 2.

b) ¢Qué parte de los asentamientos indicados arriba se pueden
atribuir a acortamiento eléstico del pilote, si se supone que
el pilote es resistente por Ia punta? Suponga que la longitud
del pilote es de 9.15 m.

19:0 Una méquina que pesa 1,135 toneladas se va a cimentar en
pilotes. Si se emplean pilotes de madera y s cargan a 18.2 t
deben tener 12.20 m de longitud y si se emplean pilotes de
tubo de acero cargindolos a 45.5 t deben tener 1525 m de
Tongitud. ¢Qué cimentacién sers més barata si el precio por me-
tro del pilote hincado es para el de madera $7.40 y para el
tubo de acero $16.40?

10:10 Un anclaje esté formado por un pilote vertical a traccién y un
pilote inclinado con Ia pendiente de 3:1. Ambos pilotes tienen
21.30 m de longitud. Calcular Ia carga en cada pilote si la carga
horizontal es de 9.1 toneladas. Suponga que los pilotes estin
articulados en ambos extremos.

10:11 Prepare un informe describiendo un trabajo de construccién con
pilotes o cajén, incluyendo los siguientes puntos:

1. Perfil del suelo.

2. Razones que justifiquen Ia seleccién de cajones o pilotes.

3. Equipos.

4. Descripcién de las ig mas i de los

pilotes y de su construccién.

5. Ensayos, si s hacen.

10:12 Un pilote cajén de 90 cm de di4metro, de concreto de 400 kg/cm?,
se introdujo por perforacién 60 cm en una formacién de arenisca
estratificada horizontalmente y con juntas préximas. Un ensayo
a compresién sin confinar de una muestra intacta de la arenisca
fallé6 con 350 kg/cm?® El angulo del plano de falla a era 65
grados.

a) Determinar la carga admisible del cajén.
b) Si el espaciamiento de las juntas fuera 1.80 por 1.80 m
¢cual serfa la carga admisible?

10:13 Para el perfil del suelo y las cargas descritas en el problema
9:17 sugiera distintos tipos de cimentaciones profundas inclu-
yendo las ventajas y las desventajas de cada una. ¢Cudl es la que
usted seleccionarfa y por qué usted piensa que es la mejor?

10:14 Un tubo con el extremo cerrado de 27.3 cm de didmetro y de
1830 m de longitud se hincé en una formacién homogénea
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de arena de 24 m de espesor, debajo de la cual se encuentra un

estrato de arcilla compresible de 3 m de espesor. La arena pesa

1,763 kg/m® por arriba del nivel fretico y 2,983 kg/m® por

abajo. El 4ngulo de friccién interna de la arena es 36° y la

compacidad relativa 62 por ciento. El agua subterrénea estd a

4 m de profundidad. La arcilla saturada pesa 1,715 kg/m?

tiene una relacién de vacios de 1.38 y un indice de compresién

de 0.63. Estd normalmente consolidada. Debajo de la arcilla
hay més arena,

@) Calcular la capacidad de carga admisible del pilote, supo-
niendo que se introdujo en el suelo con chiflén de agua
hasta la profundidad de 12.20 m y después se hincé.

b) Calcular la i de carga admisibl i que
el pilote se introdujo totalmente por hinca.

¢) Calcular el aumento de esfuerzo por debajo de un solo pi-
Iote y el asentamiento, suponiendo que el pilote fue hincado.
La carga en el pilote es de 18.20 toneladas métricas.

d) Calcular el aumento de esfuerzo debido a 9 de estos pilotes
hincados a 90 cm de separacién centro a centro y el asenta-
miento resultante en la arcilla, cada pilote soporta 18.20
toneladas métricas.
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masas de tierra

En una ladera de suave pendiente surcada por empinadas cafiadas se
proyects una gran urbanizacién. Para la construccién de los caminos y
para disponer de 4reas para las edificaciones, fue necesario hacer cortes
en la ladera siguiendo las curvas de nivel. El material extraido de las exca-
vaciones se utilizd para rellenar las cafiadas y para ampliar los terraplenes
de los caminos construidos a media ladera, con objeto de disponer de
mayores 4reas, précticamente a nivel, donde edificar. Se construyeron al-
cantarillas debajo del relleno en los lugares bajos, de manera que los
terraplenes no embalsaran las aguas de las cafiadas que estaban més altas
que los caminos.

Los rellenos se colocaron bajo una estricta supervision y los ensayos
demostraron que se habfan compactado hasta obtener el peso especifico
sefialado. Casi estaban terminados los edificios, cuando en uno de ellos
se presentaron graves grietas. El edificio estaba ubicado en el lado del
terraplén del camino y sus zapatas se apoyaban en el lugar donde el relleno
era miés profundo y justamente arriba de un antiguo manantial. El admi-
nistrador de las obras notificé al contratista que el agrictamiento era
causado, por la idacién del relleno, cuya compacta-
cién habia sido defectuosa; ordenindole el recalce del edificio a su costa.
Afortunadamente la naturaleza anduvo més aprisa que las cartas que
dirigiera el administrador. Las grietas se abrieron répidamente y una parte
del terraplén, incluyendo la mitad del edificio, se deslizé hacia abajo y
hacia afuera entre 1.5 y 2.5 m.

El agrietamiento del edificio no fue causado por una pobre compacta-
ci6n del relleno, sino por un deslizamiento. El suelo virgen estaba consti-
tuido por vetas alternadas de arcilla resistente y de arena, en capas hori-
zontales, Antes de ejecutarse las obras, el agua de los terrenos més altos
i6n se filtraba i a través de las

617

situados fuera de la
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vetas de arena y las cafiadas servian de desagiie a esas filtraciones, hasta
que fueron rellenadas. La arcilla impermeable del relleno actué como
una presa en cada veta de arena, haciendo que la presién del agua aumen-
tara hasta que la arena ya no pudo soportar el esfuerzo cortante impuesto
por el terraplén. La solucién fue quitar el relleno y colocar una capa de
drenaje de arena limpia en los lados de las cafiadas para aliviar el aumento
de presién del agua.

Cuando porciones de grandes masas de tierra se separan y se mueven,
el resultado es 1 y a menudo Tremen-
dos deslizamientos de tierra han enterrado ciudades enteras y represado
rios; los deslizamientds en excavaciones abiertas han sido la causa de que

d canales, y iles; la rotura de diques en
periados de grandes i ha producido la inundacién de terrenos de
cultivo y arrojado a los habitantes de sus casas y las presas de tierra que
han fallado han producido tremendas oleadas de agua que han arrasado
los valles dejando a su paso muerte y destruccién.

11:1 ANALISIS DE LA ESTABILIDAD

La seguridad de una masa de tierra contra falla o movimiento es lo
que se llama su estabilidad y debe considerarse no sélo en el proyecto de
estructuras de tierra sino también en la reparacién y correccién de las
que han fracasado. Los proyectos de los taludes de los cortes abiertos y la
seccién transversal de los terraplenes, diques y presas de tierra, estin
basados principalmente en los estudios de estabilidad, a menos que el pro-
yecto sea tan pequefio que se puedan tolerar las fallas ocasionales. Cuando
ocurren los fracasos, ya sean desli o corri
es necesario hacer estudios de estabilidad para d:termmar la causa de la
falla y poder indicar su correccién y ¢l mejor método para prevenir difi-
cultades futuras.

Causas de los movimientos de las masas de tierra. Las fallas de
las masas de tierra tienen una caracteristica comin: hay un movimiento
de una gran masa de suelo a lo largo de una superficie més o menos
definida, como se indica en la figura 11.1. En la mayoria de los casos la
masa de tierra permanece intacta durante las primeras etapas del movi-
miento, pero finalmente se deforma y rompe cn pedazos, a medida que el
‘movimiento progresa. Algunas fallas ocurren bruscamente con un ligero
aviso o ninguno, mientras que otras se producen pausadamente dupués
de anunciar su intencién por un lento o por la de
grietas.

El movimiento ocurre cuando la resistencia al esfuerzo cortante del
suelo es excedida por los esfuerzos cortantes que se producen en una su-
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ST .
a. Falla o deslizamiento de una ladera ™"

c. Seccién transversal

Fig. 11.1 Falla de una masa de fierra por deslizamiento.

perficie relativamente continua. Las fallas localizadas en un solo punto
de la masa de tierra no indican, necesariamente, que la masa sea inestable.
La inestabilidad sélo se produce como resultado de la falla por esfuerzo
cortante en una serie de puntos que definen una superficie, a lo largo
de la cual se produce el movimiento. Es dificil determinar la causa de
muchos movimientos de masas de tierra. Realmente cualquier cosa que
produzca una disminucién de la resistencia del suelo o un aumento de
los esfuerzos en el suelo, contribuye a la inestabilidad y deben tomarse en
consideracién, tanto en el proyecto de las estructuras de tierra como en la
correccién de las fallas. La tabla 11.1 sirve de guia para analizar la es-
tabilidad.
TABLA 11:1 CAUSAS DE LA INESTABILIDAD

Causas que producen aumento de Causas que producen disminucién de
resistencia

1. Cargas externas como edificios, agua 1. Expansién de las arcillas por adsor-
nieve. cién de agua.
Presién de agua intersticial (esfuerzo

&

2. Aumento del peso de Ia tierra por 2.
aumento de la humedad. neutro).

3. Remocién por excavacwn de parte 3. Destruccién de la estructura, suelta
de la masa de tien o de panal, del suelo por choque,

vibracién o actividad sismica.

4. Socayaciones prorluclrlu por perfo- 4. Fisuras capilares producidas por las
raciones de taneles, derrumbes de alternativas de expansién y retrac-
cavernas o erosién por filtraciones. cién o por traccién.

5. Choques producidos por terremotos 5. Deformacién y falla progresiva en
o voladuras. suelos sensibles.

. Grietas de traccién, 6. Deshielo dc suelos helados o de len-

tes de hi

7. Presién de agua en las grietas. 7. Deterioro dcl material cementante.
R 8. Pérdida de la tensién capilar por

secamiento,
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La falla puede ser el resultado de cualquiera de estos factores, aislados
© combinados. La mayoria son independientes, pero algunos pueden estar
relacionados entre si. Por ejemplo, la deformacién progresiva en las arenas
sueltas saturadas causa un aumento en el esfuerzo neutro con la correspon-
diente pérdida de resistencia y posiblemente la rotura o colapso de la
estructura del suelo, El niimero de las combinaciones posibles de los factores
que conducen a la inestabilidad de vértigo: 15! 6 1,307,674,368,000. El
efecto del agua es vital: la presién del agua o los cambios en el agua
forman parte de 10 de los 15 factores que estén en la lista.

En los casos en que las fallas producen dafios a la propiedad o pérdida
de vidas se llama, frecuentemente, al ingeniero para que determine la
causa de la falla. En la mayorfa de los casos existen simultineamente
varias causas y tratar de decidir cudl produjo finalmente Ia falla no es
solamente dificultoso, sino que es también inexacto. A menudo el factor
que finalmente puso en movimiento la masa de tierra no es més que el
disparador, puesto que ya estaba al borde de fallar. Llamar al factor final
la causa es lo mismo que decir que el fésforo que encendi6 la mecha del
cartucho de dinamita que destruys el edificio, es la causa del desastre.

Estabilidad de los taludes. Entre las més corrientes fallas de masas
de tierra estdn las que se producen por taludes inestables. La gravedad
en la forma del peso de la masa del suclo y del agua que pudiera estar
sobre ella, es la fuerza principal que tiende a producir la falla, mientras
que la resistencia al esfuerzo cortante del suclo es la principal fuerza
resistente. La superficie de falla tiene la forma de la concavidad de una
cucharita de café o de la mitad de un huevo que se haya cortado longi-
tudinalmente, con el extremo menor en la parte superior del talud y el
mis ancho en la parte inferior, como se muestra en la figura 11.1.

La falla ocurre corrientemente en una de las tres formas que se re-
presentan en la figura 11.2. La falla de base o profunda se produce en
arcillas blandas o que tengan numerosas vetas blandas. La parte superior
del talud se cae dejando un escarpe vertical mientras que el terreno a

a. Falla de base o profunda b. Falla de pie de talud c. Falla de talud o de frente

Fig. 11.2 Tipos de fallas aproximadamente circulares.
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nivel situado més alld del pie del talud se levanta en comba. La falla
de pie de talud, se produce en taludes de gran pendiente y en suelos que
tienen un 4ngulo de friccién interna apreciable. La parte superior del
talud cae formando frecuentemente una serie de escalones, mientras
que el terreno situado cerca del extremo inferior del talud se comba hacia
afuera cubriendo el pie del talud. La falla de talud o de frente es un
caso especial de la falla de pie de talud en el que la presencia de
un estrato duro limita la extensién de la superficie de falla.

También se presentan otras formas de falla. Si hay zonas o superfi-
cies de una pronunciada debilidad, éstas pueden definir una parte de la
superficie de falla. Si hay grandes fuerzas externas, éstas distorsionan
la superficie de falla.

Analisis por tanteos. El anilisis de Ja estabilidad de un talud es
un problema de equilibrio pléstico. Cuando la masa esti a punto de
fallar, las fuerzas que producen el movimiento han llegado a ser iguales
a la resistencia que opone la masa a ser movida. Un ligero aumento en las
fuerzas es suficiente para producir una continua deformacién, como se
explicé en el capitulo 7. Debido a la geometria irregular de la masa
y al complejo sistema de fuerzas que hay en cualquicr problema real,
los métodos de analisis directo, como los que se usan para el empuje de
tierras, rara vez son aplicables. En vez de esto, es mucho més provechoso
emplear un sistema de tanteo para determinar el factor de seguridad en
un proyecto tentativo o la falla potencial en un talud existente.

Primero se supone una superficie de falla potencial y se calcula la
resistencia al esfuerzo cortante que actfia a lo largo de esa superficie; des-
pués se determinan las fuerzas que actdian en el segmento de suelo limitado
por la superficie de falla y posteriormente se calcula el factor de seguridad
de ese segmento en la forma siguiente:

Seguridad contra rotacién:

momento resistente

FuS = omento que produce Ia falla” (t:1a)
idad contra traslacién (movimiento en linea recta) :
FS = fuerzas que se oponen al movimiento | (11:1b)

Tuerzas que producen el movimiento *

Si se prueban numerosos segmentos, aquel en que el factor de seguridad
hallado sea menor, serd tedri el dero factor de d de
Ia masa de suelo. Sin embargo, en la préctica, el menor factor de seguridad
se halla analizando unos cuantos bien i de posible
falla y esto es suficientemente exacto.
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Generalmente se considera que las fuerzas que producen el movimiento
incluyen la inercia, la gravedad y todas las cargas externas. Las que se
oponen o resisten el movimiento incluyen la resistencia del suelo y otras
fuerzas a lo largo de la superficie potencial de movimiento.

Anilisis con un arco de circunferencia (método sueco). El
ingeniero sueco K. E. Petterson fue el primero que sugirié un método
general de anilisis de estabilidad de taludes, como resultado de los estudios
de los deslizamientos en el puerto de Gotemburgo. La superficie de des-
lizamiento se representa por un segmento de la superficie de un cilindro,
que en seccién transversal es un arco de circunferencia (figura 11.3). El
‘momento de vuelco M, por metro de ancho de talud, con respecto al centro

Centro de la circunferencia

Fig. 11.3 Andlisis por el método sueco del movimiento de una masa de tierra.

de la ci ia es la suma ica de los debidos al
peso de la masa W, las componentes horizontal y vertical de la presién
del agua (si el talud estd inundado) actuando en la superficie del talud,
W y W y cualquier otra fuerza externa que actie sobre la masa, V.
(Momento motor.)

= Wd ~ Wasb — Wind' + Vf +

Wacb'

= (11:2a)

En esta expresién, b, ¥, d, d' y f son las distancias respectivas de los
centroides de los pesos o de las lineas de accién de las fuerzas con respecto
al centro de la circunferencia. EI momento resistente lo proporciona la
resistencia del suelo. Si la resistencia a esfuerzo cortante es s, en cada
segmento de arco AL, cuyo radio es R, el momento resistente por cada me-
tro de ancho de talud es:

»=RZsAL = R(5;L; + 52 ALy + ...). (11:2b)
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El factor de seguridad del segmento circular se halla asi:

SF = E (11:3)

El anilisis por el arco de circunferencia se puede aplicar a cualquier

pendiente y combinacién de fuerzas, siempre que la resistencia a esfuerzo

cortante de los suelos sea independiente de los esfuerzos normales al plano

de falla; tales son las arcillas saturadas en las cuales la falla ocurre tan

répidamente que no hay cambio en la humedad o en la resistencia del
suelo.

Ejemplo 11:1

Calcular el factor de idad en el en la fic
gura 114, si la grieta que tiene 1.50 m de profundidad se liena de agua; el
radio del arco tiene 9.90 m de longitud.

ssumj»uﬁn;\ Hnm

3 7 1820 knlm!

Fig. 11.4 Ejemplo 11:1 Andlisis por el arco de circunferencia de un falud en un depésito
de arcillas saturadas estratificadas.

1. Divida el arco en dos segmentos, 4B y BC y determine la longitud
de cada uno.
AB = 3.65m; BC = 13.40m.
2. Calcule el momento resistente:
M, = 7500 X 3.65 X 9.90 + 10000 X 13.40 X 9.90 = 1597000 kgm.

3. Calcule el peso del segmento y halle el centroide por los métodos
de la estdtica:

W = 113160 kg; a = 3.10m.
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4. El momento producido por el peso es:
113160 X 3.10 = 350800 kgm.

5. La fuerza resultante de la presion del agua en la gricts, P, es:
1501000 X 130 . 1195 kg porm. Esta fuerza actia horizontal-
mente a 5.30 m del centro del arco; M = 3710 kgm.

6. El momento total que tiende a producir el vuelco es: 350800 +
3710 = 354510 kgm.

7. El factor de seguridad es:

_ 1597000

FS = 354510~ 4.5.

Método de las dovelas o rebanadas. Para calcular la estabilidad de
los taludes en suelos cuya resistencia depende del esfuerzo mormal, es
necesario calcular el esfuerzo normal efectivo a lo largo de la superficie
de falla. No se dispone de una solucién rigurosa para los esfuerzos norma-
Ies, pero el método de las dovelas, desarrollado por Fellenius,** ha com-
probado que es suficientemente aproximado para estos célculos.:*

La zona de falla se divide en rebanadas verticales como se muestra
en la figura 11.5; no es necesario que todas tengan el mismo ancho y para
facilitar los clculos se hace que sus limites coincidan con las intersecciones
de Ia circunferencia con los estratos de suelo por abajo y con el para-
mento del talud por arriba. Al hacer el anilisis se considera que cada
rebanada acttia ind di de las coli no se
esfuerzo cortante entre ellas y las presiones normales en cada lado de la
dovela producidas por las colindantes son iguales.

La fuerza vertical que actfia en cada rebanada, W, incluye el peso del
suelo més el del agua directamente arriba de ella; también incluye el peso

~tTe— Agua

Suslo

fo ==

a. Segmento circular dividido en dovelas b, Fuerzas que actan en la dovela

Fig. 11.5 Método de las dovelas o rebanadas para el andlisis por falla circular de taludes
de suelos cuya resistencio depende de la presién normal.
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de cualquier carga externa, como una estructura. La fuerza neta o efec-
tiva que acta hacia abajo en la parte curva de la rebanada, es el peso
total menos la fuerza hacia arriba debida al esfuerzo neutro, W’ = W — U.
La fuerza hacia arriba U, se halla multiplicando el esfuerzo neutro  (que
se calcula por Ia red de flujo, como se explicé en el capitulo 4) por el
ancho de la dovela.

Si la rebanada es suficientemente estrecha, la curva inferior se puede
substituir por una linea recta que forme el 4ngulo y con el eje horizontal.
La componente de la fuerza vertical normal al plano, W'N se calcula
por la expresién W'y = W’ cos . La resistencia a esfuerzo cortante en ese
segmento de arco se puede expresar en la forma siguiente:

Fang, (3:32a)
:=;’+%m¢c (11:4)

El momento resistente total de todos los segmentos de arco se halla,
como anteriormente, por la ecuacién 11:2b.

El momento de vuelco se puede hallar, como se indicé anteriormente,
por la ecuacién 11:2a. El momento de las fuerzas verticales es la suma
algebraica de los momentos del peso total W de cada una de las dovelas
con respecto al centro de la circunferencia, Ws. A este momento hay que
afiadir, algebraicamente, los momentos totales de la componente horizontal
de Ia presién del agua sobre el talud y de la presién del agua en las grietas.

Se han hecho muchas variaciones y refinamientos de éste método
bésico. Aunque ninguno es riguroso, se ha comprobado que son suficien-
temente exactos para el anilisis y proyecto.

Para hacer el andlisis es necesario tantear un gran ntimero de posibles
superficies de falla; la que tenga el factor de seguridad menor seré la su-
perficie més critica, esto es, la superficie en la cual es més probable que
ocurra la falla. La forma tabular o la computadora digital son las indicadas
para resolver los problemas cuando se emplea esta forma de andlisis, a
las cuales se adapta bien.**¢ Se fija una cuadricula donde se sitGan los
centros de las posibles circunferencias de falla y se establece un rango
de valores para los radios de las circunferencias correspondientes a cada
centro. Una computadora puede dejar impreso directamente, todos los
factores de seguridad o solamente el minimo (y su radio) para cada centro
de circunferencia. Si se dibujan curvas uniendo los centros de las circun-
ferencias que tienen iguales factores de seguridad minimo, como si fueran
curvas de nivel, figura 11.6, se puede determinar la ubicacién de la cir-
cunferencia més critica (es posible mas de una circunferencia en masas no
homogéneas) y el factor de seguridad minimo.
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Cara do gus fucor do sou-
ridad para centros do_circunfe-

Tl gl i s SF minimo 1.5 y centro do la

circunferencia critica

Fg. 11.6 Método para localizar el centro de la circunferencia critica por los curvas que
fienen igual factor de seguridad.

Esfuerzos debidos a los La aceleracic i 1 de
un terremoto, a, comunica a la masa una fuerza momenténea, Wa./g.
Una forma aproximada de tener en cuenta su efecto, es afiadir esta fuerza
de inercia multiplicada por su brazo al momento motor. El verdadero
efecto es menos critico, porque la aceleracién es momenténea. Un analisis
més exacto, como el propuesto por N k5 considera la d i6
producida y sus efectos.

Agrietamiento en la cima del talud. Como se explict en el capi-
tulo 8, la parte superior de un talud en un suelo cohesivo est4 en un estado
de traccién. Por el efecto continuado de esta traccién se producen grietas
verticales que destruyen parte de la resistencia a esfuerzo cortante y que
pueden contribuir a la falla, si se llena de agua. La profundidad, d, de las
grietas de traccién es, aproximadamente:

=2 (11:5)

El suelo situado por arriba de este nivel no contribuye al momento resis-
tente del arco de falla, como se indica en el ejemplo 11:1 y si la grieta
se llena de agua, la presién del agua contribuye al momento de vuelco.

Efectos de la ion y de la filtracién. La i6n de un
talud tiene tres efectos: Primero, el peso del segmento circular se aumenta
por ¢l peso del agua arriba del talud y por el mayor peso especifico del
suelo, lo cual aumenta el momento motor. Segundo, este aumento esti mas
que compensado por €l momento resistente de la presién horizontal del
agua. Tercero, el esfuerzo neutro aumenta en la superficie de falla, depen-
diendo su valor de Ja red de flujo que se produzca y compensa mucho de
lo que se gana en resistencia por el peso adicional del suelo y por el peso
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del agua. El resultado final es que el talud sumergido tiene generalmente
un factor de seguridad mayor que el mismo talud sin estar sumergido.

Cuando el nivel del agua en que est4 sumergido el talud desciende tan
rapidamente que el esfuerzo neutro dentro del talud no puede ajustarse al
nuevo nivel del agua, se produce lo que se llama desembalse rdpido. E1 mo-
mento debido a la presién horizontal del agua, que ayudaba al momento
resistente, se reduce; el peso del suelo y del agua también se reducen, pero
el esfuerzo neutro no cambia grandemente. El resultado es que el factor
de idad cae llegando a ser i inferior al del
talud no ido. Esto es, la condicién més critica en
el proyecto del paramento aguas arriba de una presa de tierra.

Las filtraciones a través del suelo hacia el paramento del talud se pro-
ducen por un exceso de esfuerzo neutro dentro de la masa de suelo y dan
como resultado un descenso en la resistencia del suelo y un factor de segu-
ridad menor, comparado con el del mismo talud sin filtraciones. Esta con-
dicién es a menudo critica en las excavaciones profundas, en los cortes para

iles, en el aguas abajo de las presas de tierra
y en los taludes naturales.

Taludes en arcillas homogéneas blandas. El caso especial de un
talud uniforme en una arcilla homogénea blanda cuya resistencia a esfuerzo
cortante dada por la relacién s = ¢, se puede resolver analiticamente y los
resultados se pueden presentar en la forma de un nimero adimensional m
que se llama icie de ilidad. El ici de ili de-
pende solamente del 4ngulo del talud, 8 y del factor de profundidad, na,
que es la razén entre la profundidad de un estrato duro y denso, medida
desde la parte superior del talud y la altura del talud. La altura del talud,
H,, a la que se producir4 la falla, est4 dada por la relacién:

H, = miy, (11:6a)

y el factor de seguridad de un talud de altura H, estid dado por:
o *

SF = iy

(11:6b)

Se ha preparado un 4baco (figura 11.7a) que contiene la relacién del
coeficiente de estabilidad con el 4ngulo del talud y el factor de profundidad
que est4 basado en los resultados de los estudios de D. W. Taylor.

En el 4baco se puede observar que la falla de pie de talud se produce
én todos los taludes que tengan pendientes superiores a 53°. La posicién
del centro de la circunferencia de falla se puede hallar por el grifico

* Este no_es el mismo factor de seguridad que se halla por la ecuacién 11:3,
sino que es el factor de seguridad con respecto a la cohesion.
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Fig. 11.7 Abaco para hallar la estobilidad de taludes y la localizacién de la circunfe-
rencia critica, en svelos homogéneos de arcilla saturada en cortante sin drengje @ = 0.
(Segén D. W. Taylor y W. Fellenius).

(figura 11.7¢) desarrollado por W. Fellenius,"* un ingeniero sueco que
fue el iniciador de los analisis de estabilidad de taludes. Para 4ngulos de
taludes inferiores a 53% se pueden presentar tres posibilidades de falla,
que dependen de na. Cuando ng es igual o mayor que 3, se produciré una
falla profunda, con la superficie de falla tangente al estrato duro y cuyo
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centro est4 por arriba del punto medio del talud. Para valores de ng entre
1y 3 se pueden producir fallas de pie de talud, profundas o de talud, segén
sea la pendiente del talud. Para valores de 1 menores que 1, solamente se
pueden producir fallas de talud. Las diferentes posibilidades de falla y los
factores de estabilidad se pueden por el 4baco.

Ejemplo 11:2

Hallar el factor de seguridad de un talud de 30° de inclinacién de un
terraplén de 18.30 m de altura; la roca se encuentra a 12.20 m por debajo
de la base del terraplén. El suelo pesa 1920 kg/m? y la resistencia al
esfuerzo cortante es s = 2.35 kg/cm?,

1830 + 12.

1 n = 167.

2. m = 0.17 tomado del 4baco.

8 S = grrsieo % Test = 89

Taludes en suelos homogéneos cohesivos. Se ha hecho un estudio
analitico similar del caso especial de un talud uniforme en suelo homogéneo
cuya resistencia a esfuerzo cortante se puede expresar por:

s=c" "+ ptany’ (3:37)

En la figura 11.8 se muestra un &baco para hallar el coeficiente de
estabilidad para diferentes-valores del 4ngulo 8 del talud.1%'® Todas las
fallas son de pie de talud, a menos que se presente un estrato duro por
arriba del pie del talud. En esos casos la altura del talud debe medirse
desde la parte superior del talud hasta el nivel del estrato duro.

Taludes en suelos homogéneos no cohesivos. Los taludes de are-
na fallan por deslizamientos paralelos al talud en vez de en superficies
curvas. Cada grano de arena se puede considerar como un bloque que
descansa en un plano inclinado que tiene la pendiente 8 del talud. Cuando
el 4ngulo del talud es superior al 4ngulo de friccién de arena contra arena
(el 4ngulo de friccién interna), el grano de arena resbala por el talud. La
mayor pendiente que se puede alcanzar en un talud de arena es la corres-

" pondiente al 4ngulo de friccién interna de la arena. Generalmente este
4ngulo es el valor minimo de ¢, ya que cerca de la superficic la arena
suele estar suelta. El dngulo de reposo de la arena es el que forma una
pila de arena cuando ésta se descarga por medio de un embudo y es préc-
ticamente igual al 4ngulo de friccién interna de la arena, cuando est4 suelta.
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Fig. 11.8 Abaco para hallar la estabilidad de faludes en suelos homogéneos de arcillas-

parcialmente saturadas y similares. (Segén D. W. Taylor).

Estabilidad de los bloques. En muchos casos la presencia de estra-
tos extremadamente blandos o estratos debilitados por el esfuerzo neutro, la
falla se produce por traslacién o movimiento en linea recta en el plano
de debilitamiento, en vez de rotacién en una superficie cilindrica circular.
Esto ocurre a menudo cuando las presas de tierra se cimientan en depésitos
estratificados, ya que la fuerza horizontal del agua actia paralelamente
a los posibles planos de falla.

El imi para i la bilidad es, ial de
tanteo. Se selecciona un posible plano de falla (usualmente un estrato
débil) y se fijan arbitrariamente los limites verticales ab y ¢d (figura 11.9).

r < b s d suelo blando

Fig. 11.9 Andlisis del deslizamiento de blogue de un talud.
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La cufia abdc esté sometida a las fuerzas siguientes: su propio peso W, el
empuje activo de la tierra Py a la derecha y el empuje pasivo Pp a la
izquierda. La resistencia a esfuerzo cortante a lo largo del plano de falla
bd contrarresta el desbalance de fuerzas que actan en el bloque. Si la
fuerza cortante total es S, el factor de seguridad FS estd dado por la ex-
presién:

SEiS (11:7)

P,—Pr :

En el caso de presas de tierra, debe afiadirse la presién del agua al
empuje activo efectivo de la tierra que causa el movimiento. Cuando se
presentan vetas finas horizontales en suelos no cohesivos, debe calcularse
el esfuerzo neutro para determinar la resistencia efectiva y la resistencia
al esfuerzo cortante del suelo.

En los p de ilidad en suelos agrietados o rocas con juntas
hay que tener en cuenta que existen miltiples planos de debilitamiento
con diferentes direcciones y no pueden por lo tanto, ser analizados por
la simple representacién bidimensional de una seccién transversal, como
en la figura 11.9. En estos casos el deslizamiento se produce en dos planos
que se intersectan y en una direccién paralela a su interseccién. En un
sistema tridimensional las fuerzas se tratan mejor por vectores.

Resistencia al esfuerzo cortante para el anilisis. La resistencia
al esfuerzo cortante de un suelo varia grandemente, de acuerdo con el
medio ambiente y, particularmente, con el grado de saturacién, con el es-
fuerzo efectivo y sus cambios debxdos a las vanac\onu del esfuerzo neutro

y con los efectos de la La i6n destruye
la tensién capilar y es lacausa de que se creen esfucrzos neutros cuando se
aplican cargas rapi Por si las condiciones ambien-

tales indican que hay alguna posibilidad de que el suelo se sature, debe
emplearse en el analisis la resistencia a esfuerzo cortante en ese estado.

El esfuerzo efectivo depende de la velocidad de aplicacién de la carga
comparada con la velocidad de drenaje dentro del suelo. Si las cargas se
aplican al suelo répidamente, como en el caso de la construccién rapida
de una gran terraplén, debe usarse la resistencia del suelo sin drenaje. Si
las cargas se aplican lentamente, la resistencia sin drenaje serd segura,
pero la resistencia con drenaje tomando en consideracién el esfuerzo neu-
tro, serd més econémica. Para excavaciones y taludes naturales que estin
expuestos a la intemperie por un largo periodo de tiempo, es necesario
emplear la resistencia con drenaje, porque la pérdida de carga produci-
da por la erosién o la excavacién, reduce finalmente el esfuerzo efectivo y
por lo tanto la resistencia.

La prueba al esfuerzo cortante con consolidacién y sin ‘drenaje (CU
o R) es con frecuencia, un verdadero modelo del esfuerzo cortante en los
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taludes donde el equilibrio de la masa se desarrolla bajo cargas estaticas,
pero la falla es causada por un cambio brusco en la carga, como el pro-
ducido por inundacién o fuerte lluvia. El ensayo con drenaje (D, CD o S)
es mejor cuando se puede evaluar totalmente la presién del agua inters-
ticial.

La resistencia temporal producida por la tensién capilar engafia cuando
se utilizan los resultados de las pruebas a esfuerzo cortante sin drenaje o
con consolidacién y sin drenaje, para analizar los taludes naturales o los
de las excavaciones. Aunque el talud pueda ser temporalmente estable
debido a la tensién capilar, la saturacién o el secamiento pueden eliminar
esa tensién y causar una pérdida de resistencia al esfuerzo cortante.

La falla progresiva causa la falla en un punto, antes que el punto

esté muy y iere carga de un punto de la masa

de suelo al punto préximo. Si el suclo es sensible, €l esfuerzo promedio
en la superficie de falla no es la resistencia maxima del suelo, sino algo
mcnmc

y son para i los resul-
tados de los ensayos de it ! las resi: ias que deben
usarse en los analisis de estabilidad. La resistencia a esfuerzo cortante més
apropiada para un. proyecto es la que se haya obtenido analizando fallas
reales en ese mismo suelo. Esto es particularmente cierto cuando se trata
de corregir fallas que ya se han producido. Cuando se deba hacer un pro-
yecto en un lugar donde no hay informacién de fallas, puede ser conve-
niente hacer una falla artificial, un modelo a escala natural del talud,
terraplén o presa que se proponga construir, que pueda hacerse fallar bajo
control y ob jones Los resultados de este ensayo a tamaiio
natural correlacionados con los datos de laboratorio para el mismo suelo,
le suministrardn al ingeniero los datos de resistencia efectiva para los
proyectos de estructuras similares.

Factor de seguridad para el proyecto. Cuando se han investigado
los factores de seguridad de taludes y terraplenes existentes, se ha encon-
trado que son relativamente bajos comparados con los de otras estructuras.
Aunque un factor de i de 2 0 25 es i en de
edificios, si se aplicara a terraplenes haria sus costos tan elevados que no
se podrian construir. Muchas estructuras de tierra que tienen un factor
de seguridad calculado tan bajo como 0.9, han demostrado su estabilidad
por la prucba del tiempo. La tabla siguiente indica lo que significan los
diferentes valores de los factores de seguridad de las masas de suelo. Los
factores de seguridad de la tabla 11:2 se aplican a la combinacién mas
critica de fuerzas, pérdida de xesxstencla vy esfuexzos neutros, a que pueda
estar sometida la En de carga una presa
de tierra debe tener un factor de seguridad minimo de 1.5; sin embargo, en
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TABLA 11:2 SIGNIFICACION DE LOS FACTORES DE SEGURIDAD

Factor de seguridad Significacién
Menor que 10 Inseguro
- 12 Seguridad dudosa
el Satisfactorio para cortes y terraplenes, du-
doso para presas
1.5 o mayor Seguro para presas

condiciones extraordinarias de carga, como cuando se proyecta para cre-
cidas extraordinarias seguidas de descensos ripidos del nivel del agua, se
considera adecuad un factor de idad de 1.2 a 1.25.

Los factores de seguridad para proyectar incluyen una holgura para
tener en cuenta las diferencias entre los resultados de los ensayos de labo-
ratorio y la verdadera resistencia al esfuerzo cortante del suelo. Si el
proyecto esti basado en un anélisis de una falla, se aceptan valores
més bajos.

11:2 EXCAVACIONES ABIERTAS

Excavaciones abiertas son aquellas que no requieren el uso de entiba-
cién para soportar el suelo. Se usan cuando al excavar se encuentran suelos
duros que no necesitan soporte y en carreteras, ferrocarriles y canales, ya,
que por su gran longitud el costo de la entibacién seria muy grande, Las
excavaciones o cortes menores de 10 m de profundidad se proyectan con
Ia experiencia. Los manuales de ferrocarriles y las especificaciones normales
de carreteras, dan como talud normal para los suelos comunes el 1.5 (hori-
zontal) a 1.0 (vertical) y de 2 a 1 L paca suelos muy blandos.

E i fund: i deben inves-
tigarse en un estudio preliminar del suelo y un
analisis de la bilidad del talud, utili; la resi ia al esfuerzo
cortante con drenaje. Si el suelo es una arcilla que se expande o que esta
fisurada o sometida a filtraciones no corrientes, es necesaria una investi-
gacién més amplia. Debe comprobarse el estado en que se encuentran las
excavaciones préximas en suelos similares y, si fuera necesario, se hark
una excavacién con un talud tal que se produzca la falla. La resistencia
del suelo determinada por un anilisis de falla, correlacionada con los
datos de lab io del suclo de la i6n, se usardn para determinar
el talud seguro. En casos extremos, en que por lo errético del suelo sea
imposible hacer un anilisis exacto, puede que sea necesario colocar puntos
de referencia en la parte superior del talud terminado para prevenir cual-
quier movimiento imprevisto que pueda conducir a la falla del mismo.
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Mejoramiento de la estabilidad de los cortes o excavaciones. La
estabilidad de una excavacién se puede mejorar reduciendo los esfuerzos
en el suelo o aumentando su resistencia. Los esfuerzos en el suelo se pueden
reducir, en la mayoria de los casos, abatiendo el talud. Si las secciones que
requieren mejoramiento de su estabilidad son cortas, el talud se puede
soportar parcialmente por un pequefio muro de sostenimiento de tierras.
La presién del agua en las grietas en los suelos cohesivos se puede eliminar
por drenes superficiales colocados por arriba del talud para interceptar
el agua y por drenes hori en el del talud.

Los pilotes hincados a través del plano potencial de cortante pueden
aumentar ligeramente el momento resistente. Es mejor hincar los pilotes
cerca de la parte superior del talud y asi pueden soportar parte de la
potencial masa deslizante. Los pilotes son muy efectivos para aumentar
la estabilidad precaria; si el talud es muy inseguro habria que hincar dema-
siados pilotes para que sean efectivos, lo que resultaria antieconémico.

Se puede aumentar la resistencia de los suelos no cohesivos o ligera-
mente cohesivos eliminando el esfuerzo neutro con drenes superficiales y
drenes horizontales en el paramento del talud. Un buen drenaje ha sido
siempre la medida mis efectiva para mejorar la estabilidad de los taludes
donde el agua es un factor en la inestabilidad. La resistencia de los suelos
cohesivos es dificil de mejorar permanentemente. En algunos casos la cons-
truccién de grandes conductos de ventilacién en el talud ha servido para
reducir la humedad del suelo y aumentar su resistencia, pero este método
es muy costoso,

en loess. Los loess, que son suelos cementa-
dos, tienen una alta resistencia al esfuerzo cortante, a pesar de su estructura
suelta. Se mantienen en cortes verticales hasta de 12 6 15 m de profun-
didad. Los cortes con taludes inclinados son estables solamente hasta que
caen las lluvias. El suelo desnudo y poroso absorbe el agua que filtra
répidamente hacia abajo debido a la gran permeabilidad vertical del
suelo. El material cementante del suelo pierde su valor como tal con el
agua, lo que produce la desintegracién del talud por asentamiento, hasta
que vuelve a ser vertical. Los cortes vemcales permanecen en pxe por
afios (figura 11.10) con sélo o en
Jos planos verticales de clivaje. Las excavaciones deben hacerse mas anchas
de lo necesario para dejar espacio para la acumulacién de los derrumbes.

11:3 TERRAPLENES

Un !erraplen es un mamzo artificial de tierra que se levanta para la
de y en los lugares bajos o para em-
balsar agua. Como los terraplenes se construyen con material para rellenar,
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Fig. 11.10 Corfe en loess en una carretera. Nétese el talud vertical y los amplios aco-
tamientos.

a menudo se les llama rellenos, pero este término se usa también para otras
construcciones de tierra.

Terraplenes de carreteras y ferrocarriles. Los terraplenes de ca-
rreteras y ferrocarriles se proyectan generalmente basindose en la expe-
riencia, a menos que las alturas sean superiores a 10 0 12 m. El talud
normal es usualmente de 1.5 (horizontal) a 1.0 (vertical) 6 2 a 1, a menos
que el terraplén esté sometido a inundaciones. Los lcrraplenes de carretera
se construyen cuidad con suelos selecci dos para
evitar asentamientos y una superficie mal acabada (ver capitulo 5); pero
los terraplenes de ferrocanril rara vez se compactan intensamente, porque

la lefectuosa de la superficie se puede obviar por el apro-
piado mantenimiento del balasto.
altos y terrapl idos a i daci Los

terraplenes altos y los sometidos a inundaciones requieren un andlisis y
proyecto cuidadosos basados en la resistencia a esfuerzo cortante y en la
compresibilidad de los suclos que vayan a usarse en la construccién de los

mismos. Los diferentes suclos que pudieran usarse deben seleccionarse y

ensayarse como se explicé en el capitulo 5 y su resistencia al esfuerzo cor-

tante y otras caracteristicas deben estar a disposicién del ingeniero pro-

yectista. El talud que requiere cada uno de los diferentes <uelus para que
el terraplén sea seguro debe determinarse por un andlisis de estabilidad.
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Con estos datos se pueden hacer proyectos preliminares usando los dife-
rentes suelos y estimar el costo de cada uno de los proyectos. El mejor
suelo es el que con el menor costo, permite construir un terraplén satis-
factorio.

La i6n de suelos con humedad superior a la éptima puede
causar el acr de la presién intersticial durante la construc-
cién. Si el suelo es muy hiimedo y el terraplén alto, la presién puede ser
lo suficientemente grande como para causar deslizamientos locales, gene-
ralmente fallas de talud, en la zona himeda. Los ensayos a esfuerzo cor-
tante sin drenaje midiendo la presién intersticial, pueden servir para

presumir esta posibilidad anticipadamente y ayudar a fijar los limites de
humedad o para controlar ¢l ritmo de la construccién de manera que
concuerde con el del drenaje.

Los 1 idos a inundaci son i criticos.
Terraplenes de ferrocarril que han soportado el impacto de pesados trenes
por afios, frecuentemente fallan en periodos de inundaciones. Estos terra-
plenes deben ser proyectados baséndose en la resistencia al esfuerzo cor-,
tante de muestras de suelo que se hayan sumergido en agua previamente,
como se describe en el capitulo 5. Los taludes tipicos para estos terraplenes
pueden ser de tan poca inclinacién como de 3 (horizontal) a 1 (vertical) y
hasta de 4 a 1, cuando se hacen con suclos que se ablandan rapidamente
cuando absorben agua. El terraplén de carretera de la figura 11.1 fall6

. 11.11  Deslizamiento en el terraplén de una carretera debilitado por saturacién
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porque una alcantarilla que estaba situada debajo de &l se obstruyé con
arrastres, de modo que el agua quedé retenida por el terraplén. El suelo
del otro lado del terraplén se debilits por la flltraclén (el proyecto no
6 la ibilidad de i dacié del
talud por falla profunda. Nétese que los 4rboles sltuados en la parte de la
base estan inclinados hacia el talud, lo cual es tipico en las fallas profun-
das. Mas abajo del deslizamiento los 4rboles se inclinan cuesta abajo.
Bordos o diques de proteccién. Los bordos o diques son largas
presas de tierra de poca altura que protegen las 4reas bajas de ciudades,
pueblos, plantas industriales y costosos terrenos de cultivo, de las inun-
dauones en las épocas de las crecidas. El asentamiento no es un factor
como en los lenes de ° iles y al con-
trario de lo que es indispensable en las presas de tierra, los diques tienen
que cimentarse con frecuencia en suelos muy pobres. Como los diques se
por kil6 el costo del material de préstamo
y el de la construccién es extremadamente importante. Para la construccién
se usa ordinariamente una draga de cable (dragalina) que trabaja en la
parte superior de la seccién del dique terminado, como se muestra en la
figura 11.12. Esta draga es capaz de excavar y colocar grandes volimenes

Fig. 11.12 Construccién de un ferraplén con una draga de cable o dragalina.

de suelo ripida y econémicamente, pero debe utilizar los suelos adyacentes
al dique. Como la compactacién interfiere con la operacién de la draga,
raras veces se hace esta operacién. Debido a que los suelos que se emplean
son pobres y a que no se compactan, en los Estados Unidos de América
los diques se construyen corrientemente con taludes tendidos como de 5
(horizontal) a 1 (vertical) en el talud exterior y de 3 a 1 en el interior.
En la mayorfa de los casos la inclinacién de los taludes la determina la
experiencia.

Los diques altos, los diques en 4reas restringidas donde no se pueden
usar taludes de poca pendiente, o los diques que protegen 4reas criticas,
como los de las plantas de energia, deben proyectarse basandose en pruebas
del suelo y en el andlisis de estabilidad. En estos casos es necesario com-
pactar el suelo cuidadosamente y, ya que s pueden emplear taludes més
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escarpados, el ahorro en volumen de material compensa hasta cierto punto
el costo adicional de construccién.

11:4 CIMENTACIONES DE TERRAPLENES

Las Itades mayores de los ienen de
defectuosas, figura 11.13. No es dificil construir un relleno que sea fuerte,
que no tenga cambios de volumen y que sea incompresible; pero si el
suelo debajo de él es pobre, puede fallar a pesar de lo cuidadosa que haya
sido la construccién. La falla comienza debajo del terraplén y en algunos
casos se extiende dentro del mismo, lo cual dificulta hallar la verdadera
causa de la falla.

Terraplenes sobre gruesos estratos de suelo débil. Los terraple-
nes colocados sobre suelos profundos de poca resistencia fallan por falta
de capacidad de carga, figura 11.13a. Se pueden emplear las formulas de
capacidad de carga para analizar esas fallas, si el espesor del estrato débil
es, por lo menos, igual a la mitad del ancho de la base del relleno. En
otros casos la estabilidad debe determinarse por tanteo usando el método
sueco de andlisis con superficie de falla circular. Si el suelo blando esté cu-
bierto por una costra dura no debe confiarse en la resistencia de ésta
para soportar la carga. En un caso se construyé un dique de 12 m de
altura sobre una costra delgada de arcilla dura que cubria un grueso es-
trato de arcilla blanda. Doce horas después de terminado el trabajo se
hundié el dique hasta quedar casi totalmente enterrado. La arcilla

. Ondulaciones de fango y subsidencia del b. Asentamiento del terraplén debido a
terraplén debidos a cortante en la gruesa consolidacin de suelos compresibles
capa de arcilla blanda

ﬂnnvﬂiﬂns‘ Combadura con “piedras sepulcrales™

il blanda Vta do arena con st
<. Deslizamiento alargado, por cortante d. Deslizamiento extendido, en un te-
en un estrato da arcilla blanda apin sobrs ana vea i do aroa

con esfuerzo neutro

Fig. 11.13 Problemas de lo cimentacién de los terraplenes.



Cimentaciones en terraplenes 639

dura que soport6 el terraplén parcialmente terminado, se rompié bajo
la carga total y permitié que el relleno se cayera. Combaduras u olas de
fango aparecieron en la superficie del terreno colindante con el pie
del relleno.

Las fallas de este tipo se pueden evitar de varias maneras. El empleo de
materiales ligeros para el terraplén, como escoria, o anchos taludes de poca
pendiente, pueden reducir los esfuerzos en el suelo debajo de la estructura
a un valor seguro. Una berma de grava junto al pie del talud actia como
un contrapeso que impide la combadura del suelo y puede de esa manera
impedir las fallas. Si el suelo esti normalmente consolidado, se puede
mejorar su resistencia por consolidacién por el propio peso del terraplén;
en estos casos la construccién debe ser lenta para dar tiempo a que el
suelo se pueda consolidar. Los drenes verticales de arena o los pilotes de
arena pueden reducir el recorrido del drenaje y aumentar asi la velocidad
de consolidacién.

Si el estrato blando es relativamente delgado (de 1.50 a 3.00 m), es
més econémico excavar el suelo en el 4rea que se vaya a rellenar y reem-
plazarlo con un material algo mejor. Si el suelo blando tiene un espesor
de 3.00 a 6.00 m, se puede reemplazar por desplazamiento.® Cuando
se emplea este método se construye el terraplén sobre el suelo blando, tan
alto y pendiente como sea posible; en algunos casos es conveniente dejar
que se hunda por su propio peso desplazando al suelo blando por falla
de capacidad de carga; en otros es factible remover el suelo blando que
esté debajo del terraplén por medio de explosivos. La dinamita se introduce
por debajo del relleno como se muestra en la figura 11.14. Las cargas més
profundas tienen un ligero retardo. La primera explosién remueve el suelo
de los lados del terraplén propuesto y la segunda, que se produce unas
pocas milésimas de segundo después, remueve el suelo que estd debajo
del relleno y permite que éste se coloque en su lugar. Este método ha
tenido éxito en mucho casos, pero requiere personal experimentado. Una
cimentacién de pilotaje para soportar el relleno se puede usar en éreas
especialmente criticas, como son las instalaciones de muelles y puertos.

Relleno apilado
—Suela_ blando

Fig. 11.14 Voladura para remover el suelo blando que estd debajo de un ferraplén.
Los cargas de dinamita marcadas (1) estallan primero, seguidas por las marcadas (2) que
estallan una fraccién de segundo después.
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Sobre las cabezas de los pilotes se construye una losa de concreto que s
llama plataforma de descarga o alivio que soporta parte del peso de
relleno (ver figura 8.17). Este método es extremadamente costoso.

Terraplenes sobre suelos compresibles. En algunos casos el suclo
puede ser lo suficientemente resistente para soportar el peso del terraplén
sin fallar, pero tan compresible que se asiente mucho e irregularmente
(figura 11.13b). Esto es particularmente propio de los limos y arcillas
orgénicos y en grado extremo de las turbas. Las carreteras que atraviesan

tienen un perfil ondulado, debido a las
irregularidades del asentamiento.

Un asentamiento excesivo debido a la compresién se puede corregir
preconsolidando el suclo, lo que se logra haciendo la construccién lenta,
usando pilotes de arena o excavando el suelo compresible. Cualquier pro-

dimi que envuelva i6n requiere un estudio cuidadoso para
determinar su efectividad en cada una de las diferentes ubicaciones,

Terraplenes sobre estratos delgados de arcilla blanda. Los te-
rraplenes sobre estratos relativamente delgados de arcilla blanda fallan por
deslizamiento horizontal a lo largo de una compleja superficie de falla que
se extiende hacia arriba a través del relleno, como se indica en la figu-
ra 11.13¢. Las fallas de este tipo ocurren generalmente durante la cons-
truccién o poco tiempo después, antes que el estrato de arcilla haya tenido
Ia oportunidad de consolidarse por efecto de la carga. La seguridad contra
ese tipo de falla se puede determinar por el analisis del bloque de desliza-
‘miento, usando como resistencia a esfuerzo cortante la mitad de la resis-
tencia a compresién sin confinar del estrato de arcilla. Se puede aumentar
la seguridad contra este tipo de falla usando terraplenes de peso ligero,
dando menor inclinacién a los taludes y haciendo la construccién lenta,
para que el suelo pueda consolidarse y ganar resistencia por la carga. Los
drenes verticales dentro del estrato blando aceleran, en algunos casos, la
velocidad de consolidacién. Si el estrato esti cerca de la superficie del
terreno es mas econémico quitarlo completamente.

Terraplenes sobre estratos delgados de material no cohesivo
sometidos a esfuerzo neutro. Cuando aumenta la presién de agua en
estrato delgados no cohesivos situados debajo del terraplén, puede produ-
cirse una falla sibita sin ningin aviso.

Aungque el esfuerzo neutro es generalmente mayor debajo del centro
del terraplén, también es asi el esfuerzo de confinamiento, debido al peso del
mismo. Cerca del pie del terraplén el esfuerzo de confinamiento es me-
nor y (p — u)tany puede acercarse a cero. La falla comienza por un
movimiento hacia afuera de una cufia de suelo adyacente al pie del
terraplén, seguido por una falla de pie de talud del empinado frente
que dejé la cufia al moverse, figura 11.13d. La falla de pie de talud
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secundaria forma algunas veces una depres:én semejante a una cubeta
alargada, en la de con enteros del
suelo que se desliza que parecen filas de losas sepulcrales inclinadas.

Los rellenos en las laderas algunas veces cierran las salidas naturales
de las filtraciones y esto hace que aumente la presion de agua en la
cimentaci6n “del terraplén y en el talud natural que estd arriba (ver
figura 3.1b). Las presas y diques crean altas presiones debido a los de-
Ppésitos de agua que forman. Algunas veces se producen, temporalmente,
altas presiones de agua durante la construccién, porque el peso del terra-
Plén actlia sobre vetas discontinuas de limo y arena fina y el agua de
esas vetas no s puede drenar.

La seguridad contra las fallas producidas por la presién del agua
en vetas de material no cohesivo, se analiza por el método del bloque
de deslizamiento, considerando el esrueno neutro y su efecto sobre la

en la ie de Esto se hace facilmente
donde se conoce la carga del agua, como cuando ésta se produce por un
lago artificial o depésito; en otros casos hay que estimar la carga por
observaciones del agua subterrénea o por el peso del terraplén. La segu-
ridad se puede aumentar con drenes que intercepten los estratos per-
meables.

1}:5 PRESAS DE TIERRA Y DE ENROCAMIENTO 1131127

Las presas de tierra y de jento son °
especiales proyectados para embalsar agua més o menos permanentemente.
Las presas son las més criticas de todas las construcciones de ingenieria por-
que sus fallas pueden causar pérdidas de vidas y grandes daiios a la
propiedad. Las presas de tierra si no son correctamente proyectadas y
construidas son muy vulnerables, porque el mismo material con el cual
se construyen se puede debilitar o desintegrar por el agua que ellas
embalsan. A pesar de estos peligros, se ha comprobado que las presas
de tierra estin entre las mas durad Presas en
la India y en Ceilin hace méas de 2,000 afios, estin todavia almacenando
agua para regadios. La mayor estructura construida hasta ahora es la
presa de tierra de Fort Peck, en Montana, que tiene un terraplén de mas
de 95 millones de metros clbicos. Hay actualmente en uso en muchas
partes del mundo presas de tierra de més de 120 m de altura y alguna

" de 300 m.

Criterios para su wso. Las presas de tierra se utilizan por varias
razones. Primers, la tierra apropiada para la construccién de la presa se
en gran i6n en el lugar de construccién. Se-
gunda, Ia tierra o la roca quebrada es fAcil de manipular a mano en regiones
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remotas donde la mano de obra es barata, o con grandes méquinas. Ter-
cera, las presas de tierra y de enrocamiento son con frecuencia més
adaptables a los lugares donde la cimentacién no es bastante fuerte o
suficientemente incompresible para una presa de concreto. Fmalmente la

presa de tierra o de son
que las de otros upns Desde Iuego hay algunas dcsvema]as' no siempre
se en general un

gran mantenimiento y es necesario construir una estructura vertedora se-
parada de la presa.

Para que una presa de tierra o de escollera tenga éxito debe satisfacer
dos requisitos técnicos: seguridad contra la falla hidrulica y seguridad
contra la falla estructural. Estas incluyen la falla de la cimentacién y el
terraplén actuando conjuntamente como una unidad y la de cualesquiera
de sus partes.

La falla hidriulica puede ser exterior o interior. Exteriormente la
presa debe tener un vertedor de capacidad suficiente para que el derrame
no se produzca por la corona y tanto el paramento aguas arriba como el
paramento aguas abajo deben estar protegidos contra la erosién super-
ficial. La seguridad hidraulica interior o falla por fxltraclon se estudié
en el capitulo 4. La presa y su ci i6n deben ser lo sufi
impermeables para que la pérdida de agua no sea excesiva y deben resistir
la erosién por filtracién o tubificacién. Esto dltimo ha sido una causa
importante de fallas de presas de tierra, por lo que las medidas para
impedir la erosién por filtracién son rasgos caracteristicos esenciales del
Pproyecto.

la presa y su ci i6n deben soportar el peso del
terraplén y la carga de agua en las peores combinaciones posibles de
embalse a2 méxima capacidad, fuerzas de filtracién, cambios de nivel
del embalse y aceleracién por terremotos. El terraplén se analiza de la
misma manera que otras estructuras de tierra, pero los factores de segu-
ridad deben ser mis altos, como se indica en la tabla 11:2. El asenta-
miento del terraplén puede producir grietas a través de las cuales se puede
desarrollar una erosién por filtracién, Ordinariamente un asentamiento
de la cimentacién de 1 por ciento de la altura de Ia presa y asentamiento
del terraplén de 1 6 2 por ciento de su altura no son serios, siempre que
no haya una diferencia brusca entre partes adyacentes de la presa.
Partes de que se compone una presa de tierra. Las partes de que
se compone una presa de tierra se muestran en la figura 11.15a. Las partes
bisicas son: 1) la cimentacién, 2) el dentellén impermeable y el nticleo
o corazén, 3) los respaldos y 4) el sistema de drenaje. La cimentacidn,
ya sea en tierra o en roca sirve de soporte al terraplén y también puede
resistir las filtraciones por debajo de la presa. El nicleo retiene el agua
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si la cimentacién es permeable se extiende hacia abajo para formar el
dmtsllén impermeable. Los respaldos dan soporte estructural al nicleo y
distribuyen la carga en la cimentacién. Los drenes interiores le dan salida
a cualquier filtracién que pase a través del nicleo y del dentellén imper-
meable y evitan que se produzcan esfuerzos neutros en la parte aguas abajo
de la presa. Los drenes interiores pueden tener muchas formas, de acuerdo
con las filtraciones que se hayan previsto: drenes de trinchera y drenes
de talud que se colocan justamente aguas abajo desde el nicleo, los drenes
en manto o capa que se colocan aguas abajo entre la presa y la cimentacién
aguas abajo, los drenes de pie que se colocan en el pie de la presa aguas
abajo. Todos deben estar provistos de filtros, como se describe en el ca-
pitulo 4, para impedir la erosién interna y las obstrucciones.

o de transicién Filtro de transicit
Escollera superficial v/0 monta de drenaj
Respaldo aguas

rma
Escollera fina o sncespado

o

a. Partes de una presa de tierra

b. Nicleo central  c. Nicleo en talud aguas arriba d. Homogénea con
dren de manto

Fig. 11.15 Secciones transversales bdsicas de presas de tierra y de enrocamiento.

Es necesario colocar, filtros de icién entre el ni-
cleo y los respaldos para impedir la migracién de los granos finos del pri-
mero a los segundos (que generalmente son de grano més grueso). Algu-
nas veces se omiten s: los tamafios de los granos del niicleo y de los res-
paldos no se dif o si el gradi de filtracién a
través del niicleo es pequefio. Las escolleras superficiales se usan en el
paramento aguas arriba para evitar la erosién y el deslave por las olas.
El encespedado o la escollera superficial fina es necesario en el paramento
aguas abajo para evitar el deslave producido por el agua lluvia. Las
bermas se construyen algunas veces para permitir el acceso al paramento
de la presa durante la construccién o para el mantenimiento posterior.
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Las bermas también evitan el deslave del agua lluvia porque rompen la
continuidad del talud. Las partes de las presas de enrocamiento son simi-
lares, pero el enrocamiento es por si mismo un dren.

Seccién transversal. Las secciones transversales basicas son tres: la
de nicleo central, la de niicleo aguas arriba y la homogénea, como se
muestran en las figuras 11.15¢, d y e. La de niicleo central proporciona
soporte parejo al nicleo o corazén, es la més estable durante el descenso
répido del nivel de agua y utiliza un minimo de material. La de niicleo
aguas arriba o de niicleo en pendiente es la mas estable cuando el embalse
esté lleno y es la que hace mas econémico el proyecto cuando no hay
descenso répido del nivel del agua o éste es muy pequefio. La de nicleo
central o de nicleo aguas arriba se emplea corrientemente en presas de

iento. La seccién énea se emplea cuando el niicleo
y los respaldos se hacen del mismo material. A menos que la zona del
niicleo esté definida por un drenaje interior extenso, la seccién transversal
homogénea requiere taludes mas inclinados que el niicleo; por esta razén
se usan mis frecuentemente en presas de menos de 15 m de altura.

. Proyecto del dentellén impermeable y del niicleo. Los dentellones
impermeables y los niicleos se hacen de tierra, tablestacas de acero, hor-
migén o inyectando una lechada de cemento en el suelo para formar una
icortina. La tierra es lo mis barato y se puede hacer el niicleo lo sufi-
cientemente flexible para que permanezca impermeable a pesar de los
pequcnos movimientos en la presa 0 en la cimentacién. Se puede utilizar

lquier suelo si su d es sufici baja (menor de
10+ em por segundo) y siempre que no produzca presiones por expan-
si6n. Se usan ]os dentellones de tierra si u posible excavar una trinchera
en la di con dos para que
el volumen de suelo que se requiera no sea excesivo. La tierra se usa
siempre en los niicleos a menos que no se encuentre material apropiado.
El espesor minimo del nficleo o del dentellén impermeable depende del
suelo que se utilice; se han hecho niicleos de arcilla tan delgados como
el 5 por ciento de la carga de agua, pero es mejor préctica usar para los
nicleos de arcilla un espesor que varia del 10 al 20 por ciento de la
carga de agua y del 30 al 40 por ciento si el niicleo es limoso.

En los casos en que la excavacién abierta sea impracticable porque el
nivel freatico es muy elevado o que no se pueda hincar un tablestacado
por los boleos del suelo, se puede usar, para el dentellén una trinchera
llena de una pasta muy blanda de arcilla. Se excava la trinchera con
-una dragalina y se mantiene llena de esa pasta muy blanda de arcilla.
La trinchera se rellena con una arcilla pastosa que se consolidard por
su propio peso, Se han hecho de esta manera dentellones hasta de 30 m
de profundidad. Estas pantallas se colocan corrientemente aguas arriba
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del pie de la presa para no debilitar indebidamente la cimentacién y se
unen al niicleo de la presa por un manto en el lado aguas arriba.

Las tablestacas de acero y las inyecciones de lechada de cemento se han
usado para formar pantallas donde es impracticable hacer una excavacién
para un nicleo de tierra. Los tablestacados de acero se usan algunas veces
como nicleo en las presas de arena, pero rara vez justifican su costo. El
‘hormigén se usa algunas veces en los dentellones, pero pocas veces se emplea
actualmente para niicleos, porque se agrieta debido a los inevitables movi-
mientos de la presa.

Proyecto de los respaldos. El proyecto de los respaldos consiste, en
primer término, en la seleccién del material que debe basarse en su
resistencia y su disponibilidad para la construccién, como se ha bosquejado
en el capitulo 5 y en segundo término, en determinar las pendientes nece-
sarias para que el terraplén sea estable. En el proyecto se sigue un proceso
de tanteo y revisién: se i i las i se anali-
7a la estabilidad y entonces se revisa el proyecto para obtener mayor
economia o mayor estabilidad.

Las inclinaciones tipicas de los taludes aguas arriba varfan desde
25 (H) a 1 (V) para gravas y gravas arenosas, hasta 3.5 (H) a 1 (V)
para limos micAceos arenosos. Los taludes tipicos aguas abajo varian para
los mismos suelos, desde 2 (H) hasta 3 (H) a 1 (V). En el proyecto
preliminar se hace un anslisis de las filtraciones para determinar la red
de flujo y los esfuerzos neutros en el terraplén y en la cimentacién y se
calculan la scguridad contra la erosién por filtracién y la cantidad de
filtracién a través de la presa.

Los anilisis de estabilidad se hacen en ambas caras de la presa, usando
el método de dovelas que se ha descrito previamente. EI paramento aguas
arriba generalmente se analiza para tres condiciones: embalse lleno, des-
censo brusco del nivel del agua y embalse vacio antes de llenarse. El
paramento aguas abajo se analiza para embalse lleno y nivel minimo de las
aguas abajo y también para descenso rapido del nivel de las aguas abajo
de un méximo a un minimo, si tal condicién puede producirse.

Los respaldos de roca quebrada, vertida directamente o compactada,
hacen excelentes presas, Los taludes aguas abajo tipicos son frecuentemente
menores que 2 (H) a 1 (V), aun en las presas muy altas. Los respaldos
son en su totalidad un dren, sin presién intersticial por arriba del nivel
de aguas abajo. Debido al fuerte contraste entre los granos del material de

-los respaldos y del nicleo, son iales filros de ici idad
mente proyectados.

Si la es i i hay varias ibilidades de il 1
Primera, se pueden reducir los taludes. Con frecuencia sélo es necesario
cambiarlos en la mitad o en el tercio inferior, haciendo el talud compuesto,
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m4s escarpado en la parte superior y menos en la inferior. Las bermas
en el pie del talud tienen €l mismo propésito. Segunda, la resistencia del
suelo se puede mejorar aumentando el peso especifico rquerido o usando
materiales diferentes. Tercera, las zonas débiles en la cimentacién se pueden
corregir por preconsolidacién o quitandolas. Cuarta, se pueden cambiar
de posicién el niicleo y dentellén. Finalmente, el drenaje interior se puede
proyectar para reducir los esfuerzos neutros en la cimentacién y en el
respaldo aguas abajo.

11:6 MOVIMIENTOS DE LA TIERRA EN LA NATURALEZA
Clasificacién de los i de tierra les. Los movi-
mientos de tierra son fenémenos geolégicos comunes que forman parte
del desgaste y alteracién de las masas de tierra. Tremendas cantidades
de o izados estin rodando constantemente
por los taludes y son arrastrados por las corrientes que los depositan en
otras partes. La fuerza propulsora de estos movimientos es la gravedad,
ayudada, a veces, por la presién del agua, las fuerzas de expansion y
las didas de los y las i ias del hombre
con la naturaleza.
Hay cuatro clases diferentes de movimientos naturales:

1. Reptacién (creep) imiento lento y relati continuo
del suelo talud abajo.

2. Corrimiento de tierras imientos bastante répidos de las masas
de suelo o roca en direcci i y vertical combi

8. Hundimiento —movimiento vertical hacia abajo de las masas
de tierra.

4. D dimiento de rocas jentos verticales superficiales de
rocas.

Reptacién. La reptacién es un movimiento lento casi continuo que
recuerda la fluencia de los metales sometidos a esfuerzos bajos o la fluen-
cia del hormigén. Se i por la inclinacién de los postes de las
cercas y otros objetos rigidos similares que estén embebidos en el suelo.
La mejor indicacién de la reptacién es la suave curva de los Arboles
con el lado convexo mirando cuesta abajo en la direccién del movi-
miento, figura 11.16. (Los 4rboles de las 4reas sujetas a corrimientos
de tierras presentan un cambio brusco en la inclinacién del tronco, que
corresponde a cada movimiento.)

El mecanismo de la reptacién no es totalmente conocido. En los taludes
en que el factor de i es bajo, el imi es de
verdadera reptacién (seccién 3:18), con esfuerzos cerca de la falla por
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Fig. 11.16 Troncos de érboles en una ladera, arqueados con el lado convexo hacia abojo,
en una zona de reptacién.

cortante. En los taludes de poca inclinacién, rara vez menor que 4 grados,
la reptacién puede ser el resultado de las alternativas de retraccién y
expansién con los cambios de humedad de las estaciones, junto con la
continua fuerza de gravedad en direccién cuesta abajo. La reptacién estd
generalmente confinada a los 5 6 6 m superiores de la masa de suelo
o de roca fragmentada y es muy répida cerca de la superficie del terreno.
La reptacién es una indicacién de posibles problemas; es un estado de
cuasi-equilibrio que se puede turbar ficilmente y convertirse en un corri-
miento de tierras si se realizan algunos trabajos de ingenieria, tales como
i fundas o pesados.

La reptacién no se puede detener, pero la velocidad del movimiento
se puede reducir materialmente por drenaje, que aumenta la resistencia
del suelo y evita las periédicas expansiones y retracciones. En la mayoria
de los casos el mejor método para evitar problemas es tener en cuenta
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que se producira. Los puntos de referencia deben colocarse en roca sélida
0 en 4reas a nivel no sometidas a reptacién. Las tuberias deben tener
juntas flexibles cuando se colocan en taludes donde se produce reptacién.
Las cimentaciones de las edificaciones deben ser lo suficientemente pro-
fundas y fuertes para resistir el movimiento o deben unirse entre si para
que se pueda mover toda la estructura. El Gltimo procedimiento es aplica-
ble solamente a edificios pequefios.

Corrimientos de tierras.'* Los corrimientos de tierras naturales son
dificiles de analizar debido a lo complejo de su naturaleza. La resistencia
de los depésitos naturales es tan variable y el nimero de fuerzas diferentes
que actiian es tan grande, que los estudios tedricos son, en el mejor de los
casos, sélo indicaciones de lo que es probable que ocurra, La mayoria de
los corrimientos de tierras no ocurren espontineamente. Comiinmente el
talud del suelo ha sido inestable por afios y de tiempo en tiempo da avisos
de su inestabilidad por lentos ientos o porque se forman grictas.

Finalmente ocurre algo que aumenta los esfuerzos en el suelo o dismi-
nuye su resistencia a tal punto que se produce la falla. Esta dltima causa
que produce la falla puede que sea realmente insignificante en si misma.
Es conocido que los fuertes ruidos han provocado deslizamientos de escom-
bros sueltos en 4reas montafiosas y en regiones hmedas el agua de las
fuertes lluvias, cuyo peso en suma, es a menudo responsable de que se
inicien deslizamientos.

Se han propuesto muchos sistemas para clasificar los corrimientos de
tierras. Algunos los clasifican de acuerdo con el tipo de los depésitos de suelo
o la apariencia de la falla, mientras que otros los clasifican de acuerdo
con las fuerzas que producen la falla o las fuerzas que inician el movi-
miento. En realidad cada falla debe considerarse como un caso particular
y las clasificaciones deben usarse con propésitos descriptivos solamente.

Corrimientos por licuacién. Si una masa de suelo o de roca perdicra
repentinamente su resistencia se comportaria como un liquido y fluiria
cuesta abajo para extenderse sobre los terrenos llanos situados més abajo.
La causa bsica de estas fallas es corrientemente el esfuerzo neutro que se
produce y que va do hasta que la resistencia del suelo es insu-
ficiente para soportar la carga. Si el material est4 suelto, el colapso estruc-
tural, como se describe en los capitulos 1 y 3, contribuye al aumento de
Ia presién de agua y a la pérdida de resistencia.

Los suelos no cohesivos, sueltos y saturados son particularmente vulne-
rables a la repentina licuacién de una gran porcién de la masa, causada por
esfuerzo cortante localizado o por choque.™ La falla local hace que la
presién intersticial aumente, lo que causa una falla adicional y més presién
intersticial. La hinca de pilotes en una playa de arena fina suelta fue la
“chispa” que produjo un corrimiento de tierra que arrastrd las casas y sus
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habitantes cientos de metros hacia dentro de una laguna. Una explosién
fue la “chispa” que produjo la licuacién de los desechos de grano fino y
saturados de una industria, hundiéndose la planta de p en sus
propios desechos.

El aumento de la presién de agua debido a las Iluvias, ha producido
corrimientos por licuacién en depésitos no cohesivos de grano grueso, como
son los derrubios y escombros de roca y las rocas con juntas muy proxi-
mas, Las fuertes lluvias y la nieve deneuda ocurridas en Gross Ventre,
Wyoming, un de una ladera y creci6
tanto ¢l esfuerzo neutro, que fallé y varios millones de metros ciibicos {luye-
ron ladera abajo destruyendo una pequefia villa y represando un rio en el
valle. El lago que se formé ha permanecido durante cuarenta afios cu-
briendo fincas y casas. El aumento del esfuerzo neutro en roca fragmen-
tada de un vaciadero de desechos de una mina de carbén en Gales, pro-
dujo un corrimiento por licuacién que enterré una escuela y maté més
de 100 nifios en pocos segundos.

Las severas cargas ciclicas de los terremotos han producido Ia licuacién
de depésitos de arena y devastadores corrimientos por esta causa. Segin
Seed,™ los extensos dafios que acompafiaron a muchos terremotos de
la antigiiedad Iueron el resultado de corrimientos por licuacién. Uno de los

en A Alaska, en 1963, ha sido atribuido
a la licuacién de una veta de arena situada debajo de arcilla firme. Al
reducirse la capacidad de los poros en un corrimiento por licuacién, el
agua acumulada en esos poros, forzada hacia la superficie, brota como
pequefios géiseres de arena y agua que se suman al terror producido por
el fenémeno.

en arcillas
tos por licuacién también ocurren en las arcillas marinas ultrasensibles,
como las del Este de Quebec, Canad4. Aunque la resistencia de la arcilla
inalterada es medianamente alta, cuando se la reamasa es extremada-
mente baja. Una falla en un punto aislado de la masa, causada por un
esfuerzo cortante local, provoca una falla progresiva y un corrimiento por
licuacién, en el cual grandes bloques de arcilla intacta flotan en una co-
rriente de un liquido viscoso de arcilla reamasada.

Corrimientos lineales por esfuerzo cortante. El corrimiento li-
neal por esfuerzo cortante se produce a lo largo de una superficie plana
bien definida. Aunque scgmentos de suelo en forma de media luna se
_desprenden en el extremo superior de la zona de corrimiento y en el extremo
inferior se producen combaduras y ondas de fango, la zona de falla es
alargada y la mayor parte del movimiento es lineal.

Los movimientos toman diferentes formas como se muestra en la fi-
gura 11.17. El més simple se produce en un plano de debilitamiento

por
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Juntas ablertas por
presidn de agua
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prime por la carga

Fig. 1117 Corrimientos lineales por esfuerzo cortante.

inclinado, como es una veta de lutita meteorizada, figura 11.17a. Una
forma corriente es la de una cufia de relleno flojo cuyo plano de contacto
con el suelo natural llega a saturarse por las filtraciones a través de los
estratos permeables. Otra forma comin es una veta de suelo no cohe-
sivo represada por un relleno impermeable, figura 11.176. La falla de
corrimiento lineal puede ser provocada por una excavacién que reduce
el apoyo en el pie del talud, por un ablandamiento local del suelo o por
presién de agua en los estratos permeables o en las juntas.

El en un plano hori: ede irse al apretarse
una veta de arcilla blanda, figura 11.17¢. El bloque situado arriba de la
veta de arcilla blanda se mueve como si estuviera sobre un conductor de
correa. La presién de agua en las juntas aumenta ese movimiento.

Una tercera forma es la producida por esfuerzo cortante en un estrato
de material blando, generalmente una zona de meteorizacién, debajo de
Ia cual y limitdndola hay un estrato duro. Este es un corrimientp cilin-
drico que ha sido muy aplanado por estar limitado por debajo por un
estrato duro, figura 11.17d. Estos corrimientos son comunes en suelos
residuales que descansan en roca. También ocurren en arcillas duras
muy plésticas que se expansionan y debilitan de la superficie hacia abajo,
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creando una capa de suelo blando sobre una base més dura y no meteo-
rizada. Estos corrimientos se desarrollan en taludes de tan poca pendiente
como de 4 (H) a 1 (V) o 14 grados con la horizontal, donde las arcillas
han estado expuestas a las lluvias en los cortes para carreteras.

La falla p: iva o regresién es istica de muchos corrimientos
de tierras, pero particularmente de los que tienen las formas del esfuerzo
cortante lineal. El corrimiento progresa ladera arriba con cada movi-
miento suceslvo dejando un talud muy pendiente que es inestable y que
falla asi que el corrimiento inicial contindia moviéndose
hacia abajo. La falla p: iva es también ica de suelos que
pierden resistencia bajo la continua deformacién por esfuerzo cortante.
Aun algunas arcillas resistentes y lutitas pueden fallar por movimiento

ivo y pérdida de
Los corrimientos lineales en rocas meteorizadas incluyendo las lutitas,
son a menudo provocados por una lenta expansién o rebote eldstico del
material al quedar expuesto por una excavacién o por un corrimiento
anterior. Algunas veces laderas enteras comienzan a moverse, aunque los
materiales de las mismas sean lo bastante fuertes para que un anélisis
convencional de estabilidad indique que tienen una seguridad adecuada.’*°

Fallas por rotacién. Las fallas por rotacién se producen en suelos
homogéneos, particularmente arcillas y en gruesos depésitos donde abun-
dan los planos de debilitamiento no continuos. Los ejemplos clasicos de
fallas por rotacién son las fallas profundas que ocurren en las arcillas
blandas de las zonas litorales de Noruega y Suecia. La falla se provoca
por socavaciones del pie del talud por dragado o erosién y por cargas
externas colocadas en la parte superior del talud.

Un gran corrimiento ocurri6 en el borde de un valle en un depésito
profundo de arcilla glacial. Este corrimiento fue causado por el relleno
que se hizo en la parte superior del talud para ganar 4rea para una zona
de parqueo de una planta fabril. La arcilla que estaba debajo fue cor-
tada por el peso del relleno. La comba que se produjo al pie del talud
alcanz6 una altura de 5 m. La fuerza ejercida por el movimiento de ese
muro de arcilla contra un viaducto de un ferrocarril fue tan grande,
que flex6 las patas de las torres y cort6 los pedestales de concreto de los
cimientos,

Los taludes muy incli en arcillas resi fallan con sup
cilindrica por el pie del talud, figura 11.18a. Los farallones de arcilla
de Tos Grandes Lagos sufren esos movimientos cuando son socavados por
la accién de las olas. A veces se ven varias fallas sucesivas en el mismo
punto formando estrechas terrazas en forma de arcos o escalones que
conducen talud abajo, con sus superficies intactas y con 4rboles y arbustos
creciendo sobre ellas.
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Deslizamientos de pie de talud
escalonados.

N\,

N Planta del deslizamiento
Terreno_original
Deslizamiento

a Dnllumlln(nx do pie de talud, regresi-  b. Deslizamiento en una junta de un an-

y forr escalones en un tiuo liso a0 un sulo esidual do toba
v ralén my inlinado socavdo par as en un bosque en x ical Ilu-
viosa, socavado por la cuneta dl irnu-

ie del camino

Fig. 11.18 Corrimientos en suelos resistentes originados por socavacién.

Ocurren cuando miiltiples su-
perficies de debilitamiento distorsionan la zona de cortante; es tipico que
ocurran en las arcillas con vetas o lentes de suelos no cohesivos. Cuando
la presién de agua (esfuerzo neutro) crece, la resistencia cae, algunas
veces a valores tan bajos que ocurre la falla por esfuerzo cortante. La
falla comienza por un movimiento horizontal, pero esto conduce a una fa-
lla cilindrica alargada, que a menudo cruza las vetas de material no
cohesivo, permitiéndoles drenar. Un ejemplo de esta clase de corrimiento
se muestra en la figura 11.19. Se produjo después del deshielo y las lluvias
de primavera y finalmente un salidero de una tuberia de agua aument6
la presién normal del agua subterrdnea en las numerosas vetas de arena
fina de un grueso depésito de arcilla.
Una segunda forma ocurre en los suelos residuales que conservan los
defectos estructurales de la roca original, como son las juntas. Las
juntas no pueden resistir traccién y frecuentemente son supen‘wics muy
meteorizadas, menos resistentes a esfuerzo cortante que el resto de la
masa. La falla puede comenzar con una grieta plana de traccién en
la parte superior del talud o una combadura plana en el pie del talud,
seguida por cortante a lo largo de una superficie curva en el resto de la
masa. Estos corrimientos son comunes en las regiones tropicales en rocas
-p i La i izada es )
fuerte y por lo tanto se mantendr4 segura en taludes muy inclinados; sin
embargo, las fallas locales ocurren en 4reas donde las juntas estén favo-
y parti después que el equilibrio ha sido
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Fig. 11.19 Corrimiento de tierras producido por presién de agua en delgadas vetas de
imo no cohesivo y arena fina en un grueso estrato de arcilla.

alterado por algtin trabajo de construccién, como la excavacién para una
carretera, figura 11.18b.

Remedios para corrimientos. Muchos corrimientos son causados
por una combinacién de factores. Antes de acometer algiin remedio debe
hacerse un estudio cuidadoso para determinar qué factores son los més
significativos en ese caso particular. La estructura de las formaciones de
suelo y de roca y las propiedades fisicas de los diferentes materiales deben
ser determinadas. El nivel del agua subterrdnea y la presién en grietas
y fisuras son particularmente importantes.

Los remedios envuelven el control del mayor nimero posible de fac-
tores. Con frecuencia el mejor remedio se encuentra por tanteo. El dre-
naje, la i6n de la inclinacién del talud, la bilizacién del suelo
por inyecciones, la remocién de cargas externas, la proteccién contra la
erosién del pie del talud y el proveer soporte con pilotes o muros de
sostenimiento de tierras, son remedios que han demostrado ser eficaces
en ciertas circunstancias, pero ningtin remedio tiene valor a menos que se
ajuste a las i ificas del corrimiento cuya ién se
pretende.

i Los imi son imi de tie-
rra verticales. Son de dos tipos: rapidos, causados por socavacién o por
falla de los estratos subyacentes y lentos, causados por consolidacién. Los
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hundimientos répidos ocurren frecuentemente en freas de minas aban-
donadas. La i6n de vicjas entibaciones de madera en trabajos
poco profundos, causa el hundimiento de la roca superior y la formacién
de una cavidad bajo el suelo, Més tarde o mas temprano el suelo que
cubrelacavidads:mmpempedmhasmqueummxainmmse
desliza vemcal.m:nte El mismo fendmeno = produce en 4reas con calizas

Los i que puntean el paisaje
en muchas partes del Este de los Estados Unidos de América, asi como en
otras partes del mundo, son el resultado de pequefios hundimientos. En algu-
nos casos los i se han ido por erosién del
agua artesiana en los estratos de material no cohesivo.

Los hundimientos répidos se pueden producir por las excavaciones
para alcantarillados, tineles o edificios. Si se ha sacado de una excava-
cién més suelo que el que corresponde al volumen de la excavacién ter-
minada, es indicacién de que el suelo se esti introduciendo en la exca-
vacién a medida que ésta se ejecuta. Este fenémeno conocido por pérdida
de tierra, es particularmente perturbador en arcillas blandas, como las
que se encuentran en Chicago, Detroit, Cleveland y otras ciudades de
las 4reas que fueron cubiertas por hiclo. La pérdida de tierra es la causa
del hundimiento de los terrenos circundantes y (mcuememenw produce
dafios a los edificios colind Una ibaci y una com-
probacién para determinar los posibles asentamientos de los edificios son
necesarias para impedir tales perturbaciones.

Los hundimientos lentos causados por consolidacién del suelo ocurren
en 4reas en las que se producen aumentos importantes en los esfuerzos
del suelo. El 4rea de Long Beach en California se hundié a razén de
25 cm por afio en el periodo de 1941 a 1945 y todavia contintia hundién-
dose. El bombeo excesivo en los muchos pozos de petréleo de esa 4rea
reduce los esfuerzos neutros en las rocas petroliferas y aumenta los esfuer-
zos efectivos. La roca se consolida a medida que se extrae el petréleo y la
superficie del terreno se hunde. La ciudad de México también se hunde
varios centimetros por afio. Esto es causado, probablemente, por el bombeo
de agua para el abastecimiento de la ciudad que se toma de los estra-
tos de arena que se encuentran entre las arcillas volcAnicas blandas situadas
debajo de la ciudad. El tnico remedio para tales hundimientos es tener
en cuenta que se van a producir y proyectar las estructuras a ese efecto
o controlar la extraccién de agua o petréleo. No se pueden impedir sin
corregir las causas.

Los hundimientos pueden inducir esfuerzos en los estratos de suelo o
‘roca que aumentan la falla por otro mecanismo que no estd relacionado
con el hundimiento. La ruina de un depésito de agua en Baldwin Hills,
Los Angeles, es un ejemplo, El hundimiento de una gran 4rea por culpa
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del bombeo de los pozos de petréleo produjo la reapertura de una antigua
falla. Un borde de la falla cortaba la cimentacién del dique de tierra y el
fondo del depésito y el movimiento de la misma rompié el revestimiento
del depésito. El agua que se filtraba por los salideros ablandé la cimen-
tacién, aumenténdose los salideros. El depésito fallé finalmente por tubifi-
cacién seguido por el colapso de una parte del dique que cayé dentro del
agujero horadado por la filtracién.

Desprendimientos de rocas. Los desprendimientos de rocas son mo-
vimientos de fragmentos de rocas que se han separado y descienden por
taludes empinados. Generalmente se producen en rocas de muchas juntas
irregulares y en cortes donde no se ha removido el material suelto pro-
ducto de las voladuras. Se deben hacer comprobaciones periédicas de las
condiciones de la roca en los cortes o de otros taludes empinados en roca,
y remover todos los fragmentos inestables. Algunos caminos hay que cerrar-
los en las épocas de lluvias o de hielo y deshielo, cuando la presién
del agua o la accién de cufia del agua al helarse, puede poner en movi-
miento la roca suelta. En algunos casos ha sido practico anclar los frag-
mentos de roca suelta con barras y cables para impedir su movimiento.

Los pernos para roca se emplean para preesforzar las formaciones con
juntas y unir los bloques para formar una masa coherente. Un recubri-
miento de concreto sostenido por los pernos para roca puede evitar el
movimiento de pedazos de roca que estén sueltos y, al mismo tiempo, pro-
teger la roca de la meteorizacién. El recubrimiento se debe drenar para
evitar que se produzca esfuerzo neutro en las vetas permeables o en las
juntas.

Los cortes profundos en roca se hacen con bermas horizontales que
recogen los fragmentos de roca que se caen y evitan que rueden toda la
altura y adquieren suficiente momentum para producir serios dafios. Un
colchén de arena sobre la berma puede reducir el rebote de los fragmentos
de roca que caen. Se han usado rellenos de roca o defensas para evitar
que los fragmentos de roca rueden hasta més alls del pie del talud y
pongan en peligro a las personas y las edificaciones situadas abajo. En
las regiones se i contra los aludes, de
maderas recias o de concreto, sobre los ferrocarriles o carreteras para
protegerlos de los desprendimientos de rocas y de la nieve que se desliza.
Cualquier de i6n debe iniciarse con una
completa descripcién de las juntas, hsum y planos de estratificacién, en
-los cuales se concentran las fallas. El control de los movimientos en esas
superficies es la esencia del proyecto.
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PROBLEMAS

11

u

:1 Un talud de 2 (horizontal) a I (vertical) fue cortado en arcilla
homogénea saturada que pesa 1,795 kg/m® y tiene una cohesién
de 0.55 kg/cm?®. El corte tiene 12.80 m de profundidad y el
depésito de arcilla se extiende 5.20 m por debajo del fondo del
corte. La arcilla se apoya en roca.

4) Calcular la seguridad del talud usando el 4baco para suelos
homogéneos.

b) Comprobar el resultado usando el analisis de falla circular
(método sueco).

:2 Se ha hecho un corte cuyo talud forma un éngulo de 45° con
la horizontal; su profundidad es de 9.20 m. El perfil del suelo
es el siguiente:

Profundidad, m Suelo cortante kg/cm?

7.5-12.00 Arcilla media
120

0.0- 3.00 Arcilla consistente
3.0- 7.50 Arcilla. consistente

Lutita (roca)

a) Hallar el factor de seguridad con respecto a falla profunda,
suponiendo que el centro de la circunferencia de falla estd
sobre el punto medio del talud.

b) Hallar el factor de seguridad con respecto a falla de pie de
talud, suponiendo que el centro de la circunferencia es el
mismo del caso anterior.

) Comprobar los resultados usando el factor de estabilidad
del 4baco y suponiendo que el valor efectivo de ¢ es el pro-
medio ponderal de ¢ de todos los estratos.
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Se hizo una excavacién con paramentos a 65° con la horizontal
en una arcilla parcialmente saturada que tiene las propiedades
siguientes: ¢/ = 0.25 kg/cm?, ¢ = 15° y y = 1,840 kg/m®. ;Has-
ta qué profundidad se puede llevar esta excavacién con un
factor de seguridad de 1.2? Usar el &baco de suelo homogéneo.
Se va a hacer una excavacién de 9.20 m de profundidad y
19.80 m de ancho en el fondo, en una arcilla que pesa 1,760
kg/m® y con ¢ =039 kg/cm?. ;Qué ancho deberé tener la
parte superior de la excavacién para tener un factor de segu-
ridad minimo de 1.3? (Usar el abaco de coeficiente de estabi-
lidad.)

Un terraplén de arena tiene 12.20 m de altura y 9.20 m de
ancho en la corona, siendo la inclinacién de los taludes 1.5
(horizontal) a 1 (vertical). El suelo del terraplén tiene: ¢ = 42°
y v =1985 kg/m®. El suelo de cimentacién es arcilla con
¢ =040 kg/cm®. Calcular el factor de seguridad del terraplén
contra la falla de bloque deslizante en la linea de contacto de la
cimentacién y el relleno.

Se drag6 un canal en un suelo cuyas caracteristicas, cuando esta
saturado, son: ¢ = 030 kg/cm?, ¢ = 16° y y = 1,985 kg/m®.
El canal tiene 6.70 m de profundidad y la inclinacién de los
taludes es de 2 (horizontal) a 1 (vertical).

a) Calcular el factor de seguridad cuando el canal ests lleno
de agua. (Usar el 4baco.)

b) Calcular el factor de seguridad si el canal se desagua brus-
camente dejando el suelo saturado.

¢) ¢Cual de las dos condiciones es la peor?

Sugerencia: Cuando el canal esté lleno de agua el peso especifico
del suelo se reduce por la subpresién en 1,000 kg/m?.

Se construyé un terraplén de 23.00 m de altura y 12.20 m de
ancho en la corona con taludes de 50°. El suelo es arcilla par-

. cialmente saturada. El suelo de los 15 m més altos tiene:

¢ = 1.0 kg/cm?, ¢’ = 15° y y = 1,825 kg/m?. En los 8 m restan-
tes tiene: ¢ = 0.45 kg/cm?, ¢ = 12° y y = 1,780 kg/m?. Calcu-
lar el factor de seguridad con respecto a la falla de pie de talud.
Usar el método de las dovelas. Suponer que el centro de la cir-
cunferencia es ¢l mismo que para arcillas homogéneas saturadas
(figura 9.6c).

Atravesando un drea de suelo blando compresible se ha construi-
do un terraplén para una carretera, de 7.00 m de altura y de
9.20 m de ancho en la corona; la inclinacién de los taludes es
de 15 (horizontal) a 1 (vertical). El relleno pesa 1,920 kg/m?
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11:9

y es una arcilla arenosa homogénea bien compactada. El suelo
de la cimentacién tiene un peso especifico de 1,700 kg/m’
cuando ests saturado y una cobesién de 0.21 kg/cm?. Calcular
el factor de seguridad contra la falla por capacidad de susten-
tacién, suponiendo que todo el terraplén permanece intacto.
Una presa de tierra tiene 30 m de altura y 6 m de ancho en la
corona. El talud ‘aguas arriba tiene un talud de 3 (horizontal)
a1 (vertical) y el talud aguas abajo de 2.5 a 1. La presa con-
siste en un nfcleo de arcilla de 6 m de ancho en la corona y
9 m de ancho en la base. Las propiedades de la arcilla del
niicleo son: ¢ = 0.10 kg/cm? y y = 1,600 kg/m?; el resto de la
presa es arena con p = 41° y y = 1,940 kg/m?. El suelo de la ci-
mentacién es arcilla con ¢ = 1.25 kg/em® y y = 1,840 kg/m’.
Una delgada veta de arena con ¢ = 42° se extiende por debajo
de la presa desde el embalse a una profundidad de 1.20 m
aproximadamente y termina a unos pocos metros del pie aguas
abajo. Si la carga méxima de agua en la presa es de 26 m sobre
la cimentacién, calcular la seguridad de la mitad aguas abajo
de la presa contra el deslizamiento. Suponga que la presién en la
veta de arena es equivalente a la carga total.

11:10 Prepare un informe sobre un corrimiento de tierras o una falla

de talud que haya sido publicado en una revista de ingenieria.
Incluir los siguientes puntos:

1. Descripcién de la falla.

2. Serie de hechos que condujeron a la falla.

3. Causa probable.

4. Medidas correctivas, si las hay.



Apéndice 1

Precios unitarios

Los proyectos y andlisis de ingenierfa no pueden estar divorciados de
los costos de construccién. La ciencia y la tecnologia han hecho posible
que se puedan realizar cosas notables; pero el que sean o no fitiles depende
de su valor fundamental comparado con su costo. La tabla siguiente le da
al estudiante algunos conceptos del costo de los trabajos de suelo y
de cimentacién. Esta tabla estd basada en los costos ﬂplcos en los Estados
Unidos de América como ap: ing News
Record y otras revistas similares.

CIMENTAGIONES DéLARES
Excavacién en suelo para basamentos 080a 330me
Excavacién en roca para basamentos 650 a 39.20m®
Excavacién para cimientos en suelo 260 a 13.10m*
Excavacién para cimientos en roca 650 a 5240m®

Concreto para cimientos incluyendo cimbra 59.00 a  98.00 m?®

Cimentacién por pilares con perforacién, 59.00 a 85.00 m®
incluyendo concreto

Pilotes de madera sin tratar, incluyendo hinca ~ 6.60 a 10.00m

Pilotes de madera tratados, incluyendo hinca 800 a 1150 m

Pilotes de hormigén prefabricados de 50 t, 23.00 a 33.00m
incluyendo hinca

Pilotes de hormigén “in sit” de 50 t, inclu-  15.00 a  23.00m
yendo hinca

Pilotes de acero H de 10 plg, 50 ¢, inclu- 20.00 a 26.00m
yendo hinca

Pilotes de tubos de acero de 10} plg, 50 t, 20.00 a 26.00m
incluyendo hinca
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662 Precios unitarios

ENTIBACIGN DE EXCAVACIONES

Tablestacado de madera (6 m de profun-
didad)

Tablestacado de acero o vigas H y tablones
(12 m de profundidad)

DRENAJE

Instalacién y operacién de tubos filtrantes,
30 dias

Excavacién en suelo en zanja

Bombeo, 6 m de carga

Tubo de drenaje de concreto de 20 cm

TRABAJOS DE TIERRA (presas, terraplenes y
grandes rellenos)

Excavacién en suelo, colocacién y compac-
tacién en terraplenes

Lechada de cemento, incluyendo inyeccién

Inyeccién de productos quimicos, incluyendo
inyeccién

EXPLORACIONES

Sondeo con barrena

Penetracién estindar, incluyendo muestras
tomadas con el muestreador partido

Perforacién con broca de diamantes

‘Toma de muestra inalterada

* De tubo colector.
# De cemento.

DOLARES
43.00 2 65.00m*

54.00 a 108.00 m*

49.00 a 131.00 m*

260 a 800m®
0.01 a 0.25/10001
6.60 a 13.00m

0.50 a 10.50 m*
suelo

2.00 a 3.00sacoc*

65.50 a 131.00 m*
suelo

500 a 10.00m
13.00 a  20.00 m

26.00 2 40.00m
10.00 a 40.00 muestra



Edad de las formaciones

Apéndice 2

2
geoldgicas
Era Periodo Epoca Escala de edades®
‘Cenozoico Cuaternario Recientet 0-11,000 afios
Pleistoceno 11,000~1 millén
Terciario Plioceno 1-13 millones
Mioceno 13-25
Oligoceno 25-36
Eoceno 36-58
Paleoceno 58-63
Mesozoico Cretéceo Superior 69-30
Inferior 90-135
Jursico 135-181
Tridsico 181-230
Paleozico 4 Pérmico 230-280
Pensilvénico 280-310
CaBonltess, Misisipico 310-345
Devénico 345-405
Siltirico 405-425
‘Ordovinico 425-500
Cémbrico 5 00
Precémbrico Proterozoico 6001
Arqueozoico ?

*J. L. Kulp, “Geologic Time Scale”, Selence, Vel 195, 1961, p. L0511
In Era Paleozoica

+ Hay una controversia

considerable en

Ias edades
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