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ADVERTENCIA DEL TRADUCTOR

Traducir la segunda edicién de este libro fue un compromiso adquirido
al encarar la primera y consolidado por la especial deferencia, consideracién
y amistad que me brindaran sus autores. Con el correr de los aios han cam-

iado, empero, de una manera singular las circunstancias en que hube de
desarrollar esta vez dicha labor. Por un lado estd la menor disponibilidad
de tiempo, y por otro, la irresistible tentacién —participada a los autores—
de agregar comentarios a pie de pdgina, siempre que la lectura del texto asi
me lo sugeria.

Salvé la disponibilidad de tiempo con la ayuda que me brindara la sefiora
Susana Genta, quien compard la segunda ediciin inglesa con la traduccién
de la primera para marcar dénde habia modificaciones, mecanografiar y com-
poner el borrador de la nueva traduccidn, partiendo de una versién dictada
a un grabador y corregida a fin de adecuarlo. a una redaccién castellana.
Traducir de corrida, dictando, presenta para mi el inconveniente de una ten-
dencia a mantener una estructura inglesa en la redaccion, la cual con fre-
cuencia requiere en castellano una inversion cle frases. Aun cuando al corregir
el dictado traté de salvar esa tendencia es posible que en algunos lugares
haya sobrevivido una_ estructu acién inglesa mayor de la deseable que, sin
sacrificar el significado, quite un poco de: fluidez a la lectura.

Controlé la tentacicn al comentario, limitando las notas del traductor
a aquellas aclaraci ue la iversitaria y la iencia pro-
fesional me han ido seialando como irdi: bles para evitar ci
ciales i i jadi ivocadas. Se adicionan también otras
que reflejan una prctica ingenieril ligeramente distinta de la preconizada
en el libro y que, sin alterar fundamentos, es de uso extendido en el dmbito
en que se desarrolla mi actividad profesional. En estos casos, sistemdtica-
mente, refiero al lector a alguas publicaciones de las que soy autor o co-
autor, donde se detallan esas diferencias, pues soy en gran parte responsable
de su gestacion. Asimismo, sc ag egan algunas notas a pie de pdgina que
sirven para actualizar el texto en los pocos aspectos en que, desde su apari-
cidn, ha habido avances muy significativos.

Oreste MoReTTO

Vicente Lipez, 1972






PREFACIO DE LA SEGUNDA EDICION

Gran parte del trabajo de revision realizado para preparar esta segunda
edicién fue completado antes de la muerte de Karl Terzaghi, amemda el
25 de octubre de 1963. Para entonces ya estaba convenida en
amplitud de los cambics y el doctor Terzaghi habia pnparada los baml—
dores de las partes que pnﬂclpalmente se hallaban a su cargo. Los primeros
borradores de la mayoria de las demds revisiones importantes también ha-
bian sido objeto de su atencién. Quien suscribe este prefacio se siente
agradecido de que dichas pdginas reflejen, en la medida en que results
posible, la canmbucwn de Terzag}li peo ax{ Y todo lamm y debe aceptar
lieran contener
y que no hubiesen emapada a la atencidn de aquél en su culdadma y critica
revisién final del manuscrito.

En particular, el doctor Terzaghi prepar6 las revisiones de los articulos
sob-e la estabilidad de taludes y los extensos agregados con referencia a
los diques y sus fundaciones. Siendo asi que los diques ocuparon una pro-
porcién cada vez mayor de la actividad que desarrollé en sus iltimos afios,
dichos agregados pueden considerarse como la esencia de su pensamiento
y su experiencia en la materia.

El texto ha sido mmplemenmda con referencias y listas de lecturas
selectas que pueden servir de guia bibliogrdfica. Se ha nd(c{mmdo, ademds,
un nuevo capitulo sobre observaciones del comportamiento en obra, para
ayudar al ingeniero en los métodos por utilizar en las mediciones, un paso
quz} hace a la esencia misma de la eficaz aplicacién de la mecdnica de los
suelos.

El enorme crecimiento habido en las dltimas dos décadas con respecto
a la literatura sobre la mecdnica de suelos ha aumentado vastamente el pro-
blema de seleccionar la informacién que debia ser incluida. Para concre-
tarla, los autores se han atenido al tratamiento seguido en el libro.

En la preparacidn del manuscrito, la sefiora Josephine B. Hegenbart ha
sobrepasado ampliamente los limites de sus deberes usuales de dactildgrafa.
Su incansable ayuda le es altamente reconocida aqui.

" Racen B. Peck
Urbana, llinois
Enero de 1967
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La mecdnica de suelos origindse hace varias décadas bajo el efecto de
la presion ejercida por la necesidad, a medida que los problemas prdcticos
que involucraban a los suelos crecian en extension y se hacta cada vez mds
aparente que los instrumentos cientificos existentes para resolverlos resulta-
ban insuficientes. Los intentos para remediar esta situacién empezaron casi
simultdneamente en Estados Unidos y en Europa y, dentro de un sapaz:ia
de tiempo relativamente breve, dieron origen a un conjunto enorme de in-
formacion dtil.

El éxito inicial de este campo de la ciencia aplicada fue tan alentador
que desde un principio se tuvo la impresién de que una nueva rama de lo

8¢ de las estaba en 6n, asi que la extensién y la

dided de las i igaci tedricas al mis-
mo tiempo que se devavrallahan métodos y técmcax expznmenlalsx EDVI un
dlto grado de Sin los !

ijas y cuidadosas no hubiese sido posible demrrollar un métado racional pm‘a
resnloev los problemas que plantea la ingenieria de los suelos.
Infortunadamente, la inmtigncidn en mecdnica de suelos tiene un efecto
psicoldgico que a veces es nocivo, pues desvia la atencién de muchos in-
‘vestigadores y profesores, los que olmdan la.r innumerables lmutncwnes que
la leza impone a la apli n la resolu-
cién de problemas de la ingenieria de lox suelos. Como camec«eywla de este
efecto, se ha querido dar cada vez mds énfasis a la necesidad de utilizar
grandes refinamientos en la obtencidn de muestras y en la solucién de esos
pocos problemas que pueden resolverse con exactitud, olvidando que sélo
se obtienen soluciones exactas cuando los estratos de suelo son prdcticamen-
te homogéneos y continuos en todas las direcciones horizontales. Ademds,
como las investigaciones que conducen a soluciones exactas involucran la
utilizacién de métedos de muestreo y de ensayo altamente especializados, se
justifican s¢lo en casos excepcionales. En la gran mayoria de los casos, no
se necesita mds que una prevision aproximada de los fenémenos que se pro-
ducirdn, prevision que si no puede efectuarse con medios simples, no se
puede hacer del todo. Si no resulta posible efectuar una previsién aproxi-
mada, hay que observar el comportamiento del suelo durante la construccion
y modificar el proyecto, en caso de ser necesario, a la luz de estas observa-
ciones. Estos hechos constituyen conceptos bdsicos en la mecdnica de suelos
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y no pueden ser ignorados sin desafiar sus propdsitos. Ellos rigen el trata-
‘miento conceptual del contenido de este libro.

La Parte A trata de las propiedades fisicas de los suelos y la Parte B
de las teorias de la mecdnica de suelos. Estas dos partes son muy breves,
pero contienen todo lo que los estudiantes y el ingeniero no especializado
necesitan conocer en la actualidad con respecto a la mecdnica de los suelos.

La Parte C, que constituye la parte medular del libro, trata del arte de
obtener resultad en la ing fa de y de suelos
en general, a un costo ble, a pesar de la lejidad de la
de los estratos naturales de suelo y de las inevitables lagunas que siempre
quedan en el dquirido sobre las dicic del subsuelo.
Para alcanzar este objetivo, el ingeniero debe valerse de todos los métodos
y recursos que tiene a su di i 17 do la teoria, la iencia y
el ensayo de los suelos. Empero, todos estos recursos no son de ningiin be-
neficio, a menos de que sean utilizados con cuidadosa discriminacitn, pues
prdcticamente todo problema a resolver en este campo de la ciencia presenta
por lo menos algtin aspecto que no tiene precedente.

En la Parte C, el estudio de los problemas prdcticos empieza con un
examen critico de los métodos convencionales y prosigue luego paso a paso
a describir el progreso realizado con la ayuda de los resultados obtenidos .
con la investigacién en mecdnica de suelos. Por esta circunstancia, se acon-
sefa que el ingeniero no especializado empiece a leer el libro por la Parte C
y recurra a las Partes A y B s6lo para referencia, a fin de estudiar aquellos
conceptos ¢on los cuales no esté familiarizado. De otro modo se veria obli-
gado a digerir una cantidad considerable del material contenido en este libro
antes de que descubra su funcién en el campo de su interés particular.

Los detalles de los métodos para resolver los problemas prdcticos des-
criptos en la Parte C pueden cambiar a medida que aumenta la experiencia,
y algunos pueden tornarse obsoletos en el término de pocos aiios, pues no
son mds que recursos temporarios. No obstante, se considera que el método
general, de solucidn semicmpirica, preconizado tiene méritos que son inde-
pendientes del tiempo.

Al final de cada articulo, el lector encontrard en la Parte C una lista
de referencias. Para su eleccion se dio priorided a aquellas publicaciones
que_por su 1 id:?mny’ llan la_tendencia a la ob

dadosa & :

de las en el terreno.
En relacién con estas referencias debe hacerse notar que algunas de las dis-
cusiones, y contestaciones a las mismas, pueden contener informacién mds
importante que los articulos originales.

Como el campo de accién de la ingenieria de los suelos es demasiado
amplio para ser cubierto en forma adecuada en un solo volumen, varios
t6picos importantes, como ser: caminos, aeropuertos y tineles, han sido
excluidos. En un apéndice, se han resumido algunas referencias breves con-
cernientes a estos t6picos.

Los primeros borradores del original del libro fueron estudiados en for-
ma_critica por el profesor C. P. Siess, cuyos comentarios resultaron espe-
cialmente dtiles. Los autores también agradecen las sugerencias de varios
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ingenieros experimentados que leyeron distintas partes del texto. En par-
ticular, agradecen a los ingenieros A. E. Cummings, O. K. Peck y F. E. Schmidt
por su estudio critico de la Parte C, al Dr. R. E. Grim por revisar el Articu-
lo 4 y a la Dra. Ruth D. Terzaghi por su ayuda en la preparacién del Ar-
ticulo 63.

Toda vez que una tabla o una figura fue tomada —en parte o en su
totalidad— de otra fuente, el hecho se menciona cuando la tabla o la figura
aparece en el texto. Los dibujos fueron realizados por el profesor Elmer
F. Heater, al cual los autores estin muy agradecidos por su interés en
cooperar en este trabajo y por la habilidad con que los mismos fueron eje-
cutados.

Karw TeRzAcHI
Raven B. Peck
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NOMENCLATURA

Los slmbolul que se uhlmn este libro concuerdan en general con los propuestos

en 1941 por la American Society of Civil Engineers (Soil Mechanics N Iamn, Ma-

nual g Practice N° 22) aunque se han hecho algunas vez

que se consideré necesario evitar confusiones. En la lista que sigue, daspné- dzl dmba]n
entre paréntesis, se indican sus dimensiones, si es que las tiene, y finalmente su significado.

A (em2) =
A= ooefmente de presitn de poros /A,
4o Lomt) = frea d I buso 46 un pllot’o pilar
= ndice de dreas de un sacatestigos
n. = (omt/ig ot/ gm)  coeficknte de compresibilidad
n_memmdepménag ros
c (%qmu dimensién) L L

presion del suelo en la naturaleza; coeficiente de recarrido
indice de campn-.nén del suelo amasado
indice de hinchamient
coeficiente de morndo compensado (rotura por sifonaje)

c (kg/cml) = cohesién

¢ (cm) = constante de la férmula “Engineering News”

¢ (kg/cm?) = cohesién como ordenada al origen en arcillas preconsolidadas

Ge (kg/cmt) = adherencia entre suclo y pilote, pilar e fundacién, pared o tablestacs

“ (cm?/seg) = coeficiente de consolidaci

D (cm) = tamafio de grano; profundidad; didmetro; distancia entre centro de pilotes

ivo

cm) = dnmeuo de un pilote; dista
E (kg/r.m ) = médulo de eluhudnd (sn E se refiere a un estado definido o a un intervalo
de tensiones, se usan subfndices)
E (voltios) = diferencia de potencial eléctrico
= eficiencia de una pantalla impermeal
fuerza normal en ]us lados de una faja (andlisis de estabilidad)
Eq (kg/cm?) = médulo tangente inicial

e (coulomb/cm?) = carga eléctrica unitaria

e, = relacién de vw en el estado més s\ulm

€min = relacién de v: en el estado més d

en lumzn de ng\lz por \lmrlnrl de volumen de materia sélida (para un suelo saturado

€= reluidrn de vacios critica
F (kg) = reaccién; fuerza resultante
F = coeficiente de seguridad
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fo (kg/cm?) = suma de la friccién y la adherencia entre suelo y pilote o pilar de fundacién
= iente de friccién entre suelo y base de una estructur:
fo (1/seg) = frecuencia natural (vibraciones)
f. (1/seg) = frecuencia del impulso (vibraciones)

— relacién espacio de aire (drenaje)
H (cm) = espesor de un estrato, excepto cuando se refiere a una capa en consolidacién.
En este clso, H = espesor de una capa semiabierta 0 un medio del espesor de una

H (m) lltura de caida del martillo (hinca de pilotes)
H. (cm) = altura critica de un talud
h (em) = carga hidréulica

arga

zométrica
aida de potencial (hxdxéu]im)

altura d ién capilar; altura critica de rotura por sifonaje

(cm) = altura dz uhnrzmén completn de un suelo drenado

tura por sifonaje segin el cilculo basado en el método de la linea

2 (kg/cm3) = gradiente de
b Tt i det I gresibn horiontal y 1a de la presién vertical en un
‘mismo punto de una masa
Ko = coeficente do Ia presion Tateral de las tierras on reposo; es decir, valor de K para el
estado inicial de equilibrio eléstico
K = coeficiente del empuje activo de las tierras
K = cosfcentc del empuje pasivo de s teras

K (cm2) = permeal
K. (kg/cm3) = coeficiente de reaccién e Ja subrasante
k (cm/sog) = coeficiente de permeal

ki (om/sg) = cockiciente de permeabilidad en direccién paralela a los planos de estratic
ficacion

ki (cm/seg) = coeficiente de permeabilidad en direccién normal a los planos de estrati-
icacién

k. (cm/seg) = coeficiente de permeabilidad de arcilla amasada
kv ko (kg/m8) = coeficientes para calcular el empuje que se ejerce sobre un muro de sos-
tenimient
ks (cm/seg) = coeficiente de permeabilidad en la direccién horizontal
ke (cm/seg) = coehdenze de permeabilidad en la direccién vertical
ke (cm/seg) = iente de permeabilidad electroosmética
L (em) = lnngmd do T iaen da recorride; longitod
L. = limite liquido
I (em) = longitud
M. (kgem) = momento de las fuerzas cohesivas
m = factor de reduccién (empuje contra entibaciones de cortes a cielo abierto)
coeficiente de compresibilidad volumétrica
coeficiente (andlisis de estabilidad seg{.m ecucién 35.11)
mehdente sin dimensién (N, N, y Ny = coeficientes de capacidad de carga;
N. = coeficiente de estabilidad en Ia lecna de la estabilidad de taludes); nimero de
golpes para hincar la cuchara sacamuestras durante la ejecucién de un ensayo nor-
mal de penetracién
valor de fluencia = tg? (45° + ¢/2)
Nimero de caidas de potencial (red de filtracién)
= nimero de canales de filtracién (red de filtracién)
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rosidad; nimero de pnom en wn gy
relacifn eatre a distzncia del puto 38 aplicacién do Ia resultante del mole al
bmdemlmorde estructura de sostenimiento y la altura total de esta dltima
factor de profundided (estabilidad de taludes)
i.ulendﬂnd de un terremoto
porcentaje de granos menores de un tamafio dado
P (kg ) l(g/m) = presin resultant
activo R hay efecto de arco (muros de sostemimiento;

.=E

a cielo abierto,
P, (gm) = resultante de Iu fuerzas de_gravedad sobre una particula
Pr (kg/m) ‘empuje pasivo. Puede dmd.im en P#, que depende del peso unitario del
suelo, ymPp,qudepem'ledel.eohmbn de la sobrecarga P»” puede a su vez
subdividirse en'Po y P., Tespectivament
) = m\d\xnhe ﬂa “Huﬁums de s\lperhm de una particula

)
P, (kg/m) = emgru]e activo cuaado hay efecto de arco (entibacién de excavaciones

he T = pare del empuje activo deido 3 s carga o lineal g
p (I c presi6n. ormal; reaccién de sulmun(a

»\, 1 (kg/un ) = mumnes pnnclpﬂ]u. ‘mayor, intermedia y ment
lu/ 12) = presién efectiva (la barra puede ser omitida); preﬂbn efectiva de la cu-
ferta, cuando se usa en la expresién ¢/p

5 (l(g/cm’] presién atmosférica

pe (kg/em?) = plesldn de confinamiento; presién hdmmuea triaxial

» (kg/mi) = i6n horizontal sobre un plano ver

. (ke =)—mmwmmwmwmohmm

» (kg/cmi) = presién caj

Pe (kg/cml) = aumento de presién sobre un muro de sostenimiento debido a una sobre-

q por
Ve (kg/m)_mmw de presin sobre un muro de sostenimiento debido a la sobre-
4 por unidad de longitud paralela a la cresta

tierra
' (kg/em?) = méxima presién de consolidacién que actia sobre el suclo en la natu-
= cambio de presién; tensién de consolidacién, presién axial adicional en
('daxi

itr:
carga admisible de un pilote
capacidad de carga de falla estitica de un pilote
o g 6 kg/m) = carga crtica de una zapata o pilar de fundacién que descansa en
enso o resistente, Puede dividirse en Q, debida al peso del suelo y Q”, de-
bld.nhmhedényllasobmwgﬂ lamp-udxddemrgnde\mnup.hmudm
se designa por Qur; la de una zapata cuadrada por Q.
o (kg 6 I:g/m) = carga critica sobre una zapata 0 un “pilar dt fundacién que des-
suelo meho 0 blando
(kg—an nnpﬂmnhpenemondxnsmm
fﬂmbn htenl (total
capacida dgmgx-w\un de un grupo de pilotes
Q, (kg) = resistencia de punta de un pilote
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permanente
53 b un plts s forucs, po Iy suma el esfueo © fercdo por
de 0" + Q" debidos a Ia friceibn ateral negativa
4 (g/emt o k) = g formerments distribuida; sobrecarga por unidad de drea;
presién axial suy]ementnnl (ensayo_triaxial)
¢ (kg/cm 0 kg/m) = carga lineal uniformemente distribuida
G (Ke/emt) = presion sdmisible del suelo
4o (kg/em?) = capacidad de carga a rotura de un suelo denso o resistente, Para suelo
blando o suelto dicho valor se designa q's. La capacidad de carga de una zapata
circular se identifica con Gur, para una zapata cuadrada con qe, y para una zapeta
oblonga con g,
0 (kg/emt) = capacdad do carga del sulo debao de la punt o base de plte o piler
; resistencia a la Fnencin el cono
o (kg/mx) = resistencia a la co
R = relactn entre ¢l tamao do material de il y ol mateil a s protegido
R (em) = radio de influenca do wn posos radio de curvaturs do v Eiud deformado
7 (em) = re
11 (cm) = radio del cirulo de Ficién (cstabilidad do taludes)
o {om) = o de  esinl oaritmica
{kyym) = resitencia total o dslzamicto entro o b de un digue y of subsnlo
) = ssntamient penetracin dl il bajo e golpe, del
mpmddr;zlﬂsﬂm temporaria del pilote bajo e golpe del martillo

T (kg/m) (uzm de wrte en hs caras dz una faja (andlisis de estabilidad)
T (grados centigrados) = temperatura

T, (gm/cm) = tensién mperfmnl de un liquide

T. = factor de tiempo

g/ presién neutra total en la base de ur

U = grado de consolidacién; coeficiente de um!umndsd = Du/Ds

u (kgg//ml’) = sobmp.wad: hidros hda a -

te (kg/em?) = presién de poros causada por una presién hidrostitica ps; incremento
hidupmi tica en la célula de presiones

ug (kg/cm:) = pmnﬁn de poros causada por la diferencia de tensién Ap en un ensayo

triaxial no
ur (kgd/aT’) = pmnén de poros en el momento de la rotura en un ensayo triaxial conso-

w (ky/ent) = presibn dl are o de la fase gascosa (vapor de agus) conteida en wm

e (kg/r.'m’) = tensién neutra; presién del agua de los poros
V(. = volumen

velocidad do descaga
= velocidad de filtracién

un pilote
W, lkg) peso efectivo del suelo natural que ha sido sustituido por una zapata o un

1o = contnido de humedad en pociento del peso del suelo seco
2 (em) = profundidad
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£ (em) = profundidad de las gritas de traceién
= éng
n—;:c;a“;;:nduwbndehuﬂmmﬂehiruﬂnenwnunomnel(umﬂ:unpdu

peso unitario del suelo sumergido

peso unitario del suclo cuando toda el agua es remplazada por aire
‘peso unitario del agua

= peso unitrio de Ios clementos sldes

o T o gl pontis, snts T i pilotes
b (md‘:sj = doguo de frictn eatre suelo y mur; ingulo entre la tensén resultants

los logaritmos neperianos; deformacién unitaria
" {gm/om? seg) = viscosidad

8 (grados) = ingul dngolo cetal

u = coeficiente de Poison, mi

® = potencial de velocuind (wd de filtracién)

& (gmdns) lo de friccion interna; en la ecuacién de Coulomb, éngulo de friccién

'™ (gudus) = 4ngulo de resistencia al corte correspondiente a las condiciones del en-
sayo consolidado no
4ngulo de friccién entre particulas ;:‘] sus puntos de contacto

# (; ndns) éngulo de resistencia al corte de Ja arcilla preconsolidada

~§‘Yeﬁa]em que relaciona la presién de poros de la fase gaseosa y la fase liquida

el suelo
loga = logartmo neperano (natural) de @
— logaritmo decimal de a

distancia ab, medida a lo largo de una linea recta
dmmd- ab, medida a lo hrgo de un arco
i apro roximadamente igual
I J md.\ca emudn 3, articul 15. El némero del artinlo aparece n la cabecera de

tensits (hajomt) = esferao unitaro en el sentdo mis smplio de la expresén: com-
presién, traccibn o esfuerzo tangencial






INTRODUCCION

Mecdnica de Suelos en la Ingerieria Prdctica se ha dividido en las tres

partes siguientes:
. Propiedades Fisicas de los Suelos.
II. Mechnica Tebrica de los Suelos.
1L Problemas del Proyecto y de la Construccién.
La Parte I trata de las propnedades fisicas y mecénicas de probetas
de suelos i y de suelos dos. Estudia aquellas
propiedades que sirven de criterios ttiles para distinguir entre si diferentes
suelos, y da instrucciones para describir los suelos en forma adecuada. Tam-"
bién estudia aquellas propiedades de los suelos que estén directamente re-
lacionadas con el comportamiento de las masas de suelo durante y después
de la construccién de las obras.
La Parte II provee al lector de un conocumenlo elemental de las leorhs
* que se necesitan para resolver la
capacidad de carga de los suelos, o bien que etafien 4'la Goclén miitis enu'e
suelo y agua. A pesar de que todas estas teorias se basan en hipétesis radi-
calmente simplificativas respecto de las propiedades mecénicas e hidréulicas
de los suelos, cuando se aplican con proplednd los resultados que se obtienen
con estos son exactos para la
mayorfa de los propésitos précticos.

La Parte III trata de la aplicacién de nuestro conocimiento actual del
comportamiento de los suelos y de las teorfas de mecénica de suelos al pro-
yecto y a la construcion en el campo de las fundaciones y de la ingenierfa
de los suelos.

Las propiedades fisicas de los suelos podrian estudiarse muy bien en
un curso general sobre las prop de los
y las teorfas de la mecénica de suelos constituyen una parte del panorama
general que abarca la mecénica teérica. Pero el proyecto y la construccién
de fundaciones y obras de tierra, que forma la tercera y mis extensa parte
de este libro, es un tema independiente, con caracteristicas propias, pues
involucra métodos de razonamiento y de procedimiento que no tienen se-
‘mejanza con los utilizados en otras ramas de la ingenierfa de las estructuras.
En otras especialidades, el mgemem estudxa el efecm que las fuerzas ejercen
sobre co como ser el ace-
1o y el hormigén, o con ralas naturales seleocionad
como lo son la madera y la piedra utilizadas con ese propésito. Como las
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de estos pueden i con exactitud, los pro-
blemas que plantea el proyecto pueden casi siempre resolverse por aplicacién
directa de la teorfa, o de los resultados de ensayos sobre modelos.

or icién, toda ifestacién o lusion relativa al compor-
tamiento de los suelos en el terreno involucra muchas incertidumbres, y, en
casos extremos, los conceptos que gobiernan el proyecto no alcanzan a ser
més que crudas hipdtesis de trabajo, que pueden estar lejos de la realidad.
En estos casos, el riesgo de una falla total o parcial puede eliminarse sola-
mente con el uso de lo que podrfamos llamar el procedimiento experimental,
basado en la observacion del comportamiento real de la obra. Este proce-
dimiento se lleva a la prictica haciendo observaciones apropiadas del com-
portamiento de la obra desde el inicio de su construccién, a fin de descubrir
cualquier signo que indique que las condiciones reales divergen de las su-
puestas por el proyectista; en cuyo caso se modifica el proyecto o el método
constructivo, ajustindolo a dichas condiciones.

Estas consideraciones determinan el orden y el método de presentacién
de los temas que se estudian en la Parte IIL En lugar de empezar con ins-
trucciones para aplicar los principios tedricos en el proyecto, la Parte II[
trata primero la técnica a utilizar para obtener, en un lugar dado, datos
respecto de las condiciones del subsuelo por medio de perforaciones, aus-
cultaciones, muestreo y ensayos. A pesar de que esta exploracion del terreno
requiere siempre mucho tiempo y trabajo, los resultados que se obtienen
dejan comténmente mucho lugar para la interpretacién personal.

Los capitulos siguientes contienen un estudio de los principios generales
a utilizar en el proyecto de muros de sostenimiento, diques de tierra y fun-
daciones. El i de estas depende principal
de las propiedades fisicas de los suelos y de las condiciones del subsuelo.
Como nuestro conocimiento de las condiciones del subsuelo es siempre in-
completo, es inevitable que exista cierta incertidumbre con respecto a la
validez de las hipétesis fundamentales que se utilizan en la confeccién del
proyecto. Esta incertidumbre requiere y recibe atencién constante en la com-
posicién de este libro. Tales disquisiciones no son necesarias en los libros
de texto que tratan de las otras ramas de la ingenieria estructural, ya que
casi siempre se puede tomar como segura la exactitud de las hiptesis fun-
damentales relativas a las propiedades de los otros materiales comunes de
construccién.




PARTE |

Propiedades fisicas
de los suelos

La parte I esté dividida en tres capitulos, El primero se ocupa de los
procedimientos coménmente utilizados para diferenciar los distintos suelos
o distintos estados de un mismo suelo. El segundo, trata de las propiedades
hidrdulicas y mecénicas de los suelos y de los métodos experimentales uti-
lizados para d inar valores éri ivos de esas propieda-
des. El tercer capitulo estudia los procesos fisicos relacionados con el drenaje
de los suelos.







Capitulo 1
PROPIEDADES INDICE DE LOS SUELOS

ART. 1 IMPORTANCIA PRACTICA DE LAS
PROPIEDADES INDICE

En fundaciones y mecénica de suelos, mis que en cualquier otra rama
de la ingenierfa civil, es necesaria la experiencia para actuar con éxito. El
proyecto de las estructuras comunes fundadas sobre suelos, o de aquellas
destinadas a retener suelos, debe necesariamente basarse sobre simples
reglas empiricas, asf que éstas pueden ser utilizadas con propiedad sola-
mente por el ingeniero que posee un bagaje suficiente de experiencia. Las
obras de mayor vuelo, con caracteristicas poco comunes, suelen justificar _
la aplicacién extensiva de métodos cientificos en su proyecto, pero, a,menos
que el ingeniero a cargo de ellas posea una gran expenencla. no podré
preparar intelij de ensayos
sus resultados en la forma delnda

Como la experiencia personal no llega nunca a ser lo suficientemente
extensa, el ingeniero se ve muchas veces obligado a basarse sobre informes
acerca de experiencias ajenas. Si estos informes contienen una descripcion

de las F del suelo, i una fuente estimable ae
conocimientos; dé otro modo pueden couducu a conclusiones enéneas. En
efecto, en el dominio de la ingeni e las una
de la rotura de una viga seria de poco valux, a menos que se incluyese, ade-
més de otros datos esenciales, un parrafo indicando si la viga se hizo de
acero o de fundicién. En todos los anales antiguos sobre experiencias con
fundaciones, la naturaleza de los suelos es descrita simplemente con térmi-
nos generales lalas como arena fma o “arcilla blanda”, a pesar de que la
diferencia en d de dos arenas finas de distintas
localidades puede ser mas importante y de mayores consecuencias que la
existente entre acero y fundicién. Por esta razén, uno de los principales
propésitos perseguidos en los esfuerzos recientes para reducir los riesgos
inherentes a todo trabajo de suelos ha consistido en buscar métodos para
diferenciar los distintos tipos de suelos de una misma categoria. Las pro-
piedades en que se basa dicha diferenciacién se conocen con el nombre de
propiedad»: indice y los ensayos necesarios para determinarlas, ensayos de
clasificacid

La namraleza de cualquier suelo puede ser alterada si se lo somete a
un tratamiento adecuado. Por eiemp]o, una arena suelta puede m:formarse
en densa si se la vibra Por eso, el de los
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suelos en el terreno depende no solo de las propiedades significativas de
los granos de su masa, sino que también de aquellas propiedades que Léenen
su origen en el acomodamiento de las particulas dentro de ella. De ahi que
resulte conveniente dividir las propiedades indice en dos clases: pf(miedad_ec
de los granos del suelo y propiedades de los agregados de suelo. Las prin-
cipales propiedades de los granos del suelo son la forma y el tamaiio, y en
los suelos arcillosos, las caracteristicas mineralégicas de las particulas més

fias. Las jedades mis significati: e los de suelo
son a su vez las siguientes: para los suelos sin cohesién, la densidad relativa
y, para los suelos cohesivos, la consistencia.

El estudio de las propiedades de los granos y de los agregados de suelo
va precedido, en el ordenamiento de este capitulo, por una desc_ripclén de
Tos principales tipos de suelos y seguido de una enumeracién sintética de
los requerimientos minimos para una descripcién adecuada de los suelos,
descripeién ésta que debe formar parte de todo informe relativo a obser-
vaciones efectuadas en el terreno.

ART. 2 PRINCIPALES TIPOS DE SUELOS

Los materiales que constituyen la corteza terrestre son clasificados por
el ingeniero civil, en forma arbitraria, en dos categorfas: suelo y roca. Se
ma suelo a todo agregado natural de particulas minerales separables por
medios mecénicos de poca intensidad, como agitacién en agua. Por el con-
trario, roca es un agregado de minerales unidos por fuerzas cohesivas pode-
rosas y permanentes. Como los términos “poderosas” y “permanentes” estin
sujetos a interpretaciones diversas, el limite entre suelo y roca resulta nece-
sariamente arbitrario, y existen muchos agregados naturales de particulas
minerales que son dificiles de clasificar. Para evitar confusiones, en esta
obra, el término suelo es aplicado solamente a aquellos materiales que en
forma i ionak isf: la definicién dada més arriba.

El ingeniero civil da ! por sob dida esta
gla, pero no por ello resulta de uso universal. Para el geélogo, por ejemplo,
el término roca implica todo el material que constituye la corteza terrestre,
sin considerar el poder de las fuerzas de cohesién que unen las particulas
minerales, mientras que el término suelo lo aplica solamente a aquella por-
cién de la corteza que constituye el suelo vegetal. Por ello, si el ingeniero
civil se ve obligado a utilizar informes preparados por personas ajenas a
su profesién, debe primero fijar el significado con que los términos suelo
y roca son utilizados.

Segtin cuAl sea el origen de sus elementos, los suelos se dividen en dos
amplios grupos: suelos cuyo origen se debe, esencialmente, al resultado de
la descomposicién fisica y quimica de las rocas, y suelos cuyo origen es
esencialmente orgénico. Si los productos de la descomposicién de las rocas
sé encuentran aiin en el mismo lugar de origen, constituyen un suelo residual;
en caso contrario, forman un suelo trasportado, cualquiera sea el agente de
trasporte.

1
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En climas semiérid lades los suel
firmes y estables y no se extlend hasta gmn pmfundldad En cambm,
en climas calientes y htmedos, en particular donde el tiempo de exposicién
ha sido largo, estos tipos de suelos pueden extenderse hasta profundidades
de varias decenas de metros y ser firmes y establ&s, pero también pueden

de que rodean bloques de
rocas menos alteradas (articulo 49). Bajo estas clxcunstnncxas llegan a ser
Ia fuente de dificultades para las fundaciones y otros tipos de construccién.
Igualmente, muchos de los depésm)s de suelo trasportados son blandos y
sueltos hasta profundidndes de varias decenas de metros y constituyen la
fuente potencial de serios problemas.

Los suelos de origen orghnico se han formado casi siempre in situ, ya
sea como consecuencia de la descomposmén de vegetales —como en el caso
de las turbas—, ya sea por la de 1
inorgénicos o de conchas de ciertos mgamsmos De alli que los suelos de
origen orgnico pueden ser tanto orgénicos como inorgénicos. No obstnnte,
la expresién suelo orgdnico se aplica ! a suelos
producto de la descomposicién de las rocas, que contienen cierta cantidad
de materia orgénica vegetal descompuesta.

Las cund:cuones de los suelos del lugar donde ha de construirse una:

son por medio de sondeos, per{cracmnes
o excavaciones a cielo abierto. El técnico que las efectiia examina las mues-
tras a medida que éstas son extraidas y las clasifica anotando el nombre
del suelo e indicando su compacidad, color y otras caracteristicas. Estos
datos le sirven luego para preparar el perfil de la perforacién, donde indica
cada capa de suelo por su nombre y proporciona las cotas entre las cuales
se extiende. Los datos asi obtenidos pueden ser completados més tarde con
un resumen de los resultados de ensayos de laboratorio efectuados sobre
muestras de los suelos del perfil.

A conunuxuén se describen lus suelos més comunes, con los nombres

para su en el terreno.
Las arenas y las gravas o npm.r o mnms rodados son agregados sin cohe-
sién de fi poco o no alterados, de rocas

y minerales. Las particulas mexwres de 2 milimetros se clasifican como

arena, y aquellas de mayor tamafio hasta 15 6 20 centimetros, como grava

o ripio o canto rodado. Los fi de rocas con di mayores

se conocen como piedras-bolas, piedras-bochas, rodados grandes, etcétera.

Los limos inorgdnicos son suelos de grano fino con poca o ninguna

plnsnudad Las vanedsdes ‘menos pléshcas consisten generalmente en
mis d

0 menos e cuarzo y, en algunos paises,
se los distingue con el numbre de poloo de roca. Los tipos més plasticos
ienen un las en forma de escamas y se

denominan limos pldsticos. A causa de su textura suave, los limos inorgéni-
cos son comiinmente tomados por arcillas, pero pueden distinguirse facilmen-
te de éstas sin necesidad de efectuar ensayos de laboratorio. Si una pasta de
limo inorgénico saturado se sacude en la palma de la mano, la pasta expele
suficiente agua como para producir una superficie brillante que, si la pasta es
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posteriormente doblada entre los dedos, se vuelve nuevamente opaca. Este
simple procedimiento se conoce como ensayo de sacudimiento.

Después de secada, la pasta de limo inorgénico es frigil, siendo fécil
despegar polvo de ella si se la frota con los dedos. Los limos son relativa-
mente impermeables, pero cuando se encuentran en estado suelto pueden
subir del fondo de una perforacién o excavacién como si fueran un espeso
fluido viscoso. Los suelos mis inestables de esta categoria se distinguen a
veces como arenas fluidas ®° muy finas.

Los limos orgdnicos son suelos de granos finos mis o menos plésticos,
con una mezcla de particulas de materia orginica finamente dividida. A
veces contienen también fragmentos visibles de materia vegetal parcialmente
descompuesta o de otros elementos orgénicos. Estos suelos tienen colores
que varfan de gris a gris muy oscuro, y pueden contener cantidades apre-
ciables de H,S, CO, y de otros productds gaseosos originados por descom-
posicién de la materia orgénica, lo que les da un olor caracteristico. Los
limos orgénicos tienen muy alta ibilidad, y su bilidad es
muy baja.

Las arcillas son dos de particulas mi icas y submicrosct:
picas derivadas de la descomposicién quimica que sufren los constituyentes
de las rocas. Son suelos plasticos dentro de limites extensos en contenido
de humedad y cuando estin secos son duros, sin que sea posible despegar
polvo de una pasta frotada con los dedos. Tienen, ademds, una permeabi-
lidad extremadamente baja.

Las arcillas orgdnicas son aquellos suelos de este tipo que derivan algu-
nas de sus propiedades fisicas més significativas de la presencia de materia
orghnica finamente dividida. Cuando estin saturados son generalmente muy
compresibles, y secos presentan una resistencia muy alta. Tienen colores
que varian de gris oscuro a negro, y pueden poseer un olor caracteristico.

Las turbas son dos fibrosos de fi macro y mic i
de materia orgénica descompuesta. Su color varfa de un castafio claro a
negro. Las turbas son tan compresibles que casi siempre resultan inade-
cuadas para soportar fundaciones. Si bien es cierto que se han desarrollado
varias técnicas especiales para construir terraplenes sobre depésitos de turba
sin correr el riesgo de que se hundan en el terreno, el asentamiento resul-
tante suele ser grande y continuar a un ritmo decreciente por muchos afios.

Si un suelo estd compuesto de una combinacién de dos clases distintas
de material, para identificarlo se utiliza el nombre del material predomi-
nante como sustantivo y el del que entra en menor proporcién como adjetivo
calificativo. Por ejemplo, arena limosa indica un suelo en el que predomina
la arena, que contiene una pequeiia cantidad de limo. Una arcilla arenosa
es un suelo con las propiedades de las arcillas, que contiene una cantidad
apreciable de arena.

® Fl término arena fluida se utiliza también comimmente para identificar a las
arenas finas o muy finas que pasan a un estado i se hallan sometidas
a una corriente ascendente de agua de infiltracién. Por ello, esta terminologia solo distingue
a un estado particular de la arena y 1o a un material. (N. del T.)
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Las propiedades de los agregados de g:ranos de arena y grava se descri-
ben cualitativamente por medio de los términos e densa
y densa. Los agregados de particulas de arcilla, por los términos dufa, com-
pacta, medianamente compacta y blanda. Estas caracteristicas son gene-
ralmente estimadas en el terreno, mientras se efectia la perforacién, basindose
en varios factores que incluyen la facilidad o dificultad relativa para hacer
avanzar las herramientas de sondeo o para sacar muestras y la consistencia
de las muestras obtenidas. Como este método de estimacién puede conducir
a una concepcién muy errénea de las caracteristicas generales del dep(mto
de suelo, toda vez que sus propiedades mecénicas puedan resultar impor-
tantes para el proyecto a xeahzar, su debe
tarse con i de dichas iedades. Estas deter-
i & la le ensayos de laboratorio
sobre muestras inalteradas (articulo 7), o bien ensayos apropiados en el
terreno (articulo 44).

Para reducir los riesgos de errores en la correlacién de los estratos
identificados en los sondeos es conveniente sefialar, en su registro, el color
de los distintos estratos. El color puede, en ciertos casos, ser también una
indicacién de que existe una dif ia real en las icas del suelo.
Por ejemplo, si la capa superior de un estrato sumergido de arcilla es amari-
llenta o de color castafio y mAs compacta que la arcilla mis profunda, la
diferencia de color suele significar que la capa superior fue temporaria-
mente expuesta al secado y a la oxidacién. Cuando en un mismo estrato
de suelo hay diferencia de color de punto a punto, suelen utilizarse para
clasificarlo los términos moteado, jaspeado, manchado, etcétera. Los colores
oscuros y parduscos indican, en general, la presencia de materia orgénica.

Bajo ciertas condiciones geolégicas especiales se forman suelos que
estén caracterizados por uno o més rasgos peculiares, tales como la presencia
de una estructura debida a la existencia de agujeros dejados por raices
extinguidas o una estratificacién regular poco comtn. A causa de estas
caracteristicas, tales suelos pueden ser fécilmente identificados en el terreno
y por ello han recibido nombres especiales. En lo que sigue, se dan las
definiciones y descripciones de algunos de estos ma!ma]es

Las morenas son depésitos glaciares no de arcilla, limo,
arena, cantos rodados y piedras que cubren aquellas partes de la superficie
rocosa que estuvieron bajo los hielos en los perfodos de avance de los

d 1 £

finos de y de roca muy
pequefios, arrojados por los volcanes durante las explosiones, y que han
sido tmsponados por el viento o por el agua.
Los loess son sedi eéli if y coh ’
de color castafio claro. El tamafio de la mayoria de sus paruculas oscila
entre los estrechos limites comprendidos entre 0,01 y 0,05 mm y su cohesién
es debida a la presencia de un cementante que puede ser de naturaleza
pxedommantemente calcérea o arcillosa. A causa de la presencia universal
de agu]eros vemmles oonhmlos, de;ados por las raices extinguidas, la_per-
idad en las les es mucho menor que en la dnec-
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cién vertical. Ademés, el material se caracteriza por la capacidad de mante-
nerse estable en taludes casi verticales. Los depésitos virgenes no han sido
nunca saturados; si lo son, el cementante que mantiene la adherencia entre
las particulas se ablanda y la superficie del depésito puede sufrir un
asentamiento.

Loess modificados son aquellos loess que han perdido sus caracteristicas
tipicas por procesos geol6gi darios, como: i i porari
erosién y nuevo depbsito, cambios quimicos que originaron la destruccién
de la adh ia entre las fculas, o la d icibn quimica de sus
elementos perecederos, como, por ejemplo, el feldespato. Por la descom-
posicién quimica se produce el loess-loam, caracterizado por una mayor
plasticidad que los otros tipos de loess modificados.

Las tierras diatomdceas son depésitos de polvo silicico fino, general-
mente blanco, compuesto total o parcialmente de los residuos de diatomeas.
El término diatomeas se aplica a un grupo de algas unicelulares microscé-
picas de origen marino o de agua dulce, con la particularidad de que las
paredes de sus células son silicicas.

Marga es un término utilizado en forma vaga para identificar varios
tipos de arcillas marinas calcireas compactas o muy compactas y de color.
verdoso.

El término caliche se aplica en algunos paises a ciertas capas de suelo
cuyos granos estdn cementados por carbonatos calcéreos. Estas capas se

L a poca profundidad y su espesor puede variar de
pocos centimetros a varios metros. Para su formacién parece necesario un
clima semirido.

Las arcillas laminadas consisten en capas alternadas de limo mediano
gris inorghnico y de arcilla limosa m4s oscura. El espesor de las capas

e de un i , aunque ionah se han encon-
trado l4minas més gruesas. Los elementos que forman las arcillas lamina-
das fueron trasportados a lagos de agua dulce por el agua proveniente del
deshielo, al terminar el periodo glaciar. Generalmente poseen, combinadas,
las propiedades indeseables de los limos y de las arcillas blancas.

Greda es un término popular con el cual se designa una variedad grande
de suelos, pero que normalmente estin constituidos por arcillas muy plés-
ticas, mds o menos compactas, aunque a veces se incluyen dentro de esta
denominacién hasta areniscas arcillosas, que como rocas entran en la categoria
de las rocas blandas.

Tosca es el nombre dado en ciertos paises a una fuerte impregnacién
calcérea de suelos de composicién variable, en general limos de origen e6lico-
fluvial, dando como resultado un material de composicién y resistencia tam-
bién variable, pero que regularmente tiene una gran proporcién de calcéreo y
es muy compacto. A veces la tosca se presenta como incrustaciones aisladas
de calcéreo en una base de loess-loam.

Las bentonitas son arcillas con un alto contenido de montmorillonita
(articulo 4). La mayoria de las bentonitas se formaron de la alteracién
quimica de cenizas volcinicas. En contacto con agua, las bentonitas secas
se esponjan méis que otros tipos de arcillas secas, y saturadas se contraen
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més también, Los depésitos de bentonita son comunes en Norteamérica,
inch do Méjico. En la A ina existen depésitos de dicho material en
el oeste del pais®.

Todos los términos utilizados para la clasificacién de los suelos en el
terreno abarcan una variedad més bien grande de materiales distintos y,
ademés, la eleccién del término para calificar su densidad o compacidad
depende demasiado del criterio de la persona que examina el material. Por
ello, la clasificacién de los suelos en el terreno es siempre mis o menos
incierta e i Datos més ificos pueden ot I
con ensayos fisicos que i valores éri ivos de
las propiedades del suelo.

Los métodos a utilizar para la exploracién del suelo y los procedimien-
tos a seguir para de inar valores éricos pi dio de sus iedad
forman parte del programa de estudio para el proyecto y construccién de las
obras y son tratados en el capitulo 7, parte III.

ART. 3 TAMANO Y FORMA DE LAS PARTiCULAS DE
LOS SUELOS

El tamafio de las particulas que constituyen los suelos varia entre aquel
de un canto rodado y el de una molécula grande.

Los granos de un tamaiio mayor de unos 0,08 milimetros pueden ser
examinados a simple vista o por medio de una lupa, y constituyen la fraccidn
muy gruesa y la fraccién gruesa de los suelos.

Los granos comprendidos entre 0,08 milimetros y 2 micrones (1 micrén
= 0,001 milimetro) pueden ser examinados con la ayuda del microscopio
y constituyen la fraccidn fina de los suelos.

Los granos menores de 2 micrones constituyen la fraccién muy fina. De
éstos, los comprendidos entre 2 micrones y 0,1 micrén pueden ser distin-
guidos con el microscopio, aunque no se llegue a percibir su forma. Para
los granos menores de un micrén ésta puede ser determinada con el micros-
copio ico, e i igada su )l por medio de los
rayos X.

El proceso de separar un agregado de suelo en sus diferentes fracciones,
cada una consistente en granos de tamafios distintos, dentro de ciertos
limites, se conoce con el nombre de andlisis mecdnico o andlisis granulométrico.
Por medio del anélisis granulométrico se ha encontrado que la mayoria de los
suelos naturales contienen granos de dos o més fracciones. Las caracteris-
ticas particulares de un suelo compuesto estin casi enteramente determi-
nadas por las propiedades de la fraccién més fina. En este aspecto, los
suelos son similares al hormi cuyas iedades estdn d inad
principalmente por el cemento, mientras que el agregado, que constituye
su mayor parte, actia como inerte. El “agregado” o parte inerte de un suelo

© De la lista de nombres de suelos incluida en el texto original, se han eliminado
los nombres de “hardpan”, “lake marl” o “boglime” y “adobe”, por no tener en castellano
equivalentes de uso corriente, agregando en su lugar los de “greda” y “tosca”. (N. del T.)
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compuesto forma entre el 80 y el 90 por ciento de su peso seco total, y la
parte decisiva o activa el resto.

Las fracciones muy gruesas, por ejemplo la grava, consisten en frag-
mentos de rocas compuestos de uno o més minerales. Los fragmentos pueden
ser an; es, redondeados o chatos. Pueden ser sanos o mostrar signos
da derable d i o deleznabl

p ser
Las fracciones gruesas, representadas por las arenas, consisten en granos
compuestos por lo general de cuarzo. Los granos pueden ser angulares o
redondeados. Algunas arenas i un entaje i de esca-
mas de mica, que las hace muy el4sticas o esponjosas.

En las fracciones finas y muy finas cada grano estd constituido gene-
ralmente de un solo mineral. Las particulas pueden ser angulares, en forma
de escamas y ocasionalmente con forma tubular, pero nunca redondeadas.
En algunos casos excepcionales, la fraccién fina contiene un alto porcentaje
de fésiles porosos, como diatomeas o radiolarias, que imparten al suelo pro-
piedades mechnicas poco comunes. En general, el porcentaje de particulas
escamosas aumenta en un suelo dado a medida que decrece el tamafio de
sus fracciones.

Si el tamafio de la mayorfa de los granos de un agregado de particulas-
de suelo estd comprendido dentro de los limites dados para una de las
fracciones, el agregado constituye un suelo uniforme. Los suelos uniformes
de granos muy gruesos y gruesos son comunes, PEro muy raramente se
encuentran suelos muy finos o coloidales de este tipo. Todas las arcillas
contienen elementos finos, muy finos y coloidales y a veces hasta particulas
gruesas. Las fracciones més finas de las arcillas consisten principalmente
en particulas con forma de escamas.

El predominio de particulas escamosas en la fraccién muy fina de los
suelos naturales es una consecuencia de los procesos geolégicos de su forma-
cién. La gran mayoria de los suelos deriva de procesos quimicos que se
deben a la accién de los agentes climéticos sobre las rocas, las que estén
constituidas, en parte, de elementos quimicamente muy estables y, en parte,
de minerales menos estables. Los agentes climéticos trasforman los mine-
rales menos estables en una masa friable de particulas muy pequefias de

ineral darios que, tienen forma de escamas, mientras
que los estables hcti i d asi
como el proceso de descomposicién por los agentes climéticos reduce las
rocas a un agregado i n fi de minerales inalterados o
i inalterad en una matriz compuesta principal-
mente de particulas con forma de escama. Durante el trasporte por agua
que sigue a este fenémeno, el agregado es desmenuzado y sus elementos,
sujetos a impactos y al desgaste.

El proceso puramente mecénico de desgaste no alcanza a reducir los
granos duros y idi jonales de minerales inalterados en
‘menores de unos 10 micrones (0,01 milimetro). En contraposicién, las parti-
culas friables, ituidas por minerals darios con forma dejescamas,

behid

aunque muy son y
zadas en particulas aun menores. Esto explica por qué las fracciones muy
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finas de los suelos les se inci) de tal clase de
particulas.

ART. 4 PROPIEDADES DE LOS SUELOS FORMADOS DE
FRACCIONES MUY FINAS

Cunndosemmpey un trozo de cualquier mineral dividiéndol
en partes o con granos de dif tamafios, y se saturan las
fracciones, se encuentra que la fraccién mas fina exhibe propiedades que
estdn ausentes en la fraccibn m4s gruesa. Més ain, se observa que estas
propiedades dependen en gran medida de la naturaleza del mineral.

La influencia que ejerce el tamafio de las particulas y la naturaleza
del mineral se puede explicar comparando algunas propiedades de las dife-
rentes fracciones de cuarzo con ciertas propiedades de sendas fracciones de
cuarzo y de biotita con granos de tamaiios iguales. Si cada una de las frac-
ciones en que se ha dividido el cuarzo, constituidas éstas por granos de
buena cubicidad, es decir, sin particulas alargadas, se mezcla con agua, se
agita y. luego se pone a sedimentar, se observa que las porosidades de los
respectivos sedimentos estin en relacién directa con la finura de la fraccién
de la cual parﬁemn En la fraccién mﬁs fina del conjunto, las particulas
por muchas semanas. No obstante,
si se agrega a esta suspenslén una gota de una solucién que contenga un

lectrolito, Ia_sedi : : casi i 4s at
porosidad del nuevo sedimento es mucho mayor que la del sedimento més
suelto precipitado dentro del agua destilada. Estas observaciones indican
que cada particula esti sometida no solamente a la fuerza de la gravedad
P,, que tiende a provocar su descenso, sino que, ademés, también hay otras
fuerzas, cuys resultante se dempm por P,, que tienen su asiento en la super-
ficie de las icull fi el de las
adyacentes. Se sabe que las fuerms P, son de naturaleza eléctrica.

A medida que disminuye el didmetro D de los granos casi equidimen-
sionales de cuarzo, la fuerza P, que actda sobre una particula disminuye en
proporcién a D3, mientras que la fuerza de superficie P, lo hace en propor-
cién a D2. Por tanto, la relacién entre P, y P, decrece en proporcién directa
con el didmetro D. Si, por ejemplo, un cubo de cuarzo con un volumen de
1 cm® fuese dividido en otros menores con tamaiio de 1 micrén, la relacién
P./P, dlsmmuu-h por el factor 10+, Por tanto, para cubos muy pequefios,
las fuerzas de se tornan d en con las
fuerzas de superficie, las que, entonces, ejercen una influencia determi-
nante en las propiedades del agregado. Asi es como, a pesar de que la
fraccién gruesa de cuarzo es perfectamente no cohesiva, con la disminucién
del tamafio de los granos adquiere una cantidad de coherencia que va en
aumento. No obstante, ni las fracciones més finas llegan a tener plasticidad
—esa propiedad de poder ser umsadns en pequeiios cilindritos dentro de una
cierta amplitud en de dad— que iza a muchos suelos.

Los granos de biotita, en contraste con los de cuarzo, se caracterizan
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por ser chatos. Para una particula chata, en forma de lamina, la relacién
entre volumen y superficie y, por consiguiente, la relacién entre P, y P, es
relativamente mucho menor que la que tienen las particulas equidimensio-
nales, de modo que la influencia del tamaiio de los granos en la porosidad
y en las otras propiedades fisicas del agregado resulta mucho més evidente.
‘Adems de adquirir cohesién con la disminucién del tamafio de los granos, el
agregado de particulas saturadas también adquiere un considerable grado
de plasticidad.

Las importantes diferencias que existen entre el comportamiento de las
particulas de cuarzo y de biotita tienen su origen en la diferente estructura
cristalina de los dos minerales. La estructura cristalina del cuarzo conduce
a un hébito de buena cubicidad mientras que aquella de la biotita lo hace
a un hébito chato. Se ha determinado que el hébito chato que exhiben
algunos minerales va invariablemente asociado a una estructura cristalina
foliada. Més atin, se ha encontrado que las fracciones més finas de los dife-
rentes minerales con estructura cristalina foliada también muestran propie-
dades algo diferentes, porque las caracteristicas eléctricas de las superficies
de estas hojas dependen de la estructura cristalina particular que corres-
ponde a cada mineral.

Précticamente todos los minerales de estructura foliada, presentes en lis
fracciones més finas de los suelos, pertenecen a un grupo que se conoce
como minerales arcillosos. La mayorfa de los minerales de este grupo se
puede clasificar en tres subgrupos conocidos por: las caolinitas, las ilitas y las
montmorilonitas. Cada uno de ellos se caracteriza por una distribucién de
4tomos que produce una carga eléctrica negativa en las superficies chatas
de los cristales. .

Una particula simple de arcilla puede estar formada por muchas hojas
apiladas unas sobre las otras. Cada hoja tiene un espesor definido, pero no
est4 limitada en sus dimensiones perpendiculares a su espesor. Por ello, las
particulas de arcilla tienden a adquirir forma de léminas o adoptar dispo-
siciones que asemejan terrazas chatas (fig. 4.1). Las superficies chatas
llevan cargas eléctricas residuales negativas, pero los bordes rotos de las
l4minas o de las terrazas pueden ser asientos de cargas positivas o negativas,
segtin cuél sea el ambiente en que se encuentran,

En los problemas que interesan al ingeniero civil, las particulas de arcilla
estdn siempre en contacto con agua. Las interacciones entre las particulas de
arcilla, el agua y los minerales disueltos en ella son las responsables princi-
pales de las iedades de los suelos por estas particul:

El agua pura se compone principalmente de moléculas de H,0, aunque
algunas de ellas siempre se disocian en iones de H+ y en iones hidroxilos
OH-. Si hay impurezas, como 4cidos o bases, éstas también se disocian en
cationes cargados positivamente y aniones cargados negativamente. La sal,
por ejemplo, se disocia en Na+ y en Cl-. Como las superficies planas de los
minerales arcillosos llevan carga eléctrica negativa, los cationes, incluyendo
el H+ proporcionado por la propia agua, son atraidos hacia la superficie de
Ias particulas. Se dice que dicho catién estd adsorbido. Los varios minerales
arcillosos difieren ampliamente en su propiedad de adsorber cationes; la
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Fig. 4.1. Microfotografia electrénica de particulas de cao'inita en liminas
superpuestas como terrazas,

idad da de i bio de cationes (expresada en términos
del niimero total de cargas positivas absorbidas por cada 100 gramos) de
les arcillosos, con particulas de tamafio se mues-

tra en la tabla 4.1.

Tabla 4.1

Niimero total de cargas positivas

Mineral adsorbidas por 100 g (X 107)
Montmorilonita 360-500
Tlita 120-240
Caolinita 20-90

Los iones adsorbidos no estin unidos permanentemente al mineral arci-
Tloso y si, por ejemplo, una arcilla que contiene iones adsorbidos de Na+
es lavada con una solucién de KCl, la mayor parte de los iones de Na+ se
remplaza por iones de K+. Este procedimiento se conoce como intercambio
de cationes o también como intercambio de bases.
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El agua adyacente a las caras negativamente cargadas de las particulas
minerales puede en s{ misma sufrir una alteracién y sus moléculas organi-
zarse en una disposicién que viene determinada por la posicién y la natu-
raleza de los cationes adsorbidos y, en cierta medida, por el espaciamiento
del entramado cristalino del mineral arcilloso. Se dice, entonces, que el agua
esté adsorbida y tiene una estructura. El espesor de agua adsorbida varfa
considerablemente con el tipo de mineral arcilloso y con las caracteristicas
de los cationes presentes. Sus propiedades de adsorcién no han sido todavia
adecuadamente investigadas, pero se sabe, no obstante, que puede ejercer

fluencia i enlas iedads icas de la masa de arcilla. Los

Jeorhids

dsorbid el com-

iones
plejo de adsorcién.

Los cationes adsorbidos por una particula mineral se encuentran en
movimiento permanente debido a la agitacién térmica. Se distribuyen esta-
disticamente cerca de la superficie en un grupo que tiene su mayor densidad
de iones en el inmediato contacto con la superficie y una densidad decre-
ciente con la distancia, como indica la figura 4.2. Constituyen una zona

con el agua

Porticulos de orcilla (=)

o Jones (4]

Fig. 4.2. 6 itica de la ién de cationes
adyacentes a una particula de arcilla con carga superficial negativa.

cargada positivamente o una capa que, conjuntamente con la superficie car-
gada negativamente de la particula, se conoce como la capa eléctrica doble.
Las capas eléctricas dobles que rodean dos particulas adyacentes aproxima-
damente paralelas se repelen entre si con una intensidad que depende en
gran parte de la leza y i6n de los iones exi: en el agua.
Ademés de las repulsiones asociadas con las capas dobles, otros campos de
fuerza rodean las particulas cargadas. Estos incluyen fuerzas de atraccién
como de repulsién. A pesar de que la naturaleza de los otros campos de
fuerza se conoce bastante bien, los factores que afectan la magnitud de estas
fuerzas no han sido analizados suficientemente. No obstante, la informacién
existente permite una interpretacién razonable, aunque grosera, de muchos
de los fenémenos observados y sirve para ilustrar su complejidad.

Una de las consecuencias de las fuerzas asociadas con las superficies
de las particulas de arcilla es la estructura que pueden desarrollar durante
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di de arcilla en agua destilada, la
ca.rga negativa sobre cada particula causa la repulsién de cualquier otra
particula que trate de aproximarse. nguna particula se adhnexe a la otra,
la fuerza de gravedad sobre cual ellas
mente pequefia y las particulas sedxmentan muy despacio o quedan en sus-
pensién mostrando ~movimiento browniano. En las aguas naturales que

una de litos, como son las aguas

de las regiones con piedras calcdreas, las superficies de algunas de las par-
ticulas atraen y adsorben iones de signo opuesto. Tales particulas pueden,
entonces, ser atraidas por otras, acumularse en fléculos, llegando éstos a ser
suﬁmememente grandes como para sedimentar en el fondo por efecto gra-
Bajo ciertas ci si los bordes rotos

de las l4minas que forman las particulas llevan cargas positivas, las particu-
las del fléculo pueden poseer una estructura de contacto borde contra cara
(fig. 4.3a); en otras, los fléculos pueden componerse de particulas dispuestas
esencialmente en una estructura paralela (fig. 4.3b). Los sedimentos for-

10
\\

\

(a) )
Fig. 4.3. (a) Disposicion borde contra cara de particulas de areilla
de form laminar y combinaciin de In misma en foculos. (b) Flécslos
reilla en una disposieion paralela.

mados exclusivamente de minerales arcillosos suelen, por tanto, componerse
de grupos de fléculos de particulas de arcilla, los que, a su vez, estin dis-
puestos en una estructura suelta, constituida ésta con {l6culos, que tienen una
estructura borde contra cara, una estructura paralela o bien alguna otra
estructura intermedia. Sin embargo, como la mayorfa de los sedimentos tam-
bién contienen particulas més gruesas, éstas alteran de una manera signifi-
cativa dicha disposicién (articulo 18).

Si la presién que actiia sobre un sedimento aumenta por la adicién de
nuevos sedimentos o por la aplicacién de una carga externa, el contenido de
humedad del sedimento disminuye, las particulas se ven forzadas a aproxi-
marse entre si y el suelo se dice que se consolide. La mayor parte de la
energfa que debe gastarse para consolidar el sedimento se consume en pro-
ducir la rotura estructural de los fléculos y en el trabajo que es necesario
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hacer contra las fuerzas de repulsién entre particulas; otra parte se emplea
en la deformacién eldstica de éstas.

Si se retira en cualquier momento la presién, manteniendo el suelo en
contacto con agua libre, el contenido de humedad y el volumen aumentan.
Este fenomeno se conoce como hinchamiento. Una parte de la energia recu-
perada como ia del hinchami P! el trabajo realizado
por las fuerzas repulsivas para separar las particulas; otra parte proviene de
la restitucion elastica.

Las causas de la consolidacién y del hinchamiento suelen ser distintas
para las dif fracci lométricas. Si se altera la presién que
acttia sobre una mezcla de arena gruesa y mica, por ejemplo, mucho de la

lidacién o del hinchami se debe a la ién eldstica o restitu-
ci6n de los granos. En las fracciones muy finas de los suelos, sin embargo, los
fenémenos asociados con las cargas eléctricas pueden predominar.

Si se pudiese someter a un tnico floculo de particulas de arcillas con
orientacién paralela, como uno de los que se muestra en la figura 4.3b, a

a defc i ial de corte, la resi: ia al deslizami a lo largo
de las superficies situadas entre particulas serfa_extremadamente pequefia,
siempre y cuando las superficies de las particulas fueran planas. En realidad,
Tas particulas no son planas sino que poseen una configuracién terrazada que
supone algunas i ias que d Il i ia al corte. Si un sedi-
mento formado de muchos fléculos, cada uno paralelo pero con orientacién
diferente, fuese sometido al corte, se d llaria una resi i id
blemente mayor debido a la interferencia entre fléculos. Si el sedimento
estuviese constituido de fléculos que tienen una estructura borde contra
cara (fig. 4.3a), se ducirfa una ial interf ia entre 1!
Mas atin, se ofrecerfa también resistencia a causa de la atfaccién en los
contactos entre los bordes y las caras de las particulas. Las interferencias y

i d son bles de la resi ia al corte del sedi

Si un sedimento natural se amasa a fondo, los fléculos en su mayorfa
se deshacen v muchas de las particulas de arcilla se orientan formando
conjuntos casi paralelos. Como consecuencia, la resistencia al corte puede
decrecer sustancialmente. Se dice, por tanto, que la arcilla es sensible a una
alteracion.

Ciertas arcillas marinas de los paises escandinavos y de la parte oriental
del Canad4 se caracterizan por tener una sensibilidad extraordinariamente
alta y son, por ello, identificadas como arcillas fluidas. Después de una alte-
racién, como puede ser un deslizamiento, estas arcillas toman las caracte-
risticas de un fluido viscoso y coménmente fluyen desplazndose en una
gran distancia (articulo 49). Su alta sensibilidad se atribuye a una reduccién
de la concentracién de iones de sodio en el agua de los poros como conse-
cuencia del lavado por lixiviacién. Esta teoria estd apoyada en datos del te-
rreno, como asi también en los ltados de i de lab i

Cuando se depositaron, las arcillas fluidas tenfan sus huecos ocupados
por agua de mar, con un contenido sustancial de sal, en una concentracién
que pudo haber alcanzado hasta 35 g por litro. Los anslisis quimicos del
agua de los poros de cierto nimero de arcillas fluidas de Escandinavia han
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demostrado que éstas contienen ahora muy poco o nada de sal mientras
que, en la misma locahdad el agua de los poms de otras arcillas marinas
similares, de solo mod d,
de sa] En general, entre las arclllas marinas de Escandinavia que se han

do, las menores van das con los mayores conte-
nidos de sal (Skempton y Northey, 1952).

Si se agrega cloruro de sodio a una muestra amasada de arcilla fluida
y se la deja después reposar, la sensibilidad no aumenta en forma signifi-
cativa, No obstante, si el contenido de sal de la arcilla amasada se separa
después por lixiviacién, la arcilla se torna de nuevo altamente sensitiva (Ro-
senqvist 1946). EI envejecimiento sin la adicién de sal no esta asociado con
un notable aumento de la sensibilidad.

Después que una muestra de una fraccién muy fina de suelo ha sido
intensamente amasada, las posiciones de las particulas, una respecto de otra,
no estin necesariamente asociadas con el equilibrio de las otras fuerzas de
atraccién y repulsién. Por lo tanto, las particulas pueden tender a rotar y
asumir configuraciones més estables a volumen inalterado. La resistencia
al corte puede aumentar paralelamente. El suelo exhibe asi tizotropia.

Un fenémeno algo similar, conocido como sinéresis, hace disminuir len-
tamente la porosidad de la capa superior de muchos sedimentos frescos, a
una velocidad que disminuye hasta que la capa se reduce a una pequefia
fraccién de su volumen original. La contraccién gradual no se puede explicar
en base a las fuerzas de la gravedad. En algunas arcillas produce una red
de fisuras capilares.

Como consecuencia de las multiples repercusiones practicas de los intrin-
cados procesos ﬁs-coqmmmos y de la gran demanda de arcillas con propie-
dades fisicas se han realizado muchas
investigaciones durante Ias ulumas décadas con respecto a la mineralogia
v a la interaccién entre particulas de arcilla y el medio que las rodea. Se
ban hecho también muchas investigaciones para estudiar las relaciones entre
Jos procesos fisi y las de los suelos arci-
Bosos. No obstante, para la mayorfa de los problemas practicos de la inge-
nieria, los beneficios que se obtienen de dichas investigaciones son todavia
muy limitados a causa del gran nimero de factores responsables de las
propiedades significativas que posee la arcilla. La influencia combinada de
todas las interacciones fisicoquimicas se refleja en las propiedades indices

de

(articulo 1), que son exp y Una situa-
ciém similar lece en la logia del hormigé

Los procesos por los cuales el cemento Portland adquiere su resistencia
son también i e idos, pero a pesar de ello,

el hormigén es una rama ya antigua y bien establecida de la ingenieria de
umcturas. Se basa sobre hipétesis que han sldo derivadas de ensayos de

de carécter dos sobre probetas de
bormigén, y algunas de sus propiedades, tales como el aumento de resistencia
con la edad, se desprecian. A pesar de ello, las teorfas elaboradas con estas
hipdtesis simplificativas son suficientemente exactas para los propositos de
ka prictica corriente.
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Lecturas seleccionadas

Los hitos principales del desarrollo de las presentes ideas, relativas a la influencia
de la estructura y de los_procesos fisicoquimicos en las_propiedades de los suelos de
granos finos, estén contenidos en las siguientes referencias dispuestas en orden cronolégico:

Atberg, &, (1911). “On the investigation of the physicl properte of s and the

lasticity of clays”, en alemén, Int, Mitteilungen fiir B k. 1, p
Torzaghi, K 1925), “Stvuctore h.‘.:a volume of voids gy . pigs 1015, Efdga
. Casa

‘chandk auf Bodenphysikalis
mechanion, New York, Johm Wilcy & Soms (1060), p rigs. 1481
Casagrande, A. (1982). “The structure of clay and its im foundation engi-

‘neering”, Joumnal Boston Society of Cicil Engineers, vol. 19, “aian, A phg. 165,
‘Terzag K. (1941) “Undisturbed clay samples and undisturbed clays”, Inumal Boston
of Civil Engineers, vol. 28, ném. 3, pags. 211-231,
sl;::ny:::mA w y Northey, R. D. (1952). “The sensitivity of clays”, Geotechnique, vol.
pégs. 3
vist, 1. Th (1953). 'Con.ndmhom on the sensitivity of Norwegian quick clays”,
techni lque vol. 3, pégs. 195-
Grim, R. E. (1953), Clay ﬂ-iogg. lew York, McGraw-Hill, 384 Eﬁgx.
B;emm, LA (1954). *Geotechnical properties of Norwegian marine clays”, Geotechnique,

Bolt, c ‘H. f‘vsm 'Thyslwch;g:ml analysis of the compressibiity of pure clays”,

, vol 6, phgs.
Lunba T 1660 "Sh’uchneo(mmpscmd clny Trans. ASCE, vol. 195, phgs. 682-705,
Mitchell, J. K. (1961). “Fundamental aspects of thixotropy in sois”, Trane. ASCE, vol. 126,
parte 1, pigs. 1

ART. 5 ANALISIS MECANICO O GRANULOMETRICO DE
LOS SUELOS

Métodos de andlisis

El propésito del analisis mecénico o analisis granulométrico es determi-
nar el tamafio de las particulas o granos que constituyen un suelo y fijar, en
porcentaje de su peso total, la cantidad de granos de distintos tamafios que
contiene. El método més directo para separar un suelo en fracciones de
distinto tamafio consiste en hacerlo pasar a través de un juego de tamices.
Pero como la abertura de la malla mas fina que se fabrica corrientemente
es de 0,07 mm, el uso de tamices est4 restringido al anlisis de arenas limpias,
de modo que, si un suelo contiene particulas menores de dicho tamafio, debe
ser separado en dos partes por lavado sobre aquel tamiz.

La parte de suelo retenida por el tamiz es sometida al tamizado mientras
que, aquella demasiado fina para ser retenida por tamices y que ha sido
arrastrada por el agua, es analizada por medio de métodos de anilisis gra-
nulométricos por via hiimeda, basados en la sedimentacién o en la levigacion.

Los métodos para efectuar anilisis granulométricos por via htimeda estin
basados en la ley de Stokes, que fija la velocidad a que una particula esférica
de di4metro dado sedimenta en un liquido en reposo. En el método que se
utiliza comtinmente en mecénica de suelos de 20 a 40 gramos de suelo arci-
Tloso o de 50 a 100 gramos de suelo arenoso, se mezclan con un litro de
agua, se agitan y se vierten en un recipiente. A intervalos de tiempo dados,
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se mide la densidad de la suspensién por medio de un hidrémetro especial.
El tamafio de las particulas més grandes, que atn quedan en suspen: e‘f
al nivel del hidrémetro en un instante determinado, se calcula por. medio
de la ley de Stokes, mientras que con la densidad de la suspensnén a dldm
nivel se determina el peso de las particulas menores que ese tamaiio,
el peso de las particulas que atin no han sedimentado por debajo del mvel
en que se mide la densidad. El ensayo requiere varios dias para su realizacién.
Por medio del anélisis por via himeda se pueden separar las particulas
del suelo hasta un tamano de 0 5 micrones. Las fracciones mis finas pueden
separarse utili pero los resultados de métodos tan refi-
nados son de interés solo en relacién con investigaciones de caricter cientifico.
La agitacién en agua trasforma a muchas arcillas en suspensiones que
no estén formadas por particulas individuales sino por fléculos y, al efecto
de dividir dichos fléculos en granos individuales o sea dispersar el suelo, se
debe agregar al agua un agente defloculante. Los errores mis comunes
que se cometen al efectuar analxsls granulomémcos por via himeda se
originan de una di de las del suelo.

VYalores de D (mm)
/ 4/ 90/

£ K3
Q H

(-4
g 50
Lo 7 = E E)

Log D (aum}
Fig. 5.1, Representaciin semilogaritmica de los resultados
del analisis granulométrico.

Los resultados del analisis granulométrico por via héimeda no son estric-
tamente comparables con los obtenidos por tamizado, porque los granos
o son nunca esféricos; los més pequefios tienen, por lo comtn, forma de
escamas. Con el tamizado, lo que se mide es el ancho de la particula, mien-
tras que la dimensién que se obtiene por sedimentacién es el didmetro de
Ia esfera que sedimenta a la misma velocidad que la particula, diimetro
que puede ser mucho menor que el ancho de ésta.

La forma més para el anélisis 1
Ia el gréfico ilogaritmico indicado en la figura 5.1. En
éste, las abscisas representan el logaritmo del di4metro de las particulas, y
las ordenadas el porcentaje P en peso de los granos menores que el tamafio
indicado por la abscisa. Cuanto méas uniforme es el tamaiio de los granos,
tanto més inclinada es la curva; una linea recta vertical representa a un
polvo perfectamente uniforme.

La ventaja més de la i ilogaritmica estriba
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en que las curvas granulométricas de suelos de igual uniformidad tienen
formas idénticas, cualquiera sea el tamafio medio de sus particulas y en
que, ademés, la distancia horizontal entre dos curvas de la misma forma
es igual al logaritmo de la relacién entre los tamafios medios de los granos
de los suelos representados.

La figura 5.2 muestra varias curvas granulométricas tipicas. La curva
4 es una del tipo més comin y se asemeja a la curva de frecuencia normal,
que representa una de las leyes fundamentales de la estadistica. Como la
granulometria es un fendmeno estadistico, se han querido utilizar los térmi-
nos y los conceptos de la estadistica para describir los resultados de los
anAlisis lométricos, pero tales refinami no son aplicables a la mecé-
nica préctica de los suelos.
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Fig. 5.2. Curvas granulométricas tipicas. (a) Curva de frecuencia
normal; (b) y (¢) curvas para suelos que tienen fracciones finas y
gruesas de distinta uniformidad; (d) y (e) curvas compuestas,

5i una muestra tiene una granulometria como la indicada en la figura
5.24, la uniformidad de la fraccién con granos mayores de Ds, (correspon-
diente a P = 50 % es aproximadamente igual a aquella de la fraccién menor
de Djo. Si la granulometria se asemeja a la indicada en b, la mitad gruesa
de la muestra es relativamente uniforme, mientras que los tamafios de los
granos menores varian entre limites extensos. Por el contrario, la curva repre-
sentada en ¢ corresponde a un suelo en que la fraccibn més gruesa tiene
granos cuyos tamafios varfan entre limites extensos y la més fina es méis
uniforme. Las curvas das end y e den a suelos con

granulometrias compuestas.
s curvas lométricas de suelos residuales de f ién geologice
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reciente son comtnmente similares a la indicada en la figura 5.2b. A medi-
da que la edad geolégica de un suelo aumenta, el tamafio medio de sus
granos disminuye a causa de la descomposicién de sus elementos, y la curva
granulométrica se hace més suave (figura 5.2a). Las curvas granulomé-
tricas de suelos maduros se asemejan a la indicada en la figura 5.2¢c, aunque
granulometrias similares a las representadas en b y ¢ son también comunes
en los suelos de origen glaciar o fluvioglaciar. La ausencia de granos de
tamafio medio en suelos sedimentarios con curvas granulométricas como la
de la figura 5.2d es comin en las mezclas de arena y grava que fueron
depositadas por ros de corriente répida que llevaban en suspensién un
exceso de sedimentos. Se dice que las gravas de este tipo estin pobremente

graduadas. Se puede obtener también una curva como la de la figura 5.2d
si se mezclan los materiales de dos capas diferentes antes de realizar el
an4lisis mecénico. Una quebradura neta en la curva granulométrica puede
también indicar que el suelo ha sido formado por el depésito simulténeo
de los sedimentos trasportados por dos agentes distintos. Por ejemplo, una
fraccién del suelo pudo ser llevada por un rio a un lago glaciar, mientras
que la otra fraccién deriva del deshielo de bloques desprendidos del glaciar.
Se ve entonces que la forma de la curva granulométrica puede ayudar a la
determinacién del origen geolégico de un suclo y reducir asi el riesgo de
errores en la i i6n de los datos obtenidos mediante las perf

R. is iada de la g .

Ttad, Y

Cuando se tienen que i los de los
andlisis mecénicos de un gran nimero de suelos puede resultar conveniente
expresar las caracteristicas granulométricas de cada suelo por medio de
valores numéricos indicativos de algtin tamafio de grano caracteristico y del
grado de uniformidad, o bien por medio de nombres o simbolos que pun-
tualizan la fraccién de suelo predominante. El procedimiento ms utilizado
es el conocido con el nombre de método de Allen Hazen. A raiz de un
gran ntmero de ensayos realizados con arenas para filtros, Hazen (1892)
encontré que la permeabilidad de dichas arenas, en estado suelto, depende
de dos cantidades que denomin6 didmetro efectivo y coeficiente de unifor-
midad. El didmetro efectivo, D, es el tamaiio de particula que corresponde
a P = 10 por ciento en la curva granulométrica, de modo que el 10 % d
las particulas son més finas que Do y €l 90 % més gruesas. El coeficiente
de uniformidad U es igual a Dgo/ Dy en que Dy, es el tamaiio de particula
que corresponde a P = 60 por ciento.

Las iencias de Hazen indujeron a otros investigadores a suponer,
en forma més o menos arbitraria, que las cantidades Dyo y U eran también
apropiadas para expresar las caracteristicas granulométricas de los suelos
naturales de granulometrias mixtas, pero con el mejor conocimiento de las
propxedades de los suelos de granos fmos se ha hecho evidente que las

de éstos depend: de la fraccién mas fina que
P = 20 % y que puede resultar preferible seleccionar Dzg y D79 como canti-
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dades representativas. Sin embargo, las ventajas a obtener por este cambio
no son de importancia suficiente como para justificar la modificacién de
una préctica bien establecida.

En el articulo 8 se describe el uso de simbolos para indicar las carac-
teristicas granulométricas.

Lecturas seleccionadas

Las diferentes técnicas utilizadas para realizar andlisis mecinicos y otros ensayos de
clasificacién se hallan descritas en Soil testing for engineers, T. W. Lambe (1951), New
York, John Wiley & Sons, 165 pigs.

ART. 6 AGREGADOS DE SUELO

Introduccion

El término agregado se refiere al suelo mismo, en contraposicién con
cada uno de sus el i Cualitati los d
de suelo pueden diferir en textura, y istencia. Cuantitati
mente, pueden diferir en porosidad, densidad relativa, contenido de hume-
dad y de gas, y también en consistencia. Los datos cualitativos se obtienen
en el terreno por inspeccién visual y sirven como base para preparar los
perfiles de las perforaciones y obtener otras informaciones que permitan
describir la sucesién de los estratos del subsuelo. Los datos cuantitativos
se obtienen por medio de ensayos de laboratorio o ensayos in situ. Sin estos
datos, toda descripcién de un suelo resulta inadecuada.

Textura, estructura y consistencia

El término fextura se refiere al grado de fineza y uniformidad del suelo
y se describe por medio de términos tales como harinoso, suave, arenoso,
dspero, etcétera, segiin cusl sea la sensacién que produce al tacto.

El término estructura se refiere a la forma en que las particulas se
disponen dentro de la masa del suelo.

Los suelos de granos finos pueden ser estables aun cuando cada particula
no toque a varias de sus vecinas. Si no existen particulas gruesas, el suelo
puede tener una estructura dispersa, en la cual todas las particulas estin
orientadas paralelamente entre si, o una estructura en castillo de naipes
o estructura floculenta, en la cual muchas de las particulas tienen contacto
borde contra cara (articulo 4). Si el suelo consiste en un arreglo suelto de
manojos de Jas, independi de la disposicién de las par-
ticulas dentro de Ios manojos, se dice que tiene una estructura en nidos
de abejas,

Casi invariablemente, los suelos naturales de granos muy finos contienen
particulas més gruesas. Los granos gruesos alteran las estructuras descritas,
de modo que éstas se enla \! En algunos
casos los granos gruesos forman un esqueleto con sus intersticios parcial-
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mente llenos de un agregudn i suelto de lns i mis
finos del suelo. Esta d ion de i
en esqueleto y es, probablemente, Ia causa que exphca la notable inesta-
bilidad de muchos suelos apenas cohesivos con particulas cuyos tamaios
estain comprendidos entre 0,05 y 0,005mm (articulo 17). En las arcillas
blandas la inestabilidad de la estructura en esqueleto aparece disimulada
por la cohesién.

Algunos pocos suelos més bnen excepcionales, que incluyen cnems mar-
gas, consisten en una de granos
grandes, que forman a su vez un agregado de estructura granular o en nidos
de abeja. Los granos mismos estin formados de un denso conglomerado
de particulas de limo o arcilla. Se dlce que los suelos formados por dichos

dos tienen una Tal tipo de estruc-
tura se ha encontrado tanto en los dep(mtos de arcillas residuales como en
las Los procesos f
son todavia cnnocxdus y pueden ser muy dlstmtos para los diferentes suelos.
de

No obstante, la i la dos en las propie-
dades ingenieriles de los suelos es siempre beneﬂca A pesar de que los
suelos con este tipo de son muy

como resultado de la descarga es imperceptible, y el amasado a contenido
de inalterado de humedad reduce su permeabilidad a una fraccién pequefia
de la que tiene el mismo suelo “in situ” (Terzaghi 1958b, Fitz Hugh et
al,, 1947). X

Todo sedimento contiene al menos un pequeiic porcentaje de particu-
las en forma de escamas o de discos. Cuando estas particulas sedimentan
de una suspensién, sus caras chatas tienden a mantener una posicién hori-
zontal y, como en el sedi dichas particulas estén orienta-
das més o menos lel: a los planos I les. El aumento de
las presiones por el aporte de nuevos sedlmenlos acentlia més esta tendencia.
Cuando un sedi contiene ientadas, se dice que presenta
isotropia trasversal.

La inspeccién visual de la estructura de los suelos de granos finos o
muy finos no es practicable, de modo que se debe juzgar sobre la base de la
porosidad y de otras propiedades del suelo. Las arcillas resistentes pueden
contener agujeros tubulares dejados por raices de plantas que se extienden
hasta varios metros por debajo de la superficie, o bien pueden estar divididas
por fisuras capilares en fragmentos pnsméucas o irregulares que se separan
tan pronto como la presién de 0s
relativos de las paredes de las fisuras producen pequefias estrias y pulen
sus superficies, las que por su lisura reciben el nombre de espejos de friccidn.
El origen, naturaleza e importancia prictica de tales defectos en los estratos
de suelo se tratan en el capitulo 7, parte I1L.

El término consistencia se refiere al grado de adherencia entre las par-
ticulas del suelo y a la resistencia ofrecida a las fuerzas que tienden a defor-
mar o a romper el agregado de suelo. La consistencia se describe por medio
de palabras tales como duro, resistente, fragil, friable, pegajoso, pldstico
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y blando. Cuanto més se aproxima un suelo a las caracteristicas de las arci-
las, tanto mayor es la variedad de estados de consistencia en que puede
presentarse. El grado de plasticidad se expresa a veces por medio de los
términos graso y magro. Una arcilla magra es poco pléstica, debido a la
presencia de una proporcién grande de limo o arena.La consistencia de
las arcillas se trata con mayor extension en el articulo 7.

Porosidad, contenido de humedad y peso unitario

La porosidad n es la relacién entre el volumen de vacios y el volumen
total del suelo, entendiéndose como volumen de vacios aquella parte del
volumen total no ocupada por los granos. Si la porosidad se expresa en
porcentaje, se denomina porcentaje de vacios.

La relacién de vacios e es la relacién entre el volumen de los vacios
y el volumen de los sélidos. Si

V = volumen total

V, = volumen total de vacios,

w=t (6.1a)

(6.1b)

La relacién de vacics y la porosidad estén relacionadas por las formulas:

(6.2a)

n= (6.2b)

L
1+e

La porosidad de una masa estable no cohesiva de esferas iguales depen-
de de la forma en que éstas estin dispuestas. En la disposicién més densa posi-
ble, n es igual a 26 por ciento y en el estado m4s suelto a 47 por ciento. La
porosidad de un depésito natural de arena depende de la forma de sus
granos, de la uniformidad del tamaiio de éstos y de las condiciones de
sedimentacién, y varia entre extremos que se extienden de 25 a 50 por ciento.

Fl efecto que la forma de los granos ejerce sobre la porosidad de los
agregados de suelo puede ser ilustrado mezclando varios porcentajes de
mica con arena angular uniforme. Si los porcentajes en peso de mica en
las mezclas se hacen iguales a 0, 5, 10, 20 y 40 por ciento, las porosidades
resultantes, cuando las mezclas son vertidas en forma suelta en un reci-
piente, alcanzan respectivamente a 47, 60, 70, 77 y 84 por ciento (Gilboy
1998). La porosidad de las arcillas naturales blandas, que contienen un
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iable de iculas lajosas, varfa comiinmente entre el 30
y el 60 por ciento, pudiendo aun exceder el 90 por ciento. La gran influeacia
que sobre la porosidad ejerce la forma de los granos y el grado de unifor-
midad hace que la porosidad por si misma no proporcione una indicacién
de si un suelo es suelto o denso. Dicha informacién puede obtenerse solo
por comparacién entre la porosidad de un suelo dado y las porosidades de
ese mismo suelo en sus estados més denso y més suelto posibles. El estado
de densidad de los suelos arenosos puede ser expresado numéricamente por
medio de la densidad relativa D,, definida por la ecuacién:

(6.3)

en la que:

relacién de vacios del suelo en su estado més suelto, estable;
= relacién de vacios en el estado mis denso que puede obtenerse
en el laboratorio;

relacién de vacios del suelo natural en el terreno.

o
I

Para llevar una arena mediana o gruesa a su estado més suelto posible,
correspondiente a una relacién de vacios ey, la arena es primero secada y
luego vertida desde una altura muy pequefia dentro de un recipiente. Las
arenas finas y muy finas pueden, en ciertas circunstancias, ser llevadas a
su estado méds suelto mezclando una muestra con suficiente agua para tras-
formarla en una espesa suspensién que después se deja sedimentar. EI valor
de eo es igual a la relacién de vacios del sedimento obtenido. En otros
casos, el estado més suelto se puede obtener depositando cuidadosamente
arena ligeramente htimeda, de modo tal que las fuerzas capilares den lugar
a una estructura en nido de abeja, para después permitir el ascenso lento
del nivel del agua a fin de producir el derrumbe de la estructura inestable.
El estado més denso se obtiene por vibracién prolongada bajo una pequeiia
carga vertical a una frecuencia de 20 a 30 ciclos por segundo.

La densidad relativa de la arena tiene un significado bien definido, ya
que su valor es pricticamente independiente de la presion estitica a que
el material estd sometido. Depende principalmente del procedimiento utili-
zado para sedimentarlo y compactarlo. Por el contrario, el grado de densi-
dad de las arcillas y de otros suelos cohesivos depende en forma primordial
de las cargas que éstos han soportado y, en algunos casos, de la velocidad
con que las cargas fueron aplicadas. Por ello el grado de densidad de los suelos
cohesivos es reflejado en forma més clara por medio del indice de liquidez I,
(articulo 7).

El contenido de humedad w de un suelo se define como la relacion
entre el peso del agua contenida en el suelo y el peso del suelo seco, y
se expresa comiénmente en porcentaje. En las arenas y otros suelos situados
por arriba de la napa freética, parte de los vacios pueden estar ocupados
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por ol aire y, si €, representa el volumen de agua por unidad de volumen
de materia sélida, la relacién:

S, (%) = (6.4)

100 €.
€
expresa el grado de saturacién.

El grado de saturacién de las arenas es cominmente descrito por medio
de los términos seca, htimeda, o mojada, La tabla 6.1 da una lista de tales
términos y de los di grados de ién. La 3
alli indicada se aplica de preferencia a las arenas y suelos muy arenosos, ya
que ciertas arcillas en un estado de desecacién representado por S, = 90
pueden ser tan duras que a primera vista serfan clasificadas como secas.

Tabla 6.1
Grado de saturacion de las arenas

Condicién de la arena Grado de saturacién (%)

Seca

Ligeramente htimeda
Hémeda

Muy himeda

Mojada
Saturada

Las arenas gruesas situadas por arriba de la napa fredtica, por lo general,
estén ligeramente hiimedas. Las arenas finas o limosas se hallan muy hime-
das, mojadas o saturadas. Las arcillas casi siempre estin completamente
saturadas o casi saturadas, salvo la capa superficial que estd sujeta a las
variaciones de temperatura y humedad que se producen en las distintas
estaciones del afio ®. Si una arcilla contiene gas, éste se presenta en forma
de burbujas esparcidas por todo el material, burbujas que pueden estar
compuestas de aire que entr6 en el depésito durante su sedimentacién o de
gas producido més tarde por procesos quimicos tales como la descomposi-
cién de materia orgénica. El gas puede encontrarse bajo una presién sufi-
cientemente grande como para hacer experimentar a la arcilla un hincha-
miento enérgico, a contenido de humedad constante, cuando se disminuye
la presién de confinami La d inacién del ido de gas de
una arcilla es una tarea muy dificil, si no imposible, que requiere un equipo
especial, no siendo, desde ningéin punto de vista, un ensayo de rutina.

® La discusién se refiere esencialmente a las arcillas marinas de origen_glaciar,
pues existen muchos suelos de origen edlico, fluvial o edlco flovil, que se casfcan
o srslas 'y que por encima del mivel fretico. estén slo satiados parcialmente
N. del T.).
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El peso unitario de un agregado de suelo se define como el peso del
agregado (suelo més agua) por unidad de volumen, Depende del peso de los
elementossélidos, de la porosidad y del grado de saturacién. Puede caleu-
larse en la siguiente forma:

Tabla 6,2°
Pesos especificos absolutos de los elementos slidos mds impertantes de los suelos

g/em® gem'
Yeso 2,32 Dolomita 2,87
Montmorillonita *° 24 Aragonita 294
2,56 Biotita 30-3,1
Caolinita 26 Augita 32-34
Mita *¢ 28 Hornblenda 3,2-35
Clorita 26-3,0 Limonita 38
Cuarzo 2,68 Humhu hidratada 48+
Talco 27 Magneti 517
Calcita 272 Homatita. 52
Muscovita 28-29
® Datos tomados de E. H. Berman (1934).
o0 Viloves retstns caletadios e 1o bise 3o los pesos atémicos de los elementos

del reticulado cristalino (segin R. E. Grim).

e Yo = slzn:;ino medio de los pesos especificos absolutos de los elementos
= poiZsfmg:;rg:ald:g“;mo o S]‘:man)
El peso unitario del suelo seco (S, = 0 %) es:
=l—nw (6.5)
v el peso unitario del suelo saturado (S, = 100 %):
=l=nytne=v—n{—1) (6.6)

La tabla 6.2 proporciona el peso especifico absoluto de los principales
elementos que constituyen la parte sélida de los suclos. Para los granos de
arena, el término medio de los pesos ficos absolutos es
265 gramos por centimetro ciibico y para las arcillas varia entre 25 y 2,9
gramos por centimetro cibico, con un término medio estadistico de 27.

En la tabla 6.3 se indican las porosidades y los pesos unitarios de suelos
tipicos saturados, incluyéndose ademds para los suelos arenosos su peso
unitario seco. Los pesos unitarios han sido calculados en base a un peso
especifico absoluto y, = 2,65 gramos por centimetro cibico para los suelos
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arenosos y de 270 gramos por centimetro clibico para las arcillas. Los
valores tabulados deben considerarse solo como aproximados y, en casos
précticos, antes de efectuar los cAlculos finales, hay que determinar expe-
rimentalmente el peso unitario del suelo en estudio.

Tabla 6.3
Porosidad, relacién de vacios y peso unitario de suelos tipicos en estado natural

Cm;te» Peso uni-
Poro- ; nido tario
4 Relacién
; sidad " de hu-
Descripeién del suelo 24 de vackos pnged
(%) w e ¥
(%) g/cm®
1. Arena uniforme, suelta 48 085 32 143 1,89
2. Arena uniforme, dena 34 051 19 175 2,09
3. Arena graduada, suelta 40 067 25 159 199
4. Arena graduada, densa 30 043 16 186 2,16
5. Morena glaciar con particulas
de todo tamaiio 20 025 9 2,12 2,32
6. Arcilla glaciar blanda 55 12 45 = 177
7. Arcilla glaciar resistente 37 06 22 207
8. ligeramente orgénica 66 19 70 158
9. Arcilla blanda muy orginica 75 80 110 143
10. Bentonita blanda 84 52 194 127

w = contenido de humedad del suelo saturado, en por ciento del peso del suelo seco.
peso unitario del suelo seco.
peso unitario del suelo saturado.

Problemas

Una muestra de arcilla saturada 1528 gramos en su estado natural y 1053
g;amns duspns de secada. Determinar el contenido natural de humedad. Si €l peso
luto de los elementos slidos es de 2,7 gramos por centimetro cébico, eudl
e relacion de vacios, I porosidad y el peso unitario?

Solucidn: w = 45,0 %; e = 1,22; n = 0,55; y = 1,76 g/cm®.

2. Una muestra de arcilla muy dura tiene en estado natural un peso de 129,1
gramos y un volumen de 56,4 centimetros ctibicos. Una vez secada a estufa, su peso se
reduce a 1215 gramos. Si el peso especifico absoluto de sus elementos slidos es de 2,7
gramos por centimetro ctibico, gcul es su contenido de humedad, relacién de vacios y
grado de saturacién?

Solucién: w = 63 %: e = 025; S, = 0,67.

3. Segiin determinaciones efectuadas en el terreno, el peso unitario de un terraplén
de arena es 1800 kg por metro cﬂ\noo y su contenido de humedad de 8,6 %. Determina-

ciones de laboratorio indicaron relaciones de vacios iguales a 0,642 y 0,462 los
estados més sueltos oy mis densos de dicha arena, respectvamente. % 'los clomentos
sélidos tienen un ifico absoluto de 2,80 gramos por centimetro ctibico, jcusl

s 1a relacien de vecios Aul teraplén'y su dencicad rclatve?
Solucién: e = 0,575; D, = 037.
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4. Una arena cuarcitica e, cuando esth seca, 1550 kg. por metro ciibico. 4Cudl
es su peso unitario cuando est da?

Solucidn: y = 1980 kg. por metro cébico.

5. Por inmersién en mercurio se determin que una muestra de arcilla limosa tenia
un volum&n de 14,88 centimetros ctibicos. Con el contenido natural de lmmedzd s peso
es de 2881 gramos y después de secada a estufa de 24,83 gramos. EI peso especifico
.holulo ﬂcl material es de 2,70 gramos por centimetro cibico. Calculese P volacthis 9o
vadios y el grado de saturacién de la muestra.

Solucién: e = 0,62; S, = 70 %.

n los valores de las porosidades n de los suelos de la tabla 6.3, contrélense
o vnlmes ‘del contenido de humedad 1 y del peso unitario v. Para los suelos 1.5, ¥, =
2,65 gramos é)or centimetro ciibico; para los suelos 6 a 10, y. = 270 gramos por
centimetro cdil

ART. 7 CONSISTENCIA Y SENSIBILIDAD DE LAS ARCILLAS

Consistencia y sensibilidad de los suelos inalterados

La consistencia de las arcillas y de otros suelos cohesivos se describe
comtinmente con los términos blando, compacto, resistente y duro. La medi-
da cuantitativa més directa de la consistencia es la resistencia a la compre-
sién simple (no confinada) de muestras prismiticas o cilindricas del suelo,
y la tabla 7.1 proporcmna Tos valores de dicha resistencia para varios grados
de consistencia °.

Las arcillas cumparten con muchas otras sustancias coloidales la pro-
piedad de perder resistencia por ablandamiento cuando son amasadas a un
contenido inalterado de humedad. El ablandamiento de una arcilla amasada

Tabla 7.1

Consistencia de las arcillas saturadas en funcién de la resistencia
a la compresio= simple *

Resistencia a la compresién

Consistencia stple. g0 en Kgjene

Muy blanda menos de 0,25

Blanda 0,2 ,5

Medianamente compacta
cta

Com
Muy compacta

mayor de 4,0

® La resistencia a la compresién simple resulta significativa en los suelos arcillo:os
saturados uniformes, como Io son, entre otros, la mayoria de las arcillas marinas de
origen glaciar. Existen, empero, muchos suelos arcillosos de otro origen (residual, edlico-
fuvial, ce.) en los qus por fata do niformidad en su masa, porque contienen capitas
de arena o un sistema desarrollado de microfisuras, dicha resistencia no es necesariamente
representative, En estes casos Ja forma mis sprosimada d medis 1a consetencia en ¢
laboratoria es por medio de ensayos triaxiales no drenados (N. del T.).
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se debe probablemente a dos causas distintas: a), la destruccién del orde-
namiento en que estin dispuestas las moléculas de las capas adsorbidas, y
b), la destruccién de la estructura formada por las particulas durante el
proceso de sedimentacién. Aquella parte de la pérdida de resistencia que
se debe al desordenamxenlo de las capas adsorbxdas puede ser gradual-

mente si la arcilla N 1epos ido de humedad
constante, después del amasado. El resto causndo pmhsblemente por una
dela esi a menos que se reduzca

el contenido de humedad del suelo. La importancia que cada una de estas
partes tiene en la estructuracién de la resistencia de las arcillas inalteradas
es muy distinta para las diferentes arcillas.

El término sensibilidad se refiere al efecto que el amasado produce
sobre la consistencia de las arcillas saturadas, independientemente de la natu-
raleza fisica de las causas del fenémeno. El grado de sensibilidad es diferente
para las distintas arcillas y puede también diferir en una misma arcilla segin
cuél sea su contenido de humedad. Si una arcilla es muy sensitiva, un desli-
zamiento de cualquier naturaleza puede trasformarla en una masa de trozos
lubricados capaces de deslizar con un talud suave, mientras que un desli-
zamiento similar en una arcilla de baja sensibilidad, solo produce una defor-
macién local. El cambio de ido por la alteracién de una
arcilla sensitiva trae siempre aparejado un cambio de su permeabilidad.

El grado de sensibilidad S; de una arcilla saturada se expresa por la rela-
cién entre la resistencia a la compresién simple de una muestra inalterada y la
resistencia de la misma muestra después de amasada a contenido de hume-
dad constante, es decir:

ala ién simple de la arcilla inalte
resistencia a la compresion simple de la arcilla amasada

S (1.1)

Los valores de S; estin comprendidos entre 2 y 4 para la mayoria de
las arcillas saturadas. Para arcillas sensitivas varfan entre 4 y 8. No obstante,
existen arcillas extrasensibles con valores de S; comprendidos entre 8 y 16,
habiendo lugares con arcillas que tienen una sensibilidad atn mayor, las que
se conocen como arcillas fluidas. Estos altos grados de sensibilidad pueden
Teconocer como causa una estructura en nido de abeja bien desarrollada, una
estructura en esqueleto, o bien el lavado por lixiviacién de arcillas blandas
glaciares que fueron depositadas en agua salada y subsecuentemente emergi-
das por levantamiento (articulo 4). Las arcillas fluidas de Escandinavia y del
Valle de San Lorenzo en Canadé son de este tipo. En cambio, las arcillas
extrasensitivas de la ciudad de México derivaron de la descomposicién de
ceniza volcénica.

La resistencia de algunas arcillas saturadas después de amasadas puede
resultar tan baja como para imposibilitar la confeccién de una probeta, a
causa de que experimenta una deiormaclbn excesxvn bajo su propio peso.
En tales ci el grado de S pnede evaluarse ~ompa-
rando la resistencia, i y amasada, d da por otros procedi-
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mientos, como ensayos con la veleta, también llamado el aparato de paletas
o molinete (articulo 44).

Consistencia de los suelos amasados

Después que un suelo cohesivo ha sido amasado, su consistencia puede
ser variada a voluntad, do o dismis do su ido de hume-
dad. Asi, por ejemplo, si se reduce lentamente el contenido de humedad
de un barro arcilloso liquido, la arcilla pasa gradualmente del estado liquido
al estado pléstico y finalmente al estado sélido. El contenido de humedad
a que se produce el paso de un estado al otro es muy distinto para las
diferentes arcillas de modo que puede ser utilizado para identificar y
comparar las arcillas entre si. Sin embargo, la transicién de un estado al
otro no ocurre en forma abrupta, tan pronto se alcanza un contenido de
humedad critico, sino en forma muy gradual. Por esta razén, todo ensayo
para establecer un criterio con respecto a los limites que separan estados
de consistencia diferentes, lleva consigo algunos elementos arbitrarios.

El método que ha resultado mas apropiado a los propésitos del inge-
niero fue tomado de la agronomia y sé conoce como el método de Atterberg.
Los contenidos de humedad que corresponden a los limites entre los distintos
estados de consistencia se conocen también como limites de Atterberg
(Atterberg 1911).

El limite liquido, L,, es el contenido de humedad, en porciento del peso
del suelo seco para el cual dos secciones de una pasta de suelo, con las
dimensiones indicadas en la figura 7.1, alcanzan apenas a tocarse sin unirse
cuando la taza que las contiene es sometida al impacto de un namero fijo
de golpes verticales secos. Como la ecuacién personal tiene una influencia
importante en los resultados del ensayo, se utiliza para ejecutarlo un aparato
mecénico normalizado (A. Casagrande, 1932a).

El limite pldstico, P, o limite inferior del estado plastico, es el contenido
de humedad para el cual el suelo comienza a fracturarse cuando es amasado
en pequeiios cilindritos, haciendo rodar la masa de suelo entre la mano y
una superficie lisa.

Los informes de los resultados de ensayos de limite plastico deben
indicar también si los cilindritos antes de f eran muy resi
como en el caso de las arcillas muy grasas; moderadamente resistentes, como
en el caso de las arcillas glaciares comunes; o débiles y esponjosos, como en
el caso de las arcillas orghnicas y las inorgénicas micAceas

8rmm

Fig. 7.1, Corte de la taza para determinar el limite lquido con la
pasta de suelo (segiin A. Casagrande).
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El limite de contraccién, S., o limite inferior de cambio de volumen,
es el contenido de humedad por debajo del cual v pérdida de humedad
por una volumen. Cuando el
contenido de humedad pasa por deba]o del limite de contraccién el suelo
cambia de color, tornindose mis claro.

Los idos de humedad entre los limites liquido y
pléstico se laman contenidos de humedad de la zona pldstica del suelo y
Ia diferencia entre el limite liquido y el limite pléstico, indice de plasticidad,

A medida que el contenido de humedad de un suelo cohesivo se aproxima
més al limite inferior P,, de la zona plastica, mayor es su resistencia y com-
pacidad. La relacién:

w— P, _
h=p—p =

se llama indice de liquidez de suelo. Cuando el contenido de humedad es
mayor que el limite liquido, fndice de liquidez mayor que 1, el amasado
trasforma al suelo en una espesa pasta viscosa. En cambio, si el contenido
es menor que el limite plastico, Sadice de liquidez negativo, el suelo no
puede ser amasado. La resistencia a la compresién simple de las arcillas
maltemdns uniformes con un indice de liquidez cercano a la unidad varia
comimmente entre 0,3 y 1,0 kg/cm?; en aquellas con un indice de liquidez
cercano a 0, dicho valor estd comprendido, en general, entre 1y 5 kg/cme.
Ademés de los limites de Atterberg, el conocimiento de la resistencia
de la arcilla seca es ttil para la identificacién y comparacién de los suelos
cohesivos. La resistencia de muestras de arcillas secadas al aire varfa entre
unos 2 y més de 200 kg/cm? y un experimentador acostumbrado puede
distinguir grados de resistencia muy baja, baja, mediana, alta y muy alta
cuando toma un fragmento angular de suelo y lo aprieta entre los dedos.
Una arcilla tiene resistencia seca mediana cuando al apretar un trozo entre
los dedos éste puede reducirse a polvo solo con un gran esfuerzo. Los
fragmentos de muy alta resistencia no pueden ser fracturados, mlentms que
los de resistencia muy baja se desi fAcil
deben obtenerse moldeando una probeta cllmdnca de unos 2 a 3cm de
didmetro e igual altura, con una pasta de suelo con contenido de humedad
cercano al limite liquido. Después que la probeta se ha dejado secar al aire,
se rompe en pedazos y los fragmentos a examinar se seleccionan de la parte
interior de aquélla.

Grdfico de las plasticidades

Se ha observado (A. Casagrande 193211) que | muchas de las propledades
de las arcillas y de los limos, como su ,
su reaccién a un ensayo de sacudimiento y su consistencia cerca del limite
pléstico, pueden relacionarse con los limites de Atterberg por medio del
grdfico de las plasticidades (fig. 7.2). En este grafico, las ordenadas repre-
sentan el indwe pléstico I, y las abscisas el correspondiente limite liquido L.
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El grifico est4 dividido en seis regiones, tres de ellas situadas por encima
de Ia linea A y las otras tres por debajo. El grupo al cual pertenece un
suelo dado viene determinado por el nombre de la regién que contiene
el punto que representa los valores de L, e I,, para dicho suelo. Todos los
puntos que representan las arcillas inorgénicas estan situados por encima
de la linea A, mientras que todos los puntos que representan los limos
inorgénicos estin situados por debajo, de modo que si se sabe que un suelo
es i ico puede ser clasificado con el simple imi de los valo-
res de I y Ly. Sin embargo, los puntos que representan las arcillas orgi-
nicas estin normalmente situados en la misma regién que les corresponde

Limile liguido L w
Jo_40 50 6o

w02 70 _¢0__90 s00
E —F—r ——
@ L L,=50
4rcillas inorganicas
2
R0
¥
3 4230
s
3
3
Ll
3
$ gy | Arcitles iorgdor-
§ cas de baja
N plaslicida.
[ Suelos no
‘cahesivas

limos {rmydn/wn/ \um- inorgdnicos de mediana
de baja compresibilidad compresibilidad
y Limos orgdnicos

Fig. 7.2.  Grifico de las plasticidades (segiin A. Casagrande).

a los limos inorganicos de alta compresibilidad, y los puntos que representan
los limos orgénicos en la zona de los limos ino~génicos medianamente compre-
sibles, pero este inconveniente es en general ficilmente salvable, ya que los
suelos icos se disti por su olor istico y por ser ademds
de colores oscuros. En casos de duda, se debe determinar el limite liquido
del material fresco y ademés el que le corresponde después de secado a
estufa. Si el secado a estufa disminuye el valor del limite liquido en un
30 % o miés, el suelo puede usualmente ser clasificado como orgénico, aun
cuando en algunos casos otros componentes, como el mineral arcilloso halloy-
sita, se caracterizan también por bajar el limite liquido.

Adems, si un suelo inorgénico y otro orgénico estin representados en
la figura 7.2 por el mismo punto, la resistencia del material seco es muy
superior en el caso del suelo orgénico que en el inorgénico.
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La experiencia ha demostrado que los puntos que representan los resul-
tados obtenidos de diferentes muestras de un mismo estrato de suelo definen
una linea recta aproximadamente paralela a la linea A, y que, a medida
que aumenta el limite liquido de las muestras, aumenta también su plastici-
dad y su compresibilidad °.

a0
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(Miss, Ark, Texc
|

-
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. Indice de plasi

- NI dreile arginea
w5 dgf;L N e
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g |
Coecade 4 *~Caolin, (Mica, Wash)
/< 'jmo arénose micéceo, /ramln ville, Ga)
W20 90 4 s 6w w0 S0 o
Limite liguido
Fig. 7.3. Relacién mlre(lfmile liguido ¢ indice plisico para suclos tipicon
asagran

La resistencia del suelo seco en el caso de las arcillas situadas por
encima de la linea A aumenta de mediana, para muestras con limite liquido
menor de 30, a muy alta para muestras con limite liquido superior a 100.
Por el contrario, si la linea que representa un estrato estd situada muy por
debajo de A, la resistencia de los suelos secos con limite liquido menor
de 50 es muy baja y solo Ilega a ser mediana para materiales con limites
“qulﬂos del orden de 100 por ciento. Estas relaciones indican entonces que

ia de suelos i icos secos de d y que

Debe entenderse que de dos suelos idénticos en todos los demés
ol relaci e e vasios o5 mbe compresible aque] e tene' mayor

con
e Yiqut.
(N. del T.) :
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tienen el mismo limite liquido aumenta en forma general con el indice
de plasticidad.

La figura 7.3 muestra la ubicacién, dentro del grifico de las plastici-
dades, de varios tipos de arcillas bien definidas.

Las muestras que se requieren para efectuar los limites de Atterberg
no necesitan ser inalteradas, pero a pesar de ello y del estado atin elemental
de nuestro conocimiento de las propiedades de los suelos, de dichos ensayos
se pueden derivar una cantidad de datos esenciales. Por ello, la investiga-
cién de relaciones estadisticas entre los limites de Atterberg y las otras
propiedades fisicas de los suelos cohesivos constituye uno de los campos
mas promisorios para el avance del conocimiento de la fisica del suelo, ya
que toda nueva relacién bien establecida aumenta la extensién de las con-
clusiones que pueden derivarse de los resultados de dichos ensayos. Las
figuras 13.6 y 14.3 muestran dos relaciones ttiles de este tipo.

Lecturas seleccionadas

El estudio clisico de los limites de Atterberg para propésitos de la ingenieria se
debe a A. Casu%nndz: on the Atterberg limits of soils”, Public (1932a)
vol. 13, pégs. 121 a 136.

ART. 8 CLASIFICACION DE LOS SUELOS

Importancia prictica de la clasificacion de los suelos

Desde el instante mismo en qtie las propiedades fisicas de los suelos se
tornaron en un motivo de interés, se ha querido, con frecuencia, correlacio-
nar los resultados de simples ensayos de clasificacién con las constantes del
suelo necesarias para resolver los problemas de la prictica. La mayoria de
estas correlaciones se remiten a las caracteristicas granulométricas. No obs-
tante los mlentos para d sistemas de

n la ﬁs lmn ducido a ltad isf: ios. Asi,

por ejemplo, las das para i de

permeabilidad de los suelos partiendo de los resultados del anélisis mecni-

co han fracasado porque la permeabilidad depende, en gran parte, de la

forma de los granos, la cual puede ser muy diferente aun para suelos que

tengan granulometrias idénticas. Ademés, es generalmente mis econémico

y més exacto realizar un ensayo de permeabilidad que efectuar un anélisis
nico.

Asimismo, se ha sostenido que la friccién interna de las arenas bien
graduadas compactadas es mayor que la que corresponde a arenas uniformes
en la misma condicién. Si bien hay evidencias précticas, por determina-
ciones efectuadas in situ, que indican que esta aseveracién quizi sea correc-
ta, hay que recordar que el 4ngulo de friccién interna de una arena (véase
articulo 17) depende no solo de las caracteristicas granulométricas sino
también de la forma de los granos y de la rugosidad de sus superficies. Asi,
por ejemplo, los 4ngulos de friccién interna de dos arenas de granulometrias
idénticas pueden ser muy diferentes. La verdad es que hasta el presente
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no se ha obtenido ninguna relacién bien definida entre granulometrfa y
4ngulo de friccién interna. Los ensayos ejecutados para correlacionar las
caracteristicas granulométricas de los suelos finos, como los limos y las arci-
llas, con la friccion interna, han sido atin menos felices. La causa de estos
fracasos viene ilustrada en la figura 8.1.

La curva gruesa superior de la figura 8.1 representa lo que se conoce
como la curva de frecuencia granulométrica de las arcillas glaciares del
sudeste de Canadd, dibujada sobre abscisas que representan los logaritmos
del tamaiio de los granos. El 4rea de la faja rayada situada entre dos tamafios
cualesquiera, por ejemplo 2 micrones y 1 micron, representa el porcentaje
de particulas de suelo comprendidas entre esos dos tamafios que existe en
el peso total de arcilla seca. El diagrama indica que la fraccién macroscé:
pica (mayor de 0,06 mili se compone ial de cuarzo, como
ocurre en la mayoria de las arcillas. La fraccién microscépica (0,06 a 0,002
milimetros) consta en parte de cuarzo y calcita, y en parte de escamas de
mica. El contenido de mica de esta fraccién es muy diferente para las dis-

Curva de frecvencia
granulomélrica

Superficie lolal
» %

\
Montmoritlonita

T =T y—
wo /0 az 4/ aozaot
Tamaria de grano d en micrones (escala log)

~

Fig. 8.1. iny icién mineraldgica de una arcilla glaciar marina
(segin R, E. Grim).

tintas arcillas y tiene influencia decisiva sobre la compresibilidad y otras
propiedades del material. En el caso en consideracién, la fraccién colvidal
(menor de 0,002 milimetros) se compone casi exclusivamente de montmo-
rilonita, pero en otras arcillas puede estar formada de caolinitas o ilitas o
mezclas de éstas. Como las propiedades fisicas de una arcilla dependen
en gran parte del tipo de mineral arcilloso que predomina en la fraccién
coloidal y de las sustancias presentes en sus capas de adsorcién (articulo 4),
se ve que dos arcillas granulométricamente idénticas pueden ser muy dis-
tintas en otros aspectos.

A causa de estas circunstancias, solo en el caso de suelos de una misma
categorfa y del mismo origen geoldgico —por ejemplo, todas las arcillas y
todas las arenas ubicadas en zonas limitadas—, se han podido establecer
relaciones estadisticas bien definidas entre la granulometria y las propie-
dades fisicas de los suelos, como su friccién interna. En tales regiones la
granulometria puede ser y es utilizada como elemento de juicio para apreciar
las propiedades significativas de los suelos, pero su extensién fuera de los
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limites indicados no es aconsejable, pues se corre el riesgo de cometer
errores importantes.

Como las propiedades de los suelos de granos finos se pueden relacionar
de una manera general con su plasticidad, es ferible fund. su
clasificacién en los limites de Atterberg que hacerlo en funcién de la granu-
lometria. La clasificacién de los suelos mixtos que contienen tanto fracciones
gruesas como finas debe basarse no solo en las caracteristicas granulomé-
tricas de la fraccién gruesa sino también en la plasticidad de las fracciones
finas y muy finas.

Clasificacién basada en la granulometria

A pesar de sus limitaciones, las clasificaciones de suelos basadas en las
caracteristicas granulométricas tienen amplio uso, especialmente para des-
cripciones generales o preliminares. En estos tipos de clasificacién se acos.
tumbra asignarles nombres de suelos, tal como “limo” o “arcilla”, a las dife-
rentes fi 1! Las i ma: li acep-
tadas se muestran en forma grifica en la figura 8.2. Desde un punto

Willneras () | Micrones,fu=10"m_|Milimicrones, Jox =10
B g o o o [7
Woreavd Soifs B055]| Grava | drena | imo | drcilla” Ry
/ 905 0,005 mm \\1
Atterterg 1905 I trons e Kol img I #ritle %.
20 42 902 9002 mm. ~I
retstinttsty [ orove | ters | dine | st : §i
9,06 4002 mm g
=i il

Descripeitn 7
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7
&1 linke superior ael lamaito arcilla se cambis e 1935 de G005mm a 4002 mn, Si
2’;:;’" alguros organizaciones Eenicas refienen fodavia. of valor original de

a

Fig. 8.2. Clasificacién de suelos basada en la granulometria.

de vista ingenieril, la clasificacién del M.LT. es preferible a las otras (Glossop
y Skempton, 1945). En muchos casos, los informes con respecto a la calidad
del suelo y a su comportamiento no incluyen més que el andlisis granulo-
métrico de a fraccién gruesa y el porcentaje del total que pasa el tamiz
200, que abarea todas las particulas menores de 0,074 milimetros. La par-
ticula de tamafio 0,074 milimetros es un poco mayor de 0,06 milimetros,
que en la clasificacién M.LT., separa la arena fina del limo.
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Todo sistema de clasificacién basado en la I
puede conducir a errores, pues las propiedades fisicas de la fraccién méis
fina de los suelos dependen de otros factores ajenos al tamafio de los granos
(véase articulo 4). Por ejemplo, en funcién de cualquiera de las convencio-
nes coménmente aceptadas que indica la figura 8.2, un suelo formado de
granos de cuarzo de tamafio coloidal deberfa ser clasificado como arcilla,
cuando en realidad no tiene el m4s remoto parecido con dicho material.
Por eso si los términos “limo” o “arcilla” son utilizados para indicar tamaiios
de particulas deben ir acompafiados de la palabra “tamafio” en expresiones
tales como “particulas de tamafio de arcilla”. Ademas, como las clasifica-
ciones granulométricas no han sido ain normalizadas, dichas expresiones
deben ir acompaiiadas de valores numéricos que indiquen los limites del
tamafio de las particulas que abarcan.

Salvo pocas excepciones, los suelos naturales consisten en una mezcla
de dos o més fracciones granulométricas, de modo que, en funcién de su

% Limo
Fig. 8.3. Grifico del Public Roads para la clasificacién de suelos.

granulometria, un suelo natural puede identificarse con los nombres de sus
componentes principales, tales como “arcilla limosa” o “limo arenoso”, o
bien se le puede asignar un simbolo que lo identifique con una de varias
mezclas normales de las distintas fracciones granulométricas.

La identificacién de los suelos por medio de los nombres de sus elemen-
tos principales se simplifica con el uso de diagramas, como el adoptado
por el Bureau of Public Roads, figura 8.3 (Rose, 1924), en el cual cada uno
de los tres ejes coordenados sirve para representar una de las tres fracciones
granulométricas: arena, limo y arcilla. El diagrama est4 dividido en zonas
y a cada zona se le asigna un nombre. Las tres coordenadas de un punto

Tos jes de las tres fracciones presentes en un suelo cual-
quiera y determinan la zona a la cual pertenece. Por ejemplo, un suelo
mixto, compuesto de 20 por ciento de arena, 30 por ciento de limo y 50
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por ciento de arcilla, viene representado por el punto S y es clasificado
como arcilla,

La identificacién de un suelo dado, por comparacién con mezclas nor-
males, puede efectuarse ripidamente por medio de curvas granulométricas
tipo dibujadas en papel trasparente en un gréfico tipo. En dicho grafico,
cada curva granulométrica lleva un simbolo de identificacién. Para clasificar
un suelo real, se coloca el gréfico tipo sobre el papel en que ha sido dibu-
jada la curva gmnulumetnca y se le da al suelo el simbolo de la curva tipo
que més se parece al mismo.

Sistema unificado de clasificacién de suelos

La naturaleza poco satisfactoria de la mayoria de los sistemas de clasi-
ficacién wndu)n a una revisién critica del problema (A. Casagrande, 1948)
y a la proposicién del Sistema Unificado de Clasificacién de Suelos, el que
fue adoptado por el cuerpo de ingenieros del ejército de Estados Unidos,
por el US. Bureau of Reclamation y subsecuentemente por muchas otras
organizaciunes de aquel pais y del resto del mundo (U.S.B.R., 1963).

Segin este sistema, los suelos se dividen en tres grupos principales: de
grano grueso, de grano fino y altamznte orgénico (suelos-turbas).

Los suelos-turbas se por las isticas anota-
das en el articulo 2. Para separar los suelos de granos gruesos de los de
granos finos se adopta el tamiz 200 (0,074 mm). En el terreno, la sepa-
racion se realiza observando si las particulas individuales pueden 0 no ser
distinguidas a simple vista. Si se juzga que més del 50 % en peso del suelo
consiste en granos que pueden distinguirse separadamente, aquél se consi-
dera de grano grueso.

Los suelos de granos gruesos se dividen en gravas (G) y arenas (S)
segin tengan més o menos del 50 % de granos visibles retenidos en el
tamiz N° 4 (mayores de 1 mm). A su vez, cada uno de estos tipos de suelos
se divide en cuatro grupos:

w: d (coeficiente de uniformidad U > 4); limpios
(< 5% que pasa el tamiz zon particulas menores de 0074 mm)
P: (co U<4
para gravas 6 6 para arena)s fimpios (<5 % do pertisulus tremo-

res de 0,074 mm

C: bien graduados; sucios (>12 % de particulas menores de 0,074 mm);
finos arcillosos o pldsticos (L, > 7, ubicado por encima de la
linea A en el grifico de las plasticidades).

F: pobremente graduados; sucios (> 12 % de particulas menores
Te 0,074 mm); finos limosos o no pldsticos (I, < 4, ubicado por

debajo de la linea A en el grafico de las p]ashcxdades)

" Segiin su composicién, estos tipos de suelos se representan con simbolos
como GW y SP. Para los materiales limites se utilizan simbolos dobles,
como GW-CP.
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Los suelos de granos finos se dividen en tres grupos: limos inorgénicos
(M), arcillas inorgénicas (C) y limos y arcillas orgénicos (O). Cada uno
de ellos se subdivide a su vez en los que tienen limites liquidos menor de
50 % (L) o mayor de 50 % (H).

La distincién entre las arcillas inorgénicas C, los limos inorgnicos M
y los suelos orgénicos O se realiza con el grafico de las plasticidades modi-
ficado (fig. 8.4). Los suelos CH y CL se representan por puntos situados
encima de la linea A, mientras que a los suelos OH, OL y MH les corres-
ponden puntos por debajo de ésta. En cuanto a los suelos ML, exceptuando
algunas pocas arenas finas arcillosas, también vienen representados por pun-
tos situados debajo de la linea A.

Los suelos orgénicos O se distinguen de los inorganicos M y C por su
olor caracteristico y su color oscuro o, en casos dudosos, por la influencia
que el secado a estufa ejerce sobre el limite liquido (articulo 7).
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S. Bureau of Reclamation, 1963).

En el terreno, los suelos de granos finos se pueden diferenciar por su
resistencia seca, por su reaccién ante un ensayo de sacudimiento o por su
rigidez cuando la humedad est cerca del limite pléstico (articulo 7). Las
caracteristicas pertinentes se indican en la Tabla 8.1, Los materiales limi-
trofes se representan con un simbolo doble, como CL-ML.

El Sistema Unificado permite una clasificacién digna de confianza sobre
la base de algunos ensayos de laboratorio poco costosos. Con experiencia,
también provee una base prictica para la clasificacién visual en el terreno.
Como todos los dimie basados en la fa o en las propie-
dades de los suelos amasados, no alcanza a tomar en consideracién las carac-
teristicas de los materiales intactos como se presentan en la naturaleza. Por
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ello en la descripcién de las iedades i jieriles de las masas o depdsitos
de suelos solo puede servir como punto de partida.

Tabla 8.1
Clasificacién de suelos de granos finos. Sistema de clasificacién unificado

_— Reaccién al ensayo Rigidez en el
Grupo Besistoncls seca e sacudimients limite pléstico
ML ninguna o muy baja  ripida a lenta nula
cL . e A nula o muy lenta mediana
oL muy baja a mediana  lenta queia
MH muy baja a mediana lenta a nula pequeia a mediana
CH alta a muy alta nula alta
OH mediana a alta nula a muy lenta pequeiia a mediana

Lecturas seleccionadas

El estudio definitivo de la_clasificacién de suelos como el de las bases para el
Sistema de Clasificacién Unificada de los Suelos estin contenidos en Casagrande A.:
“Classification and identification of soils”, Trans. ASCE, (1948), vol. 113, pégs. 901-992.

ART. 9 REQUERIMIENTOS MINIMOS PARA UNA DESCRIPCION
ADECUADA DE LOS SUELOS

En el articulo 8 se describieron procedimi decuados para dividit
los suelos en varios grandes grupos en funcién del tamafio de sus granos y
su plasticidad. Si el ingeniero conoce el grupo al cual un suelo dado per-
tenece, conoce en forma muy general las caracteristicas fisicas més impor-
tantes del suelo en cuestion. Sin embargo, cada grupo incluye suelos con
una gran variedad de propiedades y como, ademas, un suelo determinado
puede presentarse en el terreno en formas muy diversas, a fin de poder
efectuar una distincién més precisa entre los distintos miembros de un mismo
grupo o los diferentes estados de un mismo suelo, es necesario recurrir a
datos suplementarios. A este efecto se pueden aplicar dos métodos: subdi-
vidir cada grupo principal, o bien agregar al nombre del grupo los valores
numéricos de las propiedades indice que le correspondan.

El primero de estos procedimientos resulta adecuado para clasificar
suelos situados dentro de zonas limitadas, en las cuales el nimero de suelos
diferentes, y de los estados de un mismo suelo, es reducido. Por ello, el
método es utilizado extensamente y con grandes ventajas por organizaciones
locales, tales como los departamentos de caminos estatales de los Estadns
Unidos. Sin embargo, las ici para bl un dimit
universal de clasificacién de suelos sobre esta base tienen muy pocys proba-
bilidades de éxito, ya que la terminologia a utilizar seria tan compleja gue
inevitablemente llevaria a la confusién.

Por el contraric, el segundo procedimiento puede utilizarse en forma
ventajosa en todas las circunstancias, siempre que el ingeniero elija aquellas
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propiedades indice que son indicativas de las caracteristicas fisicas esenciales
del suelo. A este efecto, la tabla 9.1 sintetiza las propiedades que se requie-
ren para la identificacién adecuada de los varios tipos de suelos que fueron
descritos en el articulo 2. Después que el ingeniero ha establecido el tipo de
suelo que tiene entre manos, la tabla 9.1 le indica los ensayos que debe
realizar y que le servirin de norma para distinguir los diferentes suelos de
igual tipo.

Con e'xcepclén de las morenas y las turbas, todos los suelos indicados
en la tabla 9.1 constan exclusivamente de granos gruesos, tales como la
arena y la grava, o exclusivamente de granos finos, del tamafio de las
particulas de limo y de arcilla. Los suelos que consisten en una mezcla de
granos gruesos y finos se consideran como compuestos. Para describir un
suelo compuesto es necesario determinar primero la relacién de vacios e del
suelo natural, su contenido de humedad w y su granulometria. Se divide luego
el suelo en dos partes, una que contiene los granos mayores de unos 0,07 mm
(retenidos por la malla del tamiz 200) y la otra formada por el resto. A la
primera se la somete a los ensayos de clasificacién prescritos para la arena
y la grava, y a la segunda a los que corresponden a los limos y arcillas.

Si con los suelos presentes en una obra dada se efectian ensayos que no
son los indicados en la tabla 9.1, los resultados de dichos ensayos deben ser
también mcluldos en el informe ctmespondlente Como los estratos de suelo

son h é aun los no pueden
ser descritos en forma adecuada, a menos que se hayan determinado las pro-
piedades fndice de varias muestras. El informe debe también contener un
relato breve de lo que se conozca con respecto a la historia geolégica del
estrato.

La mayorfa de las grandes izaci téenicas de ingeni tales
como las reparticiones dedicadas a caminos o a obras hidraulicas, poseen
laboratorios en los cuales los ensayos de clasificacién se efectian normal-
mente como funcién de rutina. Estos ensayos tienen tanta importancia que
debieran también ser efﬂctuados por tndo ingeniero dedlcadu a la mecénica
de los suelos, pues su reali ili con ied de los
suelos con los que trabaja, aumentando mucho el valor de sus observaciones
en el terreno.

Después que un ingeniero haya ensayado personalmente varias docenas
de muestras de suelo de una localidad dada, llegard un momento en que
podré estimar las propiedades de dichos suelos sin necesidad de ensayo
alguno. Adquirird también la habilidad de diferenciar distintos suelos o
estados de un mismo suelo que previamente habfa considerado idénticos.

Todo ingeniero debiera desarrollar el hébito de expresar su opinién
sobre la plasticidad y granulometria de los suelos que examina, por medio
de valores numéricos, més bien que por medio de adjetivos. La granulome-
tria de una arena debe ser expresada por el valor estimado de su coeficiente
de uniformidad U = Deo/Dyo (articulo 5), y no por las palabras “bien
graduada” o “pobremente graduada”. El grado de plasticidad debe indicarse
por el valor estimado de su indice de plasticidad I,, (articulo 7), y no por
las palabras “vestigios de plasticidad” o “muy plstica”. Este hébito es tan
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Tabla 9.1
Datos requeridos para la identificacién de los suelos

| Resultados de los ensayos de clasificacién
| Muestras inalteradas ‘| Muestras alteradas

General

Tipo

suelo

Peso unitario del suelo secado a estufa yar
Resistencia a la_compresién simple g«

Peso unitario en estado natural
Sensibilidad St*

Relacién de vacios minima ems

Contenido natural de humedad w
Limite liquido L. ™

Textura *
Dilatancia ¢

Propicdades de los granos®
Resistencia del suelo seco®
Relacién natural de vacios e’
Relacién de vacios méxima ema.
Limite pléstico Po ™

Andlisis granulométrico
Contenido de carbonato

Color
Olor*
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x
x
x
x
x
x
x
x
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St no e disponen muesra inaltradas o en tubo, utlicense Ias muesras abtridas
en cughara normal (véase artculo 44).
el olor es muy débil, calentar un poco la muestra: el calor lo intensifica,
+Degtiiia o et e 1a Totstunt Tomen do. wat st mialerei (gremiles,
opse, brllnte, suave). Fiole luogo una_pogueii cantidad de sulo cntro los
describa la sensacién que le produce (arinosa, suave, arcnosa, dspera). Si las muestras
indes se rompen fcilmente en Ixn catos mengre, desriba el aspeio de las pa
e las fsuras (opacas,brillanes) edia entre fisuras
un ensayo de it o, pigina 6. Descrba. sus rosultados (intenso,
dabil, nulo). segin la intensidad de los fenbmenos observados.
* Describa la forma_(angular, roma, redondeada, bien redondeada) y las caactrs

ticas mineralégicas do s partic
..1 ligias so rfiren a los ipos do roras y mineales proentes en, Ios granos S e

len identificarse en un examen con Ia lupa. Describa los fragmentos de roca (fresca,
Elgo descompuesta o muy descompussta: dura o frisble). St s arena contiene escamas
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importante que debiera ser promovido desde un principio por el profesor en
la clase, pues el uso de valores numéricos evita interpretaciones erréneas y
es un incentivo para controlar periédicamente el grado de exactitud de las
estimaciones. Sin dicho control, la habilidad para estimar las propiedades
puede perderse poco a poco, inadvertidamente.

de mica, indique su porcentaje (poco, moderadamente o muy miciceo). Tratindose de
turba, las propiedades de los granos se refieren al tipo y estado de preservacion de I
remangatos viibles o planta, taley como fibrys, ramitas y hojas.

om] r compresién un fragmento de suelo seco entre los dedos e indique su
dureza (muy Do, et ndiacs, ks o muy sia)

]hm ubiemda mu:sens inalteradas, sustitiiyase por ensayo de penetracion

normal (m 44) u otro ensayo equival

liquese sala a m’cﬂhs y l:mn fino con un contenido de humedad mayor del

repare la muestra en Ja forma indicada en la pég. 25.
* Determinese utilizando ¢l método descripto en la pig, 25 para arens o gravas;
para otros materiales utlizando el método de Proctor, pig. 440 y siguientes.
" Si so sospoctia que of suclo puede ser orginio, determine el limite liquido del
materigl fesco y, despucs, del mismo material sec
is” el alor mmécico del limite pldstico, ndique o8 linditos eran
duros, fum. medianos o débiles.
 Presente los resultados en a forma de un grifico semilogaritmico, o bien por

medio de los valores Din y U =

quen el Lilpo de curva gxmuhmémm véase figura 5.2).
mtenido de carbonato puede establecerse humedeciendo el material seco con
HCl. Dmnba el resultado del ensayo (fuerte, débil o ninguna efervescencia).

A los datos sobre la textura, agregue una descripcion de la apariencia general, la
estructura y el gudu i et g i y del mismo suelo después
de su mmexsnén

& Yoo Sxtosobme Ju imstirn; agregue una descripein de la estructura macroscs-
pica del loess, en especial de didmetro y distancia entre agujeros de raices.

(art. 5) acompafiados de ad

ivos que indi-



Capitulo 2
PROPIEDADES HIDRAULICAS Y MECANICAS DE LOS SUELOS

ART. 10 SIGNIFICADO DE LAS PROPIEDADES HIDRAULICAS
Y MECANICAS DE LOS SUELOS

% 1 T

En el capitulo se indice de los
suelos. Estas propiedades, que reflejan las caracteristicas generales de un
suelo dado, sirven para indicar hasta qué punto suelos de distinto origen
pueden ser similares o no serlo. Sirven ademés de base para registrar la
experiencia constructiva y para utilizarla luego en obras futuras.

Se ha hecho notar que la mecénica de los suelos practica estd basada
principalmente en la experiencia. Pero debe también reconocerse que la
ingenieria civil no alcanz6 mayor progreso hasta que el cimulo de expe-
riencia adquirida no fue fertilizada con el aporte de la ciencia aphcada que

tuvo por funcién revelar las rel entre los f y
sus causas.

Par: bl estas relaci fue indi: ble i las propie-
dades ﬁslcas de los d.lfe'rentes tipos de suelo, de la misma manera que, en
el estudio de la estabilidad de las fue necesario i

las propiedades del acero y del hormigén. En la mayorfa de los casos prac-
ticos, se considera que un acero o un hormigén estdn suficientemente des-
critos cuando se conocen la resistencia y el médulo de elasticidad. En el
caso de los suelos, el problema es algo més complicado y muchas veces es
necesario conocer varias propiedades distintas. De ellas, las més importan-
tes son: la d, la a resit ia a rotura, la resis-
tencia a la fluencia lenta y la relacién tensiones-deformaciones. Dichas
propiedades se estudian en detalle en los articulos que siguen.

ART. 11 PERMEABILIDAD DE LOS SUELOS

Introduccién

Se dice que un material es permeable cuando contiene vacios continuos.
Como tales vacios existen en todos los suelos, mcluyendo las arcillas mis
y en todos los d no
didos el granito sano y la pasta de cemento, dichos materiales son permeables.
La circulacién de agua a través de su masa obedece también aproximada-
mente a leyes idénticas, de modo que la diferencia entre una arena limpia y
un granito sano es, en este concepto, solo una diferencia de magnitud.
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La permeabilidad de los suelos tiene un efecto decisivo sobre el costo
y las dificultades a encontrar en muchas operaciones constructivas, como lo
son, por ejemplo, las excavaciones a cielo abierto en arena bajo agua o la
velocidad de consolidacién de un estrato de arcilla blanda bajo el peso de
un terraplén. Hasta la permeabilidad de un hormigén denso o de una roca
sana puede tener importancia prictica, ya que el agua ejerce presién sobre
el material poroso a través del cual circula, y esta presién, que se conoce
con el nombre de presién de filtracién, puede llegar a ser muy alta. El con-
cepto generalizado y erréneo de que la arcilla compacta y el hormigén denso
son impermeables, se debe a que la cantidad de agua que escurre a través
del material es tan pequeiia que, en el caso de superficies expuestas al aire,
ésta se evapora totalmente aunque la atmésfera esté muy himeda y la super-
ficie tiene aspecto de estar seca. Sin embargo, y dado que los efectos mecé-
nicos del escurrimiento son independientes de la velocidad de circulacién del
agua, la ausencia de una descarga visible no es una indicacién de que no
existan presiones de filtracién. Una manifestacién notable de este hecho
ocurre a veces en excavaciones efectuadas en limos muy finos. A pesar de
que la permeabilidad es muy baja, una pequefia variacién en la presion del
agua de sus poros puede resultar suficiente para trasformar una gran can-
tidad del material en una masa semiliquida.

Algunas definiciones. La ley de Darcy

Cuando el agua circula a través de un material permeable, el escurri-
miento se produce a lo largo de caminos que se desvian en forma errética,
aunque muy poco, de curvas que se denominan lineas de filtracion. Si las
lineas de filtracién son rectas y paralelas, se dice que la filtracion es lineal.

Fig. 11.1. Di que indica el significado de carga hidréul de altura
© carga piezométrica para el caso del escurrimiento lineal del agua a través de
una muestra de suelo.




ART. 11 PERMEABILIDAD DE LOS SUELOS 47

Los principios hidraulicos que interesan en la filtracién lineal estin
ilustrados en la figura 11.1, donde los puntos a y b representan los extremos
de una linea de filtracién. En cada extremo se ha instalado un tubo piezo-
métrico para indicar el nivel a que el agua se eleva en dichos puntos. El
nivel del agua en el tubo colocado en b se llama nivel piezométrico en el
punto b y la distancia vertical entre este nivel y el punto b es la altura o
carga piezométrica en b. Si el agua se eleva al mismo nivel en los tubos
piezométricos colocados en a y b, el sistema se encuentra en reposo y no hay
filtraci6n, cualquiera que sea la diferencia de nivel entre los puntos a y b.
La filtracién se produce solamente en el caso en que exista una diferencia
i 4t hentre a y b, difa ia que también se denomina carga hidrdu-
lica de a con respecto a b. Debe hacerse notar que la diferencia_piezomé-
trica es igual a la diferencia entre las alturas piezométricas de a y b, solo en
o caso en que no hay diferencia de nivel entre dichos puntos.

En la figara 11.1, a, y b, representan dos puntos situados al mismo
nivel en los tubos piezométricos colocados en a y b. Como el peso especifico
del agua es y,, (gr/cm?), la presién hidrostitica en a; es mayor que la presién
en b, en una cantidad y,.h. La diferencia y,.h entre la presion hidrostatica
en dos puntos situados al mismo nivel se denomina sobrepresién hidrostdtica
v es la que provoca la circulacién del agua a través del suelo, La relacién:

h

b=Yep = (11.1)
en la que u es la hid se llama i de presién
(gr/cm?®) entre a y b. Por otro lado:

4 _ 1 uw _ h
T Tw T T T (1.2)

es el gradiente hidrdulico. En el sistema métrico decimal i, e i son numéri-
camente iguales; la tnica diferencia estriba en que # no tiene dimensién
mientras que i, se expresa en gm/cm?,

La velocidad de descarga v es la cantidad de agua que circula en la
unidad de tiempo a través de una superficie unitaria perpendicular a las lineas
de filtracién. En un material poroso, disti isétropo, la idad
de una seccién plana es igual a la idad ica n y, por
Ia velocidad de filtracién media v, por los poros del material es igual a la
velocidad de descarga dividida por la porosidad. Toda vez que se hable de
velocidad sin indicar otro calificativo, se entender4 que se trata de la velo-
cidad de descarga y no de la velocidad de filtracién.

La velocidad de descarga en arenas finas saturadas y en otros suelos de
granos finos también saturados, donde la circulacién del agua no afecta la
estructura del material, puede ser determinada casi exactamente por medio
de la ecuacién:

K
v= — 1.3
o (
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en la que n (gr segundo/cm?) es la viscosidad del agua y K una constante
empirica d inada la p bilidad. La viscosidad del a; dismi
con la temperatura, como lo indica la figura 1.2, mientras que K (centi-
metros al cuadrado) es una constante para un material permeable dado con
porosidad dada. El valor de K es ademés independiente de las propiedades
fisicas del liquido que filtra por el material. De las ecuaciones 11.2 y 11.3
se obtiene que la velocidad de descarga es:

K
0= —yei 1.4
= (11.4)

La mayoria de los problemas que enfrenta el ingeniero civil tratan de
la filtracién del agua a poca profundidad, con muy poca variacién en la
temperatura del liquido, de modo que y,, es pricticamente constante. Como

ademds, dentro dv (o ringo de temperatura 7 varia entre limites poco exten-
sos, es costumbre sustituir ¢n la ecuacién 11.4, el valor:
k=K (11.5)
n
con lo cual
v =ki (11.6)

En ingenieria civil k se como el de p
y la ecuacién 11.6 se conoce como la ley de Darcy (Darcy, 1856).
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Fig. 11.2.  Relacién entre temperatura y viscosidad del agua.
Debe tenerse bien en cuenta que la permeabilidad de un material poroso

viene expresada por K (cm2) y no k (cm/segundo), ya que el coeficiente K
es independiente de las propiedades del liquido, mientras que k depende,
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no solo de las propiedades del material poroso, sino que también de las del
liquido que circula. Por esta causa el uso del coeficiente k, tanto en este libro
como en ingenieria civil en general, se justifica solo por razones de conve-
niencia.

En una masa de suelo, los canales a través de los cuales circula el agua
tienen una seccién trasversal muy variable e irregular. Por ello, la velocidad
real de circulacién es extremadamente variable. Sin embargo, la velocidad
media obedece a las mismas leyes que determinan el escurrimiento del agua
en los tubos capilares rectos de seccién constante. Si la secci6n trasversal del
tubo es circular, la velocidad aumenta, de acuerdo con la ley de Poiseuille,
con el cuadrado del didmetro del tubo. Como el didmetro medio de los
vacios de un suelo con una porosidad dada aumenta practicamente en rela-
cién directa con el tamafio D de las particulas, es posible expresar k en fun-
cién de D tomando como base la ley de Poiseuille:

k = constante X D*
Para el caso de arenas sueltas muy uniformes para filtros (coeficiente

de uniformidad no mayor de 2), Allen Hazen obtuvo la ecuacién empirica
siguiente:

k (cm/seg) = CiDyo® (11.7)
en la que Dy, es el tamaiio efectivo en centimetros (véase articulo 5) y el
coeficiente C;( ———— Jvaria entre 100 y 150. Como se ha hecho notar,

cm seg

la ecuacién 11.7 es aplicable solo al caso de arenas bastante uniformes en
estado suelto.

Correspondencia entre la relacion de vacios y la permeabilidad

Cuando un suelo es comprimido o vibrado, el volumen ocupado por sus
solidos , mientras que el volu-
men de los vacios disminuye. Por lo tanto, la permeabilidad del suelo tam-
bién disminuye. La ﬁp.ua 11 3 indica la influencia que la relacién de vacios
ejerce sobre la id; Las abscisas Ia relacién de vacios,
y las ordenadas la relacién k/ko.gu entre el coeficiente de permeabilidad k
del suelo a una relacién de vacios dada e y ese mismo coeficiente cuando
e = 0,85. La curva en trazos llenos es vilida para arenas finas y medianas
limpias con granos de buena cubicidad. Dicha curva puede ser expresada
mateméticamente por medio de varias ecuaciones simples, tal como la ecua-
cién de A. Casagrande, atn no publicada:

k = Lietkog: (11.8)

En 1 d fi i raamente se encuentran
areiias limpias del tipo e e et
porcentaje de particulas en forma de escamas, como son las particulas de
mica, la correspondencia entre e y k/koss se asemeja a la indicada por la
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curva punteada de la figura 11.3. Los suelos de granos finos siempre con-
tienen particulas en forma de escamas, pero como su proporcién es distinta
para los diferentes suelos, las curvas que relacionan e y k/ko,ss son también
distintas.

Si un suelo contiene burbujas de aire, el tamafio de las burbujas dis-
minuye al aumentar la presién del agua, de modo que el coeficiente de per-
meabilidad aumenta con la carga hidriulica. En las arcillas que contienen
agujeros de raices o fisuras abiertas, la circulacién del agua trae casi siempre
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Fig. 11.3.  Relacion entre la permeabilidad y Ia relacién de vacios de una
arena graduada (linea llena) y de un suelo con clementos escamosos
(linea punteads).

aparejada una erosi6n interna y las particulas erosionadas van a llenar poco
a poco los pasajes més estrechos, con lo cual el coeficiente de permeabilidad
disminuye a un valor muy pequefio con respecto al valor inicial. Por ello, la
ley de Darcy no es vilida més que en el caso en que el volumen y la forma
de los canales de escurrimiento son independientes de la presién y del tiempo.

Ensayos de permeabilidad

La figura 11.4 indica en forma esquemtica los principales tipos de apa-
ratos utilizados para d i Fici e bilidad de muestras
de suelos. El permeémetro con carga hidraulica constante (a y b) es indicado
para suelos muy permeables, mientras que el perme4metro con carga hidréu-
lica decreciente (c) se utiliza en los suelos menos permeables. Para realizar
un ensayo con cualquiera de estos aparatos, se establece una diferencia de
carga entre los extremos de la muestra y se hace circular agua a través
de la misma.

En el perme4metro de carga hidréulica constante (figura 11.44), se man-
tienen fijos los niveles del agua y se mide la descarga. En el permeimetro
de carga hidraulica decreciente (figura 11.4c), el agua pasa del tubo peque-
fio P de seccién trasversal A, a la muestra de 4rea A, y de alli al recipiente V
de nivel constante. El coeficiente de permeabilidad k se calcula observando
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la velocidad con que el nivel del agua desciende en el tubo P mientras que
el nivel en el recipiente V permanece constante.

En los ensayos de permeabilidad, las fuentes mas importantes de error
experimental son: la formacién de una pequeiia capa de material fino en la
superficie de la muestra, que actiia luego como filtro, y la existencia o for-
macién de burbujas de aire dentro de la muestra de suelo. Ambos fenémenos

Fig. 11.4.  (ay b). 1 de carga © 3 de carga
hidriulica decreciente.
reducen la bilidad. El error originado por la ft i6n de un filtro

puede ser eliminado midiendo la pérdida de carga entre dos puntos situados
en el interior de la muestra, en la forma mdlcad.n en la figura 11.4b.

El valor del coefici de bilid do con los ensayos
arriba descritos depende de la temperatura a que se efectta el ensayo, ya
que k (ecuacién 11. 5) es funcién de la densidad v, y de la viscosidad 1 del
agua. Ambas des varian con la No obstante, dado que
la variacién de v, con la d iable en con la
variacién de n, se puede calcular el ooehcwnte k para una temperatura cual-
quiera T por medio de la férmula:

k=2g 11.9
i (11.9)

En esta ecuacién, derivada de 11.5, k; es el coeficiente de permeabilidad
medido y 7, la viscosidad o la temperatura del ensayo.

Se acostumbra expresar k a una temperatura normal de 20°C y a este
efecto se dan en la figura 11.2 los valores de 1 en funcién de la temperatura,
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tomando como referencia 1o para T = 20°C, al cual se le ha asignado un
valor uno.

La ecuacién 11.9 fue derivada suponiendo que el coeficiente de visco-
sidad del agua es independiente de la porosidad del suelo y que varia con
la segiin la ley da por la curva de la figura 11.2. En
las arcillas, empero, la temperatura pareciera ejercer una influencia mayor
sobre la viscosidad que en el caso de suelos més gruesos. Ademds, la vis-
cosidad media del agua contenida en los poros de las arcillas aumenta
al disminuir la porosidad. Por otro lado, a una porosidad dada, la vis-
cosidad media aumenta durante cierto espacio de tiempo, después de ama-
sar una arcilla, aun en el caso de que la temperatura se mantenga cons-
tante. Estos hechos excluyen la aplicacién de la férmula 11.9 en el caso de
arcillas y otros suelos de granos finos, aunque no invaliden la ley de Darcy,
expresada por la férmula 11.8.

Si una arcilla es amasada a contenido de humedad constante, su coefi-
ciente de bilidad ! dismi) del valor original k a un
valor menor k,. Para la mayoria de las arcillas inorgénicas, la relacién k/k,
no es mayor de dos. Para las arcillas orgnicas y algunas margas con estruc-
tura de conglomerado, dicha relacién puede llegar a valores de 30 °.

En los suelos gruesos con granos de buena cubicidad, como las arenas
cuarzosas, la dencia entre el coeficit e bilidad k y la
relacién de vactos e puede expresarse con suficiente exactitud por medio de
una ecuacién tinica como la 11.8 o por una curva como la de trazos llenos
de la figura 11.3. En este caso, para determinar el valor de k, se efectiia el
ensayo para un valor cualguiera e y deriva luego de la ecuacién 11.8 6 de la
figura 11.3 los valores que correspondan a otras relaciones de vacios. Por
el contrario, en €l caso de las arenas micéceas y de pricticamente todos los
suelos de granos finos, el valor de k depende en gran parte del porcentaje de
elementos en forma de escamas y de otros factores que no dependen de la
relacién de vacios. Por esta razén se ha dicho que la curva punteada de la
figura 11.3 sirve solamente para ilustrar la forma general que la relacion
k — e adquiere en tales casos, y no puede utilizarse en los célculos. Si un
suelo es micéceo o contiene elementos finos o muy finos, la correspondencia
entre el coeficiente de permeabilidad y la relacién de vacios puede ser esta-
blecida solo por medio de ensayos directos, ejecutando por lo menos tres
ensayos de permeabilidad en tres probetas de suelo con relaciones de vacios
muy diferentes.

La tabla 11.1 contiene datos relativos a los valores de los coeficientes
de permeabilidad de los distintos suelos y a los métodos mas apropiados para
efectuar ensayos de permeabilidad en ellos.

i

* Estos valores se refieren especialmente a las areillas de formacién marioa, Existen,
empero, algunas arcills de otro origon, com residual, edlico © eSlico-flavial que, aun siendo
Touy plistices, en sstado natural coticnen tma 76d de huecos MacIoscOpcos © un sistema
Ty Sesarrolado de fsurss, do modo que su cocficiente de pormeabiidad k (cmiseg) sucle
alcanzar valores del orden de 10— a 10—* cm/seg, en cuyo caso, de poder ser Y
a mano o por procedimientos mecénicos, como ser la compactacién, la relacién men-
Cionada adquiers magnitudes mucho mayores, Hegando a 1000 y aun mis. (N. del T.)
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P bilidad de las masas ifi de suelos

Los depésitos de suelns trasportados consisten genemlmente en capas
Para d el

lidad medio de tales depésitos, se obtienen muestras xepresentauvas de cada
capa y se ensayan Una vez los valores k
correspondientes a cada estrato mdzvnduaL el promedio para el depésito
puede ser calculado en la forma siguiente. Sean:

ki, ks, ...
Hy, Hy, ...

k, = coeficientes de permeabilidad de los estratos;

espesores de los estratos;

Hy+ H; + ... + H, = espesor total del depésito;

ki = coeficiente de permeabilidad promedio para la filtra-
cién del agua en sentido paralelo a los planos de es-

ki = coeficiente de permeabilidad promedio para la filtra-
cién del agua en sentido perpendicular a los planos de
estratificacion (generalmente vertical).

Siel escummlentu es paralelo a los planos de estratificacién, la velocidad
media de descarga es:

o= ki :%['&Hx'f'”z"z"' vt o]

Mas atm, desde que el gradiente hidréulico debe ser el mismo en todas
las capas:

4 = Rty + kaly ..+ kiH,]

¥ k= k F Rl 4 k] (1L10)
Para el caso de imiento en sentido dicular a los planos de
estratificacién, lldmense 4y, 4, ... i, los gradientes hidrdulicos en las distintas
capas y h/H el gradiente total, igual a la pérdxda de carga para todo el depo-
sito. La continuidad del escurrimiento requiere que la velocidad sea la mis-
ma en todas las capas, es decir:

o= k= ki = kb= = ki
ademds
h = Hiy + Hyip + ... + Huy
de modo que
ki H (11.11)
o H
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Se puede demostrar en forma teérica que en todo depésito estratificado ky;
es menor que k;.

Defensas contra la erosion

El ingeniero se ve muchas veces obligado a desviar la circulacién natu-
ral del agua contenida en los suelus para envxarln a zanjas o pozos dis-

puestos al efecto o bien hzua situados
debajo de fi La desvis i del agua por los

ionados se di drsmz]s (véase amculo 21). Los
pozos de drenaje son G con cafios dos y los

conductos consisten en cafierfas con sus juntas abiertas o en caiios perfo-
rados. Entre el suelo natural y los cafios se coloca una capa de material
grueso para que actiie como filtro. Para que un filtro cumpla su cometido
en forma eficiente, su material debe satisfacer ciertas condiciones granulo-
métricas. Si los vacios del material son mucho mayores que las particulas
miés finas del suelo adyacenle en contacto con el filtro, dichas pmiculas
son poco a poco a los del mismo, por
obstruir el escurrimiento del agua. Si por el contrario, los vacfos del filtro
son del mismo tamafio que los del suelo, el filtro puede ser poco a poco
lavado por arrastre hacia el conducto subterrdneo. Ambas condiciones son
igualmente indeseables. Para evitarlas, el filtro debe estar formado de un
material cuya granulometria ha de ajustarse a ciertos requerimientos. Se
dice que tal tipo de material constituye un filtro del suelo que protege.
Los requerimientos esenciales que deben cumplir los materiales para

Tabla 11.2
Requerimientos a cumplir por, los materiales a utilizar para filtro (segiin USBR 1963)

Caracteristicas de los materiales para filtro Razén R Razén R

Distbucitn gramlomética uniforme
( 4)

5a 10 -
Bien gndu:do a pobremente graduado
(no” uniforme) ;mns subangulares - 1258 12 a 40
Bien graduado a pobremente grnd\nda
(no” uniforme) particulas ang 9a 30 6al8

D del materisl do fito _
' del material a ser protegido

Ds del material de filtro

P = 5 GeT material  ser protegido

Nota: Si el material a ser ps mie%Ado se extiende desde grava (més del 10 % retenido
en el tamiz N® 4) hasta limo (més del 10 % que pasa el tamiz N* 200), los limites deben
basarse en Ja fraccién que pasa el tamiz N fn El tamafio miximo del material de
filtro no debe exceder de 3”. Los filtros no deben contener més del 5% que pasa
ol tamiz 200. Las curvas granulométricas del filtro y de] material a ser proto idor diome

jadas en el grifico leben ser paralelas en la zona de
los granos de tamaiio més fino.
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filtro se han determinado por experimentacién (Terzaghi, 192, USBR, 1647).
Se basan principal en la distribuci \! ica del filtro en rela-
cién con la de los materiales a ser protegidos y se resumen en la tabla 11.2.

Si un filtro separa un suelo grueso de uno fino con tamafios muy dife-
rentes, para cumplir con las exigencias requeridas por cada uno de ellos,
se deben usar materiales distintos. En estos casos, como es siempre deseable
reducir las pérdidas de carga debidas al escurrimiento a través del filtro al
menor valor ible con los imi ! icos, el filtro se
construye de varias capas. Cada una de estas capas satisface, con respecto
a la capa precedente, las condiciones indicadas en la tabla 11.2, form4ndose
un filtro compuesto que se conoce como filtro graduado.

La descarga de agua en el limite entre un suelo grueso y un suelo fino
puede producir arrastre o erosién del material fino si la velocidad del agua
es grande. La erosion generalmente comienza con la formacién de pequerios
manantiales en diferentes puntos del limite entre suelos, donde se inicia la
erosién de canales que poco a poco progresan hacia el interior del suelo
fino y hacia la zona de entrada del agua. El proceso se conoce como erosién
retrégrada. Es una de las amenazas méis peligrosas que existen para los
diques de embalse, siendo la causante de los desastres mds catastréficos
ocurridos en tales tipos de obras (articulo 63). Como la erosién no puede
producirse sin que una gran cantidad de suelo sea poco a poco lavada y
arrastrada, se controla en forma efectiva construyendo filtros en todas las
zonas donde exista alguna ibilidad de que se d i

Problemas

1. En un permeimetro de carga hidréulica constante se ensay6 una muestra de
arena gruesa de 15 cm de altura y 55 cm de didmetro, bajo una carga hidréulica de

, por un periodo de 6 segundos. La cantidad de agua escurrida fue de 400 gr.
Calctlese el cociciente de permeabilidad para la relacién de vacios y temperatura
del ensayo.

Solucidn: k = 1,05 cm/seg.

2. Un estrato de arena consta de tres capas horizontales de igual espesor. EI
valor de k para la capa superior e inferior es de 1 X 10— cm/seg y el de la P
intermedia 1 X 10— cm/seg. ¢Cudl es la relacién entre el coeficiente de permeabilidad
medio del estrato en sentido horizontal y en sentido verticalf

Solucidn: 23 a 1.

3. Una muestra de arena graduada de particulas redondeadas tiene una relacién
de vacios de 0,62 y un coeficiente de permeabilidad de 2,5 X 10—* cm/seg. Estimese
el valor de k para el mismo material a una relacién de vacios igual a 0,73,

Solucién: k = 3,5 X 10-* cm/seg,

ART. 12 TENSION EFECTIVA, TENSION NEUTRA, GRADIE!
HIDRAULICO CRITICO

Tension efectiva, tensién neutra

La figura 12.1a indica la seccién trasversal de una capa delgada de
suelo que cubre el fondo de un recipiente. Si se aplica una carga p, por
unidad de 4rea, en la superficie de la muestra, cubriéndola, por ejemplo,
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con municiones de plomo, la relacién de vacios del suelo disminuye de
€08 &, La presion p produce también un cambio de las otras propiedades
mechnicas del suelo, como su resistencia al corte. Por esta razén dicha
carga se denomina presion efectiva y se designa con el simbolo p.

“Ahora bien, si se llena de agua el recipiente hasta una altura h, = p/,,
la tensién normal en una seccién horizontal de la muestra es también
aumentada en p, pero, a diferencia del anterior, el incremento de presion

ar la diferencia entre presién efectiva

Fig. 12.1. Aparato para dem
P

debido al peso del agua o tiene inflaencia apreciable alguna sobre la
relacién de vacios o cualquier otra propiedad mecénica del suelo. Por e}

la presién producida por la carga de agua se denomina presion neutra. Se
dice que es nula cuando iguala a la presién atmosférica, de modo que la
presién neutra es igual a la altura piezométrica h, multiplicada por la
densidad del agua v, = 1 gr/cm?.

te = Yohw (12.1)

La presién normal total p en cualquier punto de una secciin a través
de un suelo saturado estd formada, por tanto, de dos partes. Una parte.
t,, actia en el agua y en el sélido con igual intensidad en todas las direc-
ciones. Esta parte se conoce como la presién neutra o la presion de poios.
La parte restante p = p — u, representa un excedente sobre la presién
neutra t, y tiene su asiento exclusivamente en la fase solida del suelo. Esta
fraccién de la presion total se llama la presion efectiva.

Un cambio de presién neutra, que no implique un cambio simultineo
de presién efectiva, no pruduce practicamente vanamon alguna de volu-
men y no tiene infl en las de tensién que
conducen a la rotura, mientras que todos las efecms medlbles de un
cambio de tensién, como la
en la resistencia al corte se deben excluswameme
efectiva . Por ello, toda i de la
de-una masa de suelo saturado requiere el conocimiento de amhas la tes
total y la neutra. Se concluye que la expresién:

=5+ e (12.2)

yu
anaclones en la (ensmn
o

ion
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es una de las formulas més importantes de la mecénica de los suelos (Ter-
zaghi, 1936b).

La parte inferior del recipiente indicado en la figura 12.1b contiene
un suelo saturado de peso unitario y. EI nivel del agua alcanza una altura
H, por arriba de Ia superficie del suelo, de modo que después de establecido
el equilibrio, la carga pi jca o altura pi ica hy @ una profun-
didad 7 es igual a H, + 2 y la tension neutra igual a:

te = (Hi + 2)ve (12.3)
La tensién normal total es:
p = Hiyw + 2y (12.4)
de modo que la tensién efectiva a la profundidad z resulta:
P=p—tw=Hyetzy— (Hit+2) vo=2 (y—ve) =2y (12.5)
en la cual:
Y =Y—Ye (12.6)
La cantidad y’ se denomina peso unitario del suelo sumergido y es igaal
a la diferencia entre el peso unitario y del suelo saturado y el peso espe-
cifico del agua y,, = 1 g/cm?.
Gradiente hidrdulico critico

Al derivar la ecuacién 12.5 se supuso que el agua contenida en los
vacios del suelo se encontraba en reposo. Si, en cambsio, el agua se encuentra
en movimiento y filtra a través de los poros, la ecuacién 12.5 debe ser
sustituida por una expresién que contenga el gradiente hidraulico i.

El efecto que produce un gradiente hidréulico puede ser demostrado

@)
Fuenle deagua

ol

Arena_

[
—x

Descarga @ por segundo

0
Gradienle hidrdvlico ¢ ¥

Fig. 12.2. (a) Aparato para demostrar las condiciones hidriulicas que conducen
a la ebullicién de la arena; (b) relacion entre el gradiente hidraulico ascendente
y la descarga de agua por el plano superior de la arena en el aparato indicado en (a).
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por medio del aparato indicado en la figura 12.24, en la cual, A es un reci-
piente cilindrico que contiene una capa de arena densa colocada sobre una
chapa perforada o criba. La capa tiene un espesor H y la boca del reci-
piente se encuentra a una altura H, sobre la superficie de la capa de arena.
La chapa perforad ica con un recipiente B por medio de un tubo.
El nivel del agua en ambos recipientes A y B se mantiene constante, asi que
cualquiera sea el nivel del recipiente B, la presién total p en una seccién
horizontal a una profundidad z debajo de la superficie de la arena es siem-
pre igual a p (ecuacién 12.4). La correspondiente presion efectiva p es
igual a:

P=p—th

Por lo tanto, si la presién neutra del agua aumenta o disminuye en
Au,, la presién efectiva disminuye o aumenta en la misma cantidad:

Ap = — Au, (12.7)

Mientras el nivel del agua de ambos recipientes sea el mismo, la presion
efectiva a la profundidad z permanece igual a p — zy’ (ecuacién 12.5). Si
se hace descender al recipiente B en una altura h, el agua filtra hacia abajo
a través de la arena por accién del gradiente hidraulico i = h/H. La presion
peutra a la profundidad H se reduce en la cantidad hy, = iHy, y aquella

di a una profundidad lquiera z se reduce proporcional-
mente en la cantidad Au,, = 42y, de modo que la presién efectiva aumenta
en la misma cantidad.

Si por el contrario, se levanta el recipiente B en una altura h, la presién
neutra a la profundidad z aumenta en Au, = izy,, y la presion efectiva dis-
minuye al valor:

P =2y — izve (12.8)

El aumento Au,, de la presion neutra tiene como causa exclusiva el paso
del agua de los poros del estado estacionario al estado de filtracion y origina
an cambio igual también a Au, en la presién efectiva de la arena, cambio
que se denomina presién de filtracién. Esta presién es producida por la
friccién entre el agua en movimiento y las paredes de los vacios del suelo,
friccién que tiende a “arrastrar” dichas paredes. Si el agua circula hacia
abajo, la corriente “arrastra” en la misma direccién las particulas del suelo
y aumenta la presién efectiva en la arena. Si el agua circula hacia arriba, la
friccién entre el agua y las paredes de los vacios tiende a levantar los granos
del suelo. En este caso, cuando el gradiente hidriulico i de la ecuacién
12.8 alcanza el valor:

oL (12.9)
la presion efectiva se hace igual a cero en todo punto de la masa de arena.

En otras palabras, la presin media de filtracién se hace igual al peso de la
arena ida. El valor i, el gradiente hidrdulico critico.
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La figura 12.2b ilustra el efecto mecénico de la filtracién ascendente
del agua en las pmpledades de la arena. En este dmgrﬂma, las abscisas
el gradiente h: i y las das las di gas de a
en la unidad de tiempo. La curva Oabe representa la re]aciﬁn entre la des»
carga y el gradiente hidriulico, cuando éste es grad
Mientras i es menor de i, la descarga aumenta de acuerdo con la ley de
Darcy (ecuacién 11.6), en proporcién directa con i y el valor de k perma-
nece constante, lo que indica que la posicién mutua de los granos de arena
permanece pricticamente inalterada. Pero, en el instante en que i se hace
xgua.l a :m la descarga aumema de repente como consecuencia de un aumento
el de bilidad (Terzaghi 1929a). Si sobre
la capa de arena descansaba un peso, éste se hunde como si la arena fuese
un liquido. Si se contintia incrementando i, la descarga aumenta nueva-
mente en proporcién directa al gradiente hidriulico y el coeficiente de per-
meabilidad retiene el valor alcanzado inmediatamente después de excedido
el gradiente hidréulico critico. La merma de la descarga causada por una
reduccién gradual del gradiente hidrdulico desde un valor superior a i,
viene indicada por la linea cde Tan pronto como { se hace aproximada-

mente igual a i, la después
constante nuevamente si i decrece atn més. Como ]a linea bdO esté situa-
da por arriba de Oab, el de bilidad que le

es mayor que el valor original, lo que sugnere que el hecho represemado
por el escalén gb de la linea Oab trae consigo una reduccién permanente en
la densidad de la arena.

El fendmeno representado por la porcién ab de la curva va acompafiado
de una agitacién violenta y visible de las particulas del suelo y por ello
se lo distingue como ebullicién de la arena. En una excavacién a cielo
abierto, la arena empieza a bullir toda vez que el agua subterrénea asciende
hacia el fondo de aquélla con un gradiente hidriulico mayor que el valor
critico 4,. Muchas veces se ha afirmado que la ebullicién se produce solo
en ciertos tipos de arenas, conocidas como arenas fluidas, de modo que
resulta oportuno recalear que dicho fenémeno ocurre en todas las arenas,
y aun en las gravas, tan pronto como el gradiente hidrulico se hace igual
a i, El término arena fluida debe ser reservado para los miembros de un
pequeiio grupo de arenas muy finas y muy sueltas capaces de trasformarse
en “fluidas” aun cuando el gradiente hidriulico del agua de filtracién sea
menor del valor critico y sin que exista una provocacién externa perceptible.
Lo poco que se conoce con respecto a las caracteristicas reales de las arenas
fluidas se estudia en el articulo 17.

La ebullicién de las arenas comunes puede ser evitada construyendo
un filtro cargado sobre el 4rea de la cual emerge el agua de filtracién. Un
filtro bien proyectado no tiene précticamente efecto alguno sobre las ten-
siones neutras del suelo, de donde se deduce que todo su peso sirve para
aumentar las tensiones efectivas y mantener las particulas de arena en su
posicién original.
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Problemas

1. Una arena compuesta de elementos sélidos con peso especifico 2,60 gr por
cm cibico tiene una relacién de vacios de 0,572. Calcule el peso unitario de la arena
seca, de la arena saturada y compare estos valores con el peso unitario efectivo de la
arena sumergida.

Solucidn: v« = 165; v = 2,02 y' = 1,02 gr/em’.

2. En un espeso depésito de arena muy fina, la napa freitica se encuentra a
1,20 metros debajo de la superficie. Sobre la napa, €l suclo se encuentra saturado de
agua capilar. El unitario de la arena saturada es 2000 kg por m cibico. (Cuél es
Ia presién vertical efectiva sobre un plano horizontal situado 100 m debajo de la
superficie?

Solucién: 052 kg/cm’.

3. Un estrato sumergido de arcilla tiene un espesor de 15 m. EI contenido niedio
de humedad de las muestras tomadas del estrato es del 54 por ciento y el peso espe-
cifico absoluto de sus elementos sélidos de 2,78 gr por cm®. Se desea saber cuil es la
presién vertical efectiva en el fondo del estrato, originada por €l peso del mismo.

Solucién: 1,07 kg/ca’.

4. El peso especifico absoluto de las particulas de una arena es de 2,66 gr por
em ciibico y su é;omsidnd, en estado suelto, del 45 por ciento y, en estado denso, del
37 por ciento. '¢Cuél es el gradiente hidraulico critico para ambos estados?

Solucién: 091; 1,05.

5. En un estrato de arcilla resistente saturado, de peso unitario 1750 kg por
metro clibico, se efectu6 una excavacién a cielo abierto. Cuando la excavacién
habia alcanzado 7,50 m, el fondo comenzé a elevarse fisuréndose poco a poco hasta que
finalente la excavacion fue inundada por el ascenso de una mezcla de arena y agua.
Perloraciones efectuadas a gorteﬁori indicaron que debajo del estrato de arcilla, que se
extendia hasta una profundidad de 11 metros, existia una capa de arena. Se desea
saber hasta qué altura hubiese ascendido el agua, por arriba de la capa de arena, si
antes de la excavacién se hubiera efectuado una perforacion.

Solucidn; 6,10 metros por encima del plano superior del estrato de arena.

Lecturas se’eccionadas
A. W. Skempton trata la historia y la importancia del concepto de la tensién

efectiva en “Terzaghts discovery of effective stress” en From theory to practice  soil
mechanics, New York, Wiley, 1960, pgs. 42-53.

ART. 13 COMPRESIBILIDAD DE ESTRATOS CONFINADOS
DE SUEL(

Introduccion

Si las zapatas de fundacién de un edificio se encuentran apoyadas direc-
tamente sobre una capa de arcilla blanda, es probable que sufran un asen-
tamiento excesivo y que quizés lleguen hasta a hundirse en el suelo. Con-
diciones tan desfavorables del suelo de fundacién se perciben fécilmente,
de modo que los p i h las posibles dificul-
tades y establecen sus fundaciones sobre pilotes o pilares que atraviesan la
capa blanda y descansan sobre estratos firmes.
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Por el contrario, si debajo de un espeso estrato de arena existe una capa
delgada de arcilla blanda, las consecuencias que puede traer la presencia
de dicha capa no son tan fciles de prever. Antes del advenimiento de la
mecénica de suelos muchos ingenieros crefan que el asentamiento de una
zapata dependia exclusivamente de la naturaleza del suelo situado inmedia-
tamente debajo de ella, de modo que si la arcilla blanda se encontraba
situada a més de 3 6 4 metros por debajo de la cota de fundacién, su exis-
tencia era coménmente ignorada. Aun hoy hay ingenieros que olvidan tener
en cuenta su presencia, sin considerar que la consolidacién gradual de la
arcilla por el peso del edificio puede originar asentamientos excesivos y no
uniformes (véase articulo 54).

A causa de la relativa frecuencia con que han aparecido asentamientos
no previstos, originados por este tipo de situacién, la compresibilidad de
los estratos confinados de arcilla ha recibido una atencién creciente durante
las dltimas décadas. Se han desarrollado, como consecuencia, métodos que
permiten calcular o estimar la magnitud y la distribucién de los asenta-
mientos que se producen en tales casos especificos, de modo que si se
considera que éstos resultan excesivos, es siempre posible modificar el
proyecto de las fundaciones antes de iniciar su construccién.

La adherencia y la friccién en los bordes de los estratos confinados de
arcilla impiden que éstos se expandan en sentido horizontal; asi que los
datos necesarios para calcular los asentamientos causados por la compresion
de estratos confinados de arcilla pueden obtenerse efectuando ensayos sobre
muestras del material mantenidas lateralmente confinadas °.

Fig. 13.1. Aparato para realizar ensayos de compresion lateralmente
confinada sobre muestras de suel

Método de ensayo

El ensayo de finada o ensayo de se realiza
colocando una muestra de arcilla dentro de un aro, como lo indica la figu-
ral3.ly d i por la i icion de un disco rigido.
La compresién del suelo es medida utilizando un dial o comparador micro-
métrico, Si el suelo esté saturado, la muestra se coloca entre dos piezas
porosas que permitan el escape del agua durante la compresién.

Los resultados del ensayo se presentan graficamente indicando en escala
natural la relacién de vacios e en el eje vertical y la presién p en el eje

* Debe entenderse que estos ensayos son en verdad representativos solamente para
estratos confinados relativamente delgados respecto al tamaiio de la fundacién. (N. del T.)
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izontal. La curva se ina curva e-p. Es corriente también
dibujar tomando e en escala natural y p en escala logaritmica, y en este caso
se obtiene la curva e-log p. Como las dos formas de indicar las curvas de
consolidacién tienen sus ventajas, en esta obra se utilizan ambos diagramas.

Antes de seguir adelante debe hacerse un distingo entre los suelos
considerados en su estado natural y aquellos en los que su estructura origi-
nal ha sido destruida por un amasado (véase articulo 7). Las particulas de
un suelo amasado alcanzan su posicién final bajo el efecto de un proceso
que involucra el desplazamiento de los puntos de contacto previamente
existentes entre las mismas, mientras que las particulas de un estrato natu-
ral han sido depositadas grano por grano, de modo que no es de extrafiar
que las masas resultantes tengan estructuras muy distintas. Ademés, en un
depbsito natural, las particulas de la mayoria de los suelos no han cambiado
sus posiciones relativas en cientos o aun miles de afios, mientras que en un
suelo amasado o en un polvo mineral obtenido artificialmente, dichas posi-
ciones datan de solo pocas horas o dfas antes de realizarse el ensayo. Un
punto de contacto de larga duracién puede dar lugar al desarrollo de una
cohesién molecular entre los granos, que no existe en el caso de suelos
amasados. Por estas razones, la correspondencia entre presion y relacién de
vacios para suelos amasados puede ser muy distinta de la existente en el
caso de suelos inalterados, asi que se tratan separadamente.

Compresibilidad de mi I : los y de suslos de

La figura 13.22 muestra varias curvas e-p tipicas, y la figura 13.2b
las mismas curvas dibujadas en escala e-log p. Las curvas ¢, by d de la
figura 13.2a ilustran el efecto de la forma de los granos sobre la compresi-

(@)

°
2
$
N
}g e ~ |
S b
N~
P
o El o 9o 4 7 0 100 1000 R
Presidn p en Kgfem? Presion p en Kofemt (Escala logarilmica)

Fig. 13.2. Resu'tados de ensayos a la compresion lateralmente confinada sobre
muestras de suclo preparadas en laboratorio. (a) Curvas e-p tipieas; (b) las
mismas curvas representadas en escala e-log p.
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bilidad del suelo. La curva a corresponde a una mezcla de 80 por ciento
de arena y 20 por ciento de mica; la curva b al 90 por ciento de arena y
10 por ciento de mica y la curva d al 100 por ciento de arena. Todas las
muestras fueron previamente compactadas con una varilla metalica y luego
vibradas (Gllboy, 1928) Estas curvas demuesuan que la compreslbl].ldaﬂ
aumenta de p en forma
de escamas. La flgura 13 2a indica ademés que la inclinacién media de la
curva d, de la arena densa, es mucho menor que la que corresponde a
la curva ¢ de la misma arena en estado suelto, y que la relacién de vacios
de una arena suelta, aun bajo una presién muy grande, es mayor que la
que tiene la misma arena en estado denso bajo presién nula.

La figura 13.2a muestra_también que la curva e-p, que corresponde
a una muestra de arcilla blanda amasada, es muy similar a la curva que se

#la B 5|
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Presidn p en Kgfom? Presidn p en Kefeom (Fscata log)

Fig. 13.3. (a y b) Relacion entre e y p para ensayos a la compresién lateral-
mente confinada de arenas,

obtiene para una mezcla de 90 por ciento de arena y 10 por ciento de mica,
.con la diferencia de que la relacién de vacios de la arcilla bajo una presién
dada es mucho menor que la relacién de vacios de la mezcla arena-mica
bajo la misma presion.

Todas las curvas e-log p indicadas en la figura 13. 2b tienen ciertas
caracteristicas en comtn: se inician con una tangente horizontal y proba-
blemente terminan con una tangente que es también casi horizontal, estando
los dos trozos extremos unidos por una parte central bastante recta. Para
las arenas, la parte central es recta para presiones comprendidas entre apro-
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ximadamente 10 y 100 kg por cm cuadrado, presién esta Gltima a la cual
se inicia la trituracién de los granos, lo que origina un aumento en-a incli-
nacién de la curva. Esta i después hasta
nprmumadamente 1000 kg por cm cuadrado a partir de cuya presién comien-
63). La inclinacién de la parte
medla de las curvas obtenidas con las arclllas blandas amasadas disminuye
tan poco para presiones comprendidas entre 1 y 2000 kg por cm cuadrado
que las curvas pueden tomarse como lineas rectas en toda esta extensién
(Akagi, 1960). La parte media de las curvas obtenidas con mezclas de
arena y mica son ectas entre
1y 10 kg por cm cuadrado. Mas sl]é de esta presion, la inclinacién de las
curvas disminuye hasta alcanzar una tangente casi horizontal.

Dos fenémenos mas son de un interés especial en relacién con la
compresibilidad de los suelos en general. Estos son: la forma en que pro-
gresa con el tiempo la compresién y el cambio de volumen causado por la
remocién temporaria de la carga.

La figura 13.3 ilustra sobre las relaciones entre tiempo y compresion
en el caso de arenas. En esta figura K; representa la forma en que dismi-
nuye la relacién de vacios de una arena suelta cuando la presién aumenta
de manera continua y bastante répidamente. Si se interrumpe el incre-
mento de la carga, la relacién de vacios sigue disminuyendo a carga cons-
tante, como lo indica el escalén vertical de la curva e-p y como lo muestra
ademis la curva e-tiempo correspondiente a dicho paso. Si después de una
interrupcién se reanuda el aumento de carga a la misma velocidad anterior,
la curva K; empalma suavemente hasta confundirse con la curva que se
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Fig. 13.4. Relacion entre e y p para una mueﬂrl densa, latera’'mente confinada.
compuesta de 90 por ciento de arena y 10 por ciento de mi
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hubiese obtenido si no hubiera habido interrupcién alguna. La disminu-
ci6n en la relacién de vacios que se produce a carga constante es debida
a un retardo en el ajuste de la posicién de los granos a la nueva presion
aumentada.

Efectos similares que corresponden a causa idéntica se observan tam-
bién cuando una muestra de arcilla amasada es sometida a ensayo. En
este caso, sin embargo, dichos efectos vienen combinados con otro mucho
més importante: el retardo producido por la baja permeabilidad de la arcilla.
A causa de este retardo, por el cual la deformacién bajo una carga dada
necesita cierto tiempo para producirse, una curva e-p mo tiene sentido
fisico definido, a menos que cada punto corresponda a un estado para el
cual la relacién de vacios a carga constante ha alcanzado también un
valor constante.

La figura 13.3 muestra también el cambio producido en la relacién
de vacios cuando se retira temporariamente la carga. El efecto proveniente
de la remocién de la carga esté representado por la curva de descarga bc;
y aquel que resulta de una nueva aplicacién, por la curva de recompresién
cd. En el caso de arcillas, be se distingue como la curva de hinchamiento.
El 4rea comprendida entre la curva de descarga y la de recompresién es lo
que se conoce como un lazo de histéresis. Los lazos de histéresis para los
distintos suelos difieren solo por su inclinacién y su ancho. En los diagra-
mas dibujados en escala aritmética son céncavos hacia arriba, mientras que
en escala semilogaritmica son céncavos hacia abajo. La figura 13.4 muestra
un lazo de histéresis para una mezcla compuesta de 90 por ciento de arena
y 10 por ciento de mica. Los lazos de histéresis de las arcillas amasadas
Son muy similares a éste.

Arenas inalteradas

En la naturaleza todas las arenas se encuentran méis o menos estra-
tificadas. La compresibilidad de un depésito estratificado en la direccién
de los planos de estratificacion es algo menor que en una direccién normal
a éstos. Ademds, la mayoria de las arenas naturales contienen al menos
algin vestigio de material cementante y, por amriba de la napa freética,
siempre contienen algo de humedad, factores ambos que producen cohesién.
Por otro lado, algunas arenas tienen en estado natural una densidad relativa
mayor de la que se puede obtener en el laboratorio por cualquier método
artificial que no sea la vibracién. Otras arenas tienen en su estado natural
una estructura muy inestable que puede aproximarse en el laboratorio solo

do probetas d. sueltas, con procedimientos especiales

(articulo 17). Estos hechos sugieren que la estructura de las arenas en la

naturaleza puede ser algo diferente de la que adquieren en muestras prepa-

- radas en el laboratorio. Sin embargo, si las relaciones de vacios de arenas

idénticas son las mismas en ambos casos, en general, sus compresibilidades
son también aproximadamente iguales.
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dreillas inalteradas no iti idad

El estudio que sigue ser4 limitado a aquellas arcillas que nunca estu-
vieron sometidas a una presién mayor que la que corresponde a su cubierta
actual, es decir, de la que soportan al presente por efecto de las capas
de suelo sltuadns sobre ellas. Tales arcillas se conocen como normalmente
indica que el enntemdo natural de
bumedad w de las arcillas ] li comiin-
mente cerca del limite liquido L,. Si w esti muy por deba;o de Ly, la ex-
cepcién a la regla se debe en general a que la sensibilidad de la arcilla

Relocion de vacios, e

Aprox.0de,

P Puby ’
Presion (esc. log)

5. Relaciones entre e y p para una arcilla de sensibilidad ordi s
reilla amasada; K., para Ja muestra inalterada de arcilla en el laboratorio;
> para la arcilla en estado natural en el terreno.

(articulo 7) es excepcionalmente baja. Por el contrario, si w es mucho
mayor que Ly, dicha excepcién se debe, en general, a que la arcilla tiene
una alta sensibilidad. De cualquier modo, las arcillas normalmente conso-
lidadas son siempre blandas hasta profundidades considerables.

Con el objeto de obtencr datos con respecto a la compresibilidad de

un estrato confi de arcilla 10 sensitiva situada
a una pmfundldad D se ensaya una muestra inalterada del material, tomada
de dicha En la figura 13.5, las

das del punto @ la relacién natural de vacios ¢, de la

muestra y la presién efectiva po a que el suelo a la profundidad D se encuen-
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tra sometido por efecto-del peso de la cubierta. La presién po es igual a
la suma del peso del suelo sumergido situado entre la profundidad D y la
napa freitica y el peso total, suelo més humedad, del material situado por
encima de la napa.

Durante la toma de muestra, la presién que soporta la arcilla es reducida
a un valor muy pequefio, mientras que su contenido de humedad permanece
casi inalterado. En la figura 13.5 este proceso viene representado por la
linea punteada aey. Si la presién en la muestra es nuevamente aumentada
sometiendo el suelo a un ensayo de consolidacién, la relacién de vacfos de
las arcillas ordinarias de baja o mediana sensibilidad disminuye al aumentar
la carga, siguiendo la ley indicada por la linea K,. La parte curva de K,,
que representa la recompresién del material y es similar a la curva csd de
Ia figura 13.4b, empalma con una linea recta. La prolongacién hacia arriba
de la parte recta de K, corresponde a la tangente db de la curva c.d de la figura
13.4b e intersecta a la horizontal trazada por el punto g, figura 13.5, en el
punto b. La experiencia indica que, para arcillas normalmente consolidadas,
el punto b se encuentra siempre situado a la izquierda del punto a.

Si se toma la misma muestra de arcilla y mezcléndola con agua se la
trasforma en una pasta espesa para consolidarla luego gradualmente, some-
tiéndola a cargas crecientes, se obtiene en el diagrama e-log p, la linea K,
de la figura 13.5. Por debajo del punto c esta linea es casi una recta y, si
bien su inclinacién es algo menor que la de la parte recta de K,, su prolon-
gacién hacia abajo intersecta la continuacién de la parte recta de K, en un
punto f, que corresponde a una relacién de vacios aproximadamente igual a
0,4e, (Schmertmann, 1953).

La linea de consolidacién K, que representa la relacién real entre e
y el log p en el terreno, debe pasar, como es obvio, por el punto a. A pesar
de ello, ninguna de las dos curvas de laboratorio, K, y K,, pasa por dicho
punto, resultando entonces evidente que la linea K puede solo ser determi-
nada por medio de una de los 1 de los
ensayos de laboratorio. Como las dos lineas K, y K, son rectas y se inter-
sectan aproximadamente a la altura e = 0de,, parece razonable suponer
que la linea e-log p del suelo en el terreno sea también una linea recta que,
pasando por el punto a, al ser pmlangmda hacia abajo corte la ordenada
e = 0,4ey en el punto f. La linea asi obtenida, se llama linea de consolic
cidn en el terreno.

Si no se dispone de muestras inalteradas, el punto f puede ser determi-
nado con suficiente aproximacién por medio de una linea e-log p para una
muestra amasada, K, de la figura 13.5, siempre que la carga sea llevada
por lo menos hasta 20 kg por cm cuadrado.

El valor de la relacién p./p, entre las presiones representadas por las
abscisas de b y a, figura 13.5, indica hasta qué grado la estructura de la
muestra ha sido alterada. Los valores de esta relacién oscilan entre 0,3 y
0,7, con un término medio de 0,5, con la caracteristica de que una dispersién
mnslderable de valores es muy comin aun para muestras tomadas con un

de una misma perf e deduce, por lo tanto,
que el valor de p./po depende en gran parte de factores accidentales, tales
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como las variaciones en la sensibilidad de la arcilla y de si la probeta ensayada
fue tomada de la parte superior, media o inferior del tubo sacamuestras.

Las lineas K de consolidacién en el terreno (fig. 13.5) sirven de base
para el cdlculo de los asentamientos de las estructuras situadas sobre estratos

inados de arcillas ! lidadas °. El peso de la estructura
o del terraplén, segin sea el caso, incrementa la presion a que esti sometida
la arcilla desde po al valor po + Ap y origina una disminucién de la relacién
de vacios desde e, hasta . Se puede, entonces, dentro del intervalo po,
Po + Ap, escribir:

o —e = Ae = ap
El valor:
a,(cme/gr) = L C (13.1)
o Bp(gr/cm?)

se llama coeficiente de compresibilidad dentro del intervalo po, po + Ap.

Para una diferencia de presién dada, el valor del coeficiente de compresi-
bilidad disminuye a medida que la presién aumenta.

La disminucién de porosidad Am, por unidad de volumen original de

de a la disminuck Teul {lizando la

suelo, que la Ae, puede
ecuaci6n 6.2:
Ae
An = T e
donde e, es la relacién de vacios inicial. Resulta entonces:
a,
. = 3.2
An = 1 Ap = mAp 13.2)
en la cual:
2/gr) = Solomt/er)
m,(cm?/gr) T (13.3)

ds i i de ibilidad volumétri la

se y

compresién de la arcilla por unidad de espesor original bajo la influencia
de un aumento unitario de presion. Si H es el espesor de una capa de arcilla
que se encuentra solicitada bajo una presion p, un aumento de presion Ap
reduce el espesor del estrato en el valor:

S=H-Ap m, (15.4)

° Como repetida y sisteméticamente lo especifican los autores, con el ensayo de

idacién se obtienen las isticas de i estratos confinados de
arcilla. Sirve por tanto para calcular los asentamientos que producen aquellos estratos
de suelos que cumplen con esa condicién. En particular, la experiencia_ha ido de-
mostrando que es solo aplicable estrictamente a un muy limitado rango de_problemas
en los que interviene una capa de arcilla normalmente consolidada, relativamente
-delgada respecto al ancho de la fundacién y que se ve sometida a una carga que en
su espesor puede considerarse como uniformemente distribuida o bien poco variable.
En casos diversos proporciona soluciones que pueden llegar a ser solo groseramente apro-
ximadas y atn muy alejadas de la realidad. (N. del T.)
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La linea K, de consolidacién en el terreno de las arcillas ordinarias, tiene
en un diagrama semilogaritmico la forma de una linea recta, como lo indica
1a figura 13.5, y puede ser expresada por la ecuacién:

56— G o ”"—;M (13.5)

en la cual C, (coeficiente sin dimensién), llamado indice de compresidn, es
igual a la tangente del 4ngulo de inclinacién de la parte recta de K. Al
contrario de lo que ocurre con a, y m,, que disminuyen rapidamente al aumen-
tar los valores de la presién p,, el coeficiente C, es una constante y la ecua-
cién 13.5 que la contiene es valida dentro de un intervalo grande de presiones.

En un diagrama semilogaritmico, la curva de descarga, como la be; de
la figura 13.4D, es también bastante recta dentro de un gran intervalo; asi
que para una disminucién de presién desde p a p — Ap, dicha curva puede
ser expresada por la ecuacién:

o = i F0logis ﬁ":‘—A” (13.50)
.

en la que C, (coeficiente sin dimensién), llamado indice de hinchamiento,
es proporcional al aumento de volumen que se origina cuando se retira la
carga que actia sobre la arcilla.

Combinando la ecuacién 13.5 con las 13.1 y 13.3 resulta:

_ G Po + Ap
a r logio o - (13.8)

me Togso 22T 2P ;Lu Ao (13.7)

-G

Ap(1 + )

Sustituyendo en la ecuacién 13.4 el valor de m,, se obtiene la compre-
sién S que sufre el estrato confinado de arcilla \ lidad

C.
1+ e
Si la arcilla es amasada, su curva e-log p cambia de K a K, (fig. 13.5),

que es también una recta dentro de un intervalo extenso, y puede por tanto
ser expresada por la ecuacién:

S=H

logio 2222 (13.8)
7

e = ey — C logyo ﬂ_-:Té? (13.9)

anAloga a la ecuacién 13.5. El sfmbolo C//, que representa el indice de com-
presién de la arcilla amasada, es igual a la tangente del édngulo de inclinacién
de la parte recta de K,. Sus valores para las distintas arcillas aumentan en
forma consistente a medida que aumenta el limite liquido, como lo indica
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la figura 13.6. Las abscisas de los puntos indicados en el dmgama repre-
sentan el limite liquido Ly, y las los valores de
C. para las diferentes arcillas. Las muestras fueron elegidas al azar y pro-
vienen de diferentes partes del mundo, incluyéndose en el conjunto tanto
las arcillas ordinarias como las extrasensitivas. Todos los puntos estan situados
cerca de una linea recta de ecuacién:

= 0,007 (L, — 10 %) (13.10)

en la cual L, es el limite liquido expresado en por ciento del peso seco de
la arcilla. La dispersion de los valores reales de C.’ con respecto a los deter-
minados por medio de la ecuacién 13.10 varia entre = 30 por ciento (Skemp-
ton, 1944).

Para una arcilla ordinaria normalmente consolidada de mediana o baja
sensibilidad, las lineas K. y K son rectas en una gran extensién de su desarro-
llo y los valores de C, que corresponden a la linea K de consolidacién en el
terreno resultan aproximadamente iguales a 130 C.” (ecuacién 13.10), es
decir:

Co~130C/ = 0009 (L. — 10 %) (13.11)

Sl se conoce el valor C, de un estrato de arcilla, la compresién que

p puede calcul edio de la_ecuacion

13.8. Para arcll]as normalmente cunso]ldadas el valor de C. puede ser esti-

mado en forma aproximada utilizando 1a ecuacion 13.11, de modo que puede

el orden de itud del i pmbable de una estruc-

tura situada sobre un estrato de arcilla de este tipo, sin necesidad de hacer
otros ensayos que la determinacion de limites liquidos.

10| N /‘
¢ g

— 1
|
el |
0 2 4 6t 80 100 120 14
Limie liquide(% peso seco)

ndice de ,
Compresion G

Fig 13.6. Relacién entre limite Jiquido e indice de compresién para arcillas
amasadas. (Segiin A. W, Skempton, 1944, y otros.)

Arcillas inalteradas preconsolidadas

Se dice que una arcilla ha sido preconsolidada cuando alguna vez en
su historia geologica ha estado sometida a una presién mayor de la que
resulta_de su cubierta actual. Esta mayor presién temporaria pudo haber
sido causada por el peso de estratos de suelo que fueron luego erosionados,
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por el peso de hielo que més tarde se derritis, o bien por desecacién debida
a que la arcilla estuvo temporariamente expuesta al aire. Si esta presion
mayor Ap, fue menor de unos 4 kilogramos por centimetro cuadrado, la
arcilla puede encontrarse atin en estado blando; pero si fue mayor, la arcilla
es compacta.

La figura 13.7 ilustra dos procesos geolégicos que llevan a la precon-
solidacién de arcillas. Todos los estratos situados por arriba de la roca fueron
depositados en un lago cuando el nivel del agua se encontraba por en-
cima de la superficie actual del terreno alto. Luego parte de los estratos
fueron erosionados y el contenido de humedad de la arcilla del estrato B
aument6 un poco en la zona erosionada (a la derecha en la figura), y
dismi iderabl en la parte no erosionada (a la izquierda) a
causa del descenso de la napa fredtica. Con respecto a su cubierta actual,

Estructura Pre-consolidada Hivel originat
Jor desecacidn i de la napa

“—é

frxas
_Mapa fredtica actual

P

Cretta blnds rormat* Arcitta blands PP
menle consolidada pre-consolidada Aoca

Fig. 13.7. Diagrama que indica dos procesos geoldgicos conducentes @ la
preconsolidacién de arcillas.

la arcilla de la derecha es una a-cilla blanda preconsolidada, mientras que
a de la izquierda es también blanda, pero normalmente consolidada.

A medida que el nivel fretico descendfa de su posicién original a la
posicién actual por debajo de la superficie del valle erosionado, los estratos
de arena situados arriba y abajo de la capa superior A de arcilla drenaron
poco a poco el agua que contenfa, y por lo tanto la capa A se fue secando.
En el articulo 21 se demuestra que un proceso de desecacién de esta natu-
raleza resulta i ivalente a la idacién bajo carga y
por ello se dice que la capa A ha sido preconsolidada por desecacidn,

Cuando un estrato de arcilla se forma por sedimentacién en una exten-
sibn de agua sujeta a variaciones ciclicas de nivel, las porciones més altas
de la superficie del sedimento pueden quedar al descubierto de tiempo
en tiempo, forméndose en correspondencia con las mismas costras de arcilla
desecada. Cuando el nivel del agua vuelve a aumentar, estas costras son
cubiertas de sedimentos frescos y su contenido de humedad aumenta, pero
a pesar de ello \! bajo, f do capas o lentes de
arcilla preconsolidada entremezcladas con capas de arcilla normalmente
consolidada.
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Si una capa de arcilla resistente se encuentra situada sobre otra capa
de arcilla blanda de la misma naturaleza, salvo raras excepciones, la dife-
rencia en consistencia proviene de que la capa superior ha sido preconsoli-
dada por desecacién. Atn més: si la capa superior estuvo expuesta por
mucho tiempo a la atmésfera, es muy probable que haya sido decolorada

r oxidacién. Por ejemplo, en Chicago se encuentra una espesa capa de
arcilla blanda normalmente consolidada de color grisceo cubierta por una
capa resistente preconsolidada de arcilla amarilla y gris de un espesor com-
prendido entre 0,60 y 1,80 metros. En el sur de Suecia se han encontrado
capas de arcillas glaciares preconsolidadas situadas entre capas de arcilla
blanda | idadas de la misma \! En algunos casos,
las costras resistentes se pueden haber formado sin emerger, por un proceso
de trasformacién subacua o por intercambio de bases (Moum y Rosenqvist,
1957).

En la figura 13.8 se muestra por medio de diagramas dibujados en
escala aril ica la infl ia que la lidacién ejerce sobre la corres-
pondencia entre presién y relacién de vacios. La figura 13.8a representa
Ia relacién entre ¢ y p para la parte normalmente consolidada de la arcilla
del estrato B de la figura 13.7 y la figura 13.8b esta misma relacién para
la parte preconsolidada del mismo estrato. En ambos diagramas el punto @’
representa el estado de la arcilla antes de que se iniciara la erosion, en cuyo
momento el nivel freatico estaba situado por arriba del estrato A y la presion
unitaria efectiva sobre todo el estrato B era igual a p,. Como la erosi¢n
estuvo unida a un descenso de la capa fredtica con poco cambio de la pre-
sién total que soportaba la parte izquierda del estrato B, la presion efectiva
sobre éste aument6 de py’ a po y el punto que representa el estado de la
arcilla (figura 13.8a), se desplazé de a’ hasta a.

(a)
Arcilla normalmente Consoljdada

\\ e °

i
de,
=T

Relacidn de vaclos €
D
7
/

0 P Pt 2 o Pl
Presidn efeclive Presiin efecliva

Fig. 13.8. (a) Relacién entre e y p, en e! terreno, para u
conso’idada: (b) relaciones entre ¢ y p para una arcilla

a normalmente
r preconsolidada.
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En la parte derecha del estrato B, el descenso de la capa fredtica tuvo
I 7ar en forma simultinea con la erosion de la mayor parte de la sobrecarga
y la presién efectiva disminuyé de p,’ a p, pasando la arcilla del estado
@ al estado b (fig. 13.8b), originindose solo un pequefio aumento de la
relacién de vacfos.

Un aumento Ap de la presién efectiva que soporta la parte normalmente
consolidada del estrato B, ocasionado por ejemplo por la construccién de un
gran edificio en el terreno alto, reduce la relacién de vacios de la arcilla
situada debajo de su fundacién en la cantidad Ae, (fig. 13.84), y la arcilla
pasa del estado a al estado d. Un incremento similar de la presién efectiva
sobre la parte preconsolidada del estrato B reduce la relacién de vacios en
Ae, (fig. 13.8b), y la arcilla pasa del estado b al estado d.

Si se tomasen muestras alteradas de las dos partes del estrato B, se
tendrfa probablemente la impresién de que la arcilla preconsolidada es més

Fidad id

blanda que la ‘ pues el de humedad de
1a parte preconsolidada del estrato, en el momento de extraer la muestra, seria
apreciablemente mavor que el que le de a la parte \l

consolidada. A pesar de esto, si Ap es menor de aproximadamente un medio
de la diferencia py’ — po, la compresién Ae, del estrato preconsolidado serd
mucho menor que la compresién Ae, del estrato normalmente consolidado.
Esto se debe al hecho de que el punto que representa el estado en el terreno
de la arcilla normalmente consolidada se desplaza de @ a d (fig. 13.8a) en
la curva que indica la disminucién de la relacién de vacios para una presién
que aumenta en forma constante, mientras que para la arcilla preconsoli-
dada lo hace en la curva de recompresiéon desde b hasta d (fig. 13.8b).
Ahora bien, como indican las figuras 13.3 y 13.4, la inclinacién de la curva
de recompresién es mucho menor que la de compresién directa.

Haciendo ensayos de consolidacién sobre muestras representativas, se
puede derivar alguna idea de la i6n que la parte idada del
estrato B experimentar4 bajo el peso del edificio. Sin embargo, debido pre-
cisamente a la preconsolidacién, la curva e-p del suelo en el terreno suele
diferir notablemente de la que se obtiene en ensayos de laboratorio. La
magnitud de esta diferencia depende del grado de alteracién de las muestras.

Si la muestra est4 muy alterada, en el laboratorio la relacién entre e y p
se asemeja a la curva empinada K, de la figura 13.8b. Si a las ordenadas
de esta curva les agregamos la distancia bg se obtiene la curva K,, que pasa
por el punto b que indica el estado de la arcilla en la naturaleza, pero aun
asi, la experiencia demuestra que la curva K,” no tiene ninguna semejanza
con la linea bd que representa la consolidacién en el terreno.

Cuando el ensayo de consolidacién se efectia sobre una muestra cuida-
dosamente cortada de una excavacién realizada en el terreno, se obtiene
la curva K,. Si a las ordenadas de esta curva se les agrega la distancia ch
se obtiene la curva K,’ que pasa por b. Aunque la inclinacién de K. es
mucho menor que la de K/, se ha hallado que, si Ap es menor de
més o menos la mitad de la diferencia py’ — po, la compresién de la arcilla,
calculada sobre la base de K.’ es todavia dos a cinco veces mayor que la
compresién de la arcilla en el terreno. Por esta razén, en arcillas precon-
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solidadas la extrapolacién de los resultados de ensayos a las condiciones
reales del terreno es muy incierta, cualquiera sea el cuidado que se haya
tenido en la extraccién de las muestras.

El cdlculo, con la férmula 13.11, de la relacién entre ¢ y p para una
arcilla con un limite liquido dado, conduce a una curva que pasa por b y
es mas empinada que K,’. Las ordenadas de esta curva, medidas desde una
horizontal que pase por b, son por lo menos iguales al doble de las ordenadas
de K./, las que a su vez son de dos a cinco veces mayores que las de la
linea K’ que indica la relacién entre e y p en el terreno. Por ello, el uso de
la férmula 13.11 para estimar la compresibilidad de una arcilla preconso-
lidada, conduce a valores comprendidos entre 4 y 10 veces mayores que
Jos valores reales. Como, por otro lado, la misma ecuacién proporciona
valores razonablemente exactos cuando se utiliza para arcillas normalmente
consolidadas, resulta obvio que la historia geolégica de una arcilla, en lo
que respecta a las cargas que ha soportado en el pasado, es de extraordi-
maria importancia practica.

En el caso ilustrado por la figura 13.7, la presién maxima de consoli-
dacién p,” puede calcularse en forma bastante exacta en funcién de las
evidencias geologicas. La geologia y la fisiografia de la regién puntualizan,
sin dejar lugar a dudas, que la superficie original del terreno estaba situada

0

Presién p. (escala log)

Fig. 13.9. Diagrama que muestra la construceién grafiea usada
cominmente para determinar el va’or maximo de la presién de
consolidacion (segin A, Casagrande).

al mismo nivel o por encima del terreno alto actual y que, ademas, la napa
freitica llegaba hasta muy cerca de dicha superficie original. Pero, si la
evidencia geologica no es tan clara o si la preconsolidacién fue causada por
desecacion o por el peso de una capa de hielo que se derriti6 sin dejar sefia
alguna de su espesor, la estimacién geolégica de la méxima presién de conso-
Bdacién es muy incierta. En tales casos, el tinico procedimiento que queda
para obtener por lo menos una idea general del valor de py consiste en
estimarlo en funcién de los resultados de ensayos de laboratorio.

Se han propuesto varios métodos para detérminar, en funcién de los
resultados de ensayos de laboratorio, el valor de la méxima presién de con-
solidacién. La figura 13.9 (A. Casagrande, 1936b), que representa la cur-
va e-log p de una muestra inalterada de arcilla, ilustra uno de los métodos
mis utilizados. Por el punto ¢, en que la curva tiene el minimo radio de
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curvatura, se traza una linea horizontal y una tangente a K,. La bisectriz
del 4ngulo a que forman estas dos rectas intercepta a la continuacién de la
parte recta de K, en el punto d, cuya abscisa se supone que es igual a py'.

El método indicado en la figura 13.9 se basa en la observacién del
efecto que la carga y descarga tiene en la relacién de vacios de muestras
inalteradas de arcilla y provee una buena concordancia con la presién efec-
tiva resultante del peso de las capas sobrepuestas en depdsitos que se
sabe que estin normalmente consolidados, siempre que los ensayos se hayan
hecho con muestras inalteradas de la més alta calidad. En los pocos casos
en los cuales la méxima presién de consolidacién de una arcilla preconso-
lidada ha sido fehacientemente determinada por evidencia geolégica u otros
medios independientes, la concordancia entre la presién de consolidacién
méxima real y la d da por medio del dimi 4fico ha sido
bastante satisfactoria, siempre y cuando las muestras utilizadas para los ensa-
yos de consolidacién fuesen inalteradas.

Cuando una arcilla ha sido altamente preconsolidada, puede darse que
en un ensayo de consolidacién no resulte posible incrementar la presion
mucho més all4 de la méxima presién de preconsolidacién y que la parte
recta del diagrama e-log p no quede bien definida. Sin embargo, cuando
1a magnitud de la preconsolidacién permite determinar bien esta parte de
1a curva, se puede obtener una mejor aproximacién a la curva e-log p real
del suelo en el terreno por medio de un procedimiento grafico debido a

} 1953, El dimiento requiere descargar la muestra en
incrementos, después que se ha alcanzado la mixima presién del ensayo,
con el objeto de obtener una curva de descarga de laboratorio. La curva
de idacién de lat io se por K, en la figura 13.10. El
punto b representa la relacién de vacios e, y la presién efectiva p, causada
por el peso de los estratos que cubren la arcilla en el terreno y que la solici-
tan antes del muestreo. La curva e-log p debe pasar por este punto
v la linea vertical define g/, como la méxima presion de consolidacién
determinada por el procedimiento grifico de la figura 13.9. La parte
de la curva real e-log p en el terreno, comprendida entre p, y p,, es
una curva de ién. Como en el lab io hay muy poca dife-
rencia en la inclinacién de las curvas de descarga y recompresién, se supone
aue en el terreno la curva entre p, y p, es paralela a la curva de descarga
de laboratorio. Con esta idea se traza una linea que pase por b paralela
a cd. Su interseccién con la vertical que pasa por p, se designa @’. Para
presiones superiores a p,, se supone que la linea recta a’f representa el com-
portamiento en el terreno, donde f es la interseccién de la extensién hacia
abajo de la parte empinada recta de K, y de la ordenada que corresponde
ae= 0.de, Entre by ¢ se traza una curva suave como la indicada en la
figura 13.10.

Para los propésitos de la prictica es con frecuencia suficiente saber si
una arcilla es o no altamente preconsolidada. Esta decisién puede realizarse
usualmente sin necesidad de recurrir a la construccién gréfica de la figura 13.9.

Si una arcilla es normalmente consolidada, los puntos b de la figura 13.5
se hallan invariablemente situados a la izquierda de los puntos a, de modo
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que si se han ensayado varias muestras inalteradas de un estrato de arcilla y
si todos los puntos b obtenidos de los ensayos estén a la izquierda de los a
el valor de py’ es seguramente no mucho mayor que la presién que la arcilla
soporta en la actualidad, asi que el efecto que la preconsolidacién pudiera
tener sobre el asentamiento puede despreciarse. Si por el contrario, la presién
de preconsolidacién es mucho mayor que la presién actual, por lo menos algu-
nos de los puntos b estén situados a la derecha de los a. En este caso, el asen-
tamiento de la estructura a construir sobre la arcilla ser4 pequefio comparado

&

—

K

~N

Relacion de vacic

Aprox. 0de,———+— ~ —-——4/»—-4

2 %
Presian (esc. log )
Fig, 13.10. Construcciin grifica para estimar fa relacion que
existe en ! terreno entre ¢ y p para una arcil'a preconsolidara
(segiin Schmertman, 1953).

con el calculado en funcién de los resultados de ensayos, pues la relacion entre

las curvas de consolidacién en el laboratorio y en el terreno, para una arcilla

de este tipo, se asemeja a la que existe entre las curvas K,/ y K’ de la figura
13.8b.

Sl parte de un estrato de arcilla normalmente consolidada ha sido pre-
d ido de humedad de las capas preconsoli-

dadas es relnhvnmente bs]n de modo que la situacién y el espesor de estas

capas puede deducirse del perfil de contenidos de humedad. Cuando se hace

e célculo de i las capas das pueden f;

suponerse incompresibles.

Arcillas inalteradas extrasensitivas

Para las arcillas inalteradas ordinarias la curva K, del diagrama e-log p,
(fig. 13.5) es aproximadamente parabdlica. En cambio, para las arcillas
extrasensitivas tiene la forma indicada por K, en la figura 13.11. Permanece
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précticamente horizontal hasta que la presién sobre la muestra se aproxima
o excede en algo la presién efectiva p, que soporta en el terreno, a partir
de cuyo instante se torna hacia abajo de una manera bastante abrupta. A
medida que la intensidad de la presién aumenta, la inclinacién de la curva
de nuevo decrece apreciablemente hasta que al final pasa a constituirse en
una linea recta inclinada K;. La prolongacién hacia arriba de la tangente
a la parte empinada de K, en su punto de inflexién ¢ intercepta a la hori-
zontal que pasa por ¢, en el punto b’

Si el depésito de arcilla itiva fuese y
la muestra perfectamente inalterada, podria esperarse que b’ coincidiese con
¢l punto 4, que tiene por coordenadas (po, €,). Si la muestra fuese lige-
ramente alterada, b’ debiera situarse hacia la izquierda de a. Teniendo en
cuenta estas condiciones, la construccién de un edificio que contribuye solo
con un muy pequefio aumento a la presién p, debiera ser seguida de un
dramético asentamiento de la obra. En la realidad se ha encontrado que,
en general, es posible incrementar la presién desde p, a un valor mayor
po + Aps sin que se produzca un asentamiento desproporcionado, pero que
para valores de A, que exceden Ap,, €l comportamiento corresponde al que
se obtiene de una curva e-log p por lo menos tan empinada como lo es
1a parte més vertical de la porcién superior de K, (fig. 13.11). La facultad
de una arcilla extrasensitiva de sostener sin mayor asentamiento una presién
que exceda la presién existente en el terreno puede ser, en algunos casos,
una consecuencia de un ligero grado de preconsolidacién similar al tratado
en el apartado anterior. Por otro lado, puede ser la consecuencia del des-
arrollo de fuerzas de adherencia entre las particulas de arcilla (articulo 4).
Por ello, la fuerza Ap, se d ina, a veces, resi: de adh ia (Ter-
zaghi 1941a).

Cuando se puede estimar esa resistencia de adherencia, es dable apro-
ximarse a la curva K en el terreno de la siguiente manera. La parte recta
inferior de K, se extiende hacia abajo hasta el punto f sobre la ordenada
e = 0de,. El punto b se sittia en la linea e = ¢, a un valor de p igual a
po + Ap,. Finalmente, se traza una linea vertical por el punto f que
intercepta a la horizontal que pasa por ¢ = €, en el punto A. La curva K
se construye de tal manera que, para cualquier valor de e, la relacién entre
Ia distancia horizontal que va desde K hasta fA y la distancia horizontal que
va desde K, hasta fA sea igual a:

L bA

L T A

En algunas localidades, como la ciudad de Méjico, la resistencia de adhe-

rencia puede estimarse bastante bien sobre la base de la experiencia de obra.

* Pero si no se puede hacer una estimacién fehaciente, es preferible suponer
que los puntos b y b’ coinciden.

La linea K, puede obtenerse énicamente ensayando una muestra inalte-

rada. Sila muestra se encuentra muy alterada o ha sido amasada y mezclada

con suficiente agua para trasformar la arcilla en una pasta espesa, la curva K,
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del material amasado se parece en todos sus aspectos a la curva K, (fig. 13.5)
de las arcillas ordinarias, siendo précticamente recta sobre una gran extensién
de su desarrollo. Su inclinacién es algo menor que la de la tangente K, a la
parte inferior de la linea K, de la figura 13.11. En otras palabras, la alteracién
de la estructura de Ia arcilla destruye las propiedades responsables de la fuerte
flexién que tiene la linea K, por debﬂ)o del punto b de la figura 13.11. Por
ello, los datos necesarios para construir la linea de consolidacién en el terreno
de las arcillas pus i

de consolidacién sobre muestras i
testigos a piston con tubos de pared delgada (articulo 44) se obtienen, con
frecuencia, muy buenas muestras inalteradas de arcillas extrasensitivas, porque

Tiorad £ d

&

Relocion de vocios,e

Aprox. Otef-

%
Presion (esc log.)

Fig. 13.11. Relaciones entre e y p para arcillas extrasensitivas.
En el laboratorio: K. amasada, K. inalterada. En el terreno en su
estado natural: K.

el sue!o en el borde cortante del sacatesngus estd tan completamente amasado
que I no ofrece ala ya que, a medida que
el tubo sacatestigos se introduce en el terreno, se forma una delgada vaina
protectora de suelo casi sin friccién que rodea al corazén no distorsionado.

Si la arcilla es extrasensitiva, la inclinacién de la parte superior de la
" curva K de consolidacién en el terreno puede ser varias veces mayor que la
de la curva K, del suelo amasado. Para tales arcillas, el método aproximado
de calcular la compresién de una capa sobre la base de la ecuacién 13.11
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proporciona simplemente un limite inferior, pues la consolidacién real puede
legar a ser varias veces superior. Afortunadamente, estos tipos de arci-
Ila son més bien raros. Involucran las arcillas de origen volcinico de
Ia ciudad de Méjico, ciertos tipos de arcillas marinas del sudeste de Cana-
d4 y de los paises escandinavos y varios tipos de arcillas altamente orgéni-
cas. Si una arcilla tiene un limite liquido mayor del 100 por ciento, o bien
si su contenido natural de humedad a una profundidad de 5 a 10 metros
debajo de la superficie es mayor que el limite liquido, o también si contiene
un porcentaje grande de materia orgénica, es probable que tenga como

isticas de lidaci indi por la figura 13.11. La sensi-
bilidad S, (ecuacién 7.1) de estas arcillas es siempre mayor de 4, mientras
que para arcillas ordinarias es menor. Si la sensibilidad de una arcilla es
mayor de 8, es casi seguro que tiene las caracteristicas de consolidacién
ilustradas por la figura 13.11.

Resumen de los métodos para determinar la compresibilidad de
estratos naturales de arcilla

Si el suelo situado debajo de una estructura contiene capas de arena
o arcilla compacta que alternan con otras de arcilla blanda, la compresi-
bilidad de los estratos de arena y de arcilla compacta puede despreciarse.

La compresibilidad de las capas de arcilla depende principalmente
de dos factores: el limite liquido del suelo y la magnitud de la méxima
presién que ha actuado sobre la arcilla desde que fue depositada. Si esta
presién nunca ha excedido a la presién efectiva que hoy le impone la
cubierta, se dice que el material es normalmente consolidado; en caso con-
trario, que es preconsolidado.

La compresibilidad de una capa de arcilla normalmente consolidada
con un limite liquido conocido puede estimarse en forma aproximada por
medio de la férmula empirica 13.11, siempre y cuando la arcilla no tenga
propiedades raras. Pero si la arcilla tiene un limite liquido mayor de 100,
o si su contenido de humedad a una profundidad de 5 6 10 metros es mayor
que el limite liquido, o bien, si contiene un alto porcentaje de materia
orgénica, la compresibilidad de la capa puede resultar muchas veces supe-
rior a la calculada con la férmula 13.11. Por ello, si debe construirse un
edificio encima de una capa de arcilla de este tipo excepcional, es acon-
sejable determinar su compresibilidad por medio de ensayos de consolida-
cién sobre muestras inalteradas.

La compresibilidad de una arcilla preconsolidada depende no solo del
limite liquido del suelo sino que también de la relacién Ap/(pa’ — po),
en la que Ap es la presién que la estructura agrega a la presién existente
Po, ¥ Po’ €s la méxima presién que ha actuado sobre la arcilla en su historia
geolégica. Si esta relacién es menor del 50 por ciento, la compresibilidad
de la arcilla suele ser del 10 al 25 por ciento de la que corresponde a una
arcilla similar 1 lidad esta relacién, el efecto
que la preconsolidacién ejerce sobre la compresibilidad de la arcilla dismi-
nuye y, para valores mayores del 100 por ciento, la influencia de la precon-

lidacién sobre el i puede d i
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La preconsolidacién de una arcilla puede deberse: al peso de estratos
de suelo que fueron eliminados por erosién, al peso de hielo que luego se
derriti6, o a la desecacién. Si se debe a una carga que fue eliminada, la
sobrepresién que actué sobre el suelo fue la misma en todos los puntos
de una linea vemu.l que pelwtm en el mbsuelo, pero si se debe a la dese-
cacién, la hacia abajo a partir de la

ficie expuesta a la ién, y el espesor total de la capa precon-
!ohdada puede no exceder de un metro o dos °.
compresibilidad de mantos de arcilla altamente preconsolidados es
y puede a menos que el ingeniero
se vea precisado a construir sobre un espeso estrato de arcilla compacta
una estructura muy grande y pesada que seria dafada hasta por un asenta-
miento dxferencul modersdo En este caso, si el problema justifica un célculo
de ensayos de idacién sobre muestras
Iterad emaidu de pref ia de i a cielo abierto. La
fuente y la i ia de los errores i dos en los célculos de asenta-
mientos basados en los resultados de ensayos sobre tal tipo de muestras
se trataron en la pégina 7:

Problemas
1. Un estrato
un espesor de 7,50 metros. Su pla
de 10,50 metros jo
Bum; Ia arcilla es del 40 por ciento y el peso

578 gramos por centimetro cibico. Entre la superticie y g e
en arena fina y la nay  tiene u nivel o 450 metros do profundidad. El peso bt
sumerg)do ‘promedio arena es de 1040 kg por metro cibico y, por otro lado, de la
evidencia geolégica, se e que la arcilla es normalmente consolidada. El peso del
edificio a construir sobre la arena aumenta la presién existente sobre la arcilla en 12 kg
por centimetro cuadrado. Calcilese el asentamiento promedio del edificio.
Solucidn: 28 centimetros.
2. El estrato de arcilla B de la figura 13.7 tiene un espesor de 7,50 metros y
fano_superior exth st a. une peobundied do § Moty por deben d61 G
medio de las aguas del rio y a 10,50 metros por debajo del terreno natural. La superficie
el terreno al ita el valle, tiene una cota de 45 metros por encima del terrens
natural y oﬂg)n.}menu la napa estaba a 1,50 metros por encima de la super La
arcilla estd cubierta por un estrato de arena que tiene el mismo tari el
del problema anterior. Calctlese la mixima presién de consolidacion pm la mitad
derecha del estrato.
Solucidn: 4,5 kg por centimetro cuadrado mayor que la presién que soporta en
k actualidad.
8. El edificio indicado en el valle de la figura 13.7 aumenta la presién_sobre
el estrato de arcilla en un valor de 1,2 kg por centimetro cuadrado. El limite liquido

° La observacién se refiere a suelos de origen marino o lacustre formados por un
proceso continuo y uniforme. En cambio, en zonas donde el depésito de suelo estuvo
ometido por largos periodos a Ia acién de ua dlima iid o semilrido, existen espesas
formaciones idadas por desccacién que alcanzan decenas de metros. Como en
aitunss do shas Ta descoacis 30 produjo a mocida qus el depie hevta, o, Exste
elacion definida entre profundidad y magaitad de Ja proconsolidacién. El subsuclo de

wdad de Buenos Aires constituye un caso tipico (N. del T.
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promedio de Ia arcills es del 45 por ciento. Los datos relativos al espesor del estrato
3 e la_posicién del lugar son los mismos del problema 2. EI contenido de humedad
romedio de la arcilla es del 35 por ciento y el peso unitario e las particulas sdlidas
e arcilla de 2,78 gramos por centimetro cibico. Estimense los limites superiores ¢
inferiores del asentamiento del edificio.
Solucién: No més del 25 por ciento de 35 centimetros, o sea 8,8 centimetros y
probablemente no menos del 10 por ciento de 35 centimetros, es decir, unos 3,5 centiretros.

Lecturas seleccionadas

Un estudio_general de las propiedades in eriles de los sedimentos, con énfasis
sobre su compresibilidad, se encuentra Temg‘ K. (1955a): “Influence of geological
factors on the engineering properties of sediments”, Economic Geology Fiftieth Anniversary
Volume, phgs. 557-618. ﬁ articulo incluye una lista de referencias cuidadosamente selec-
cionadas. A pesar de estar escrito para familiarizar a los mjeé!ogm con los_aspectos
ingenteriles de las pro) des de los sedimentos, el articulo es también de mucho
interés para los ingenieros.

ART. 14 CONSOLIDACION DE CAPAS DE ARCILLA

En el articulo anterior se hizo menci6n a la lentitud con que se desarrolla
la compresién de una arcilla, cuando se aumenta la carga que la misma
soporta. En una pequefia parte, esta lentitud se debe a un ajuste gradual
en la posicién de los granos, ajuste que se produce tanto en arenas como

0

Presiin unitiria £ A
[N ) -

Fig. 14.1. Dispositivo para demostrar en forma mecénica comio se prodnce
la consolidacién.

en arcillas. Pero en arcillas, la causa principal tiene como fuente la muy
baja permeabilidad que estos suelos poseen, razén por la cual se mecesita
mucho tiempo para que, con el aumento de presiones, el agua excedente sea
drenada y se restablezca el equilibrio en este aspecto. La disminucién gra-
dual del contenido de humedad a carga constante se denomina consolidacidn.

El efecto mecénico de la lentitud con que, a raiz de la baja permea-
bilidad, se desarrolla la compresién de una capa eléstica sometida a una carga
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puede con el disp indicado en la figura 14.1.
Este consiste en un recipiente cilindrico provisto de una serie de pistones
separados por resortes. El espacio entre pistones se halla lleno de agua y
los pistones estin perforados. Cuando sobre el pistén superior se aplica
una presién unitaria p, en el primer instante, la altura de los elésticos per-
manece inalterada, pues no ha habido tiempo suficiente para que salga el
agua situada entre los pistones y, como los elisticos no pueden sostener
carga a menos que su altura disminuya, en dicho primer instante, toda la
carga es da por una sob i i ica hiy, = p del agua.
En este momento, el agua en todos los tubos piezométricos alcanza la altura
uniforme h;.
Después de trascurrido un corto tiempo t,, parte del agua del primer
compartimento habré salido, pero los compartimentos inferiores estarin ain
i lenos. La disminucién de volumen del compartimento supe-
rior va acompaiiada de una compresién del conjunto superior de elsticos,
de modo que éstos empiezan a sostener parte de la presién p al mismo
tiempo que la presién del agua en el compartimento disminuye. En los
i inferiores las condici atn inalteradas. En
este instante, los niveles del agua en los tubos piezométricos estin situados
sobre una curva #, que se confunde con la horizontal a la altura hy. La
compresién o disminucién de espesor del conjunto de pistones y resortes es en
este momento igual a S;. Toda curva, como la ¢, que une los niveles piezomé-
tricos en los tubos en un instante dado, se denomina una isdcrona. Con el
trascurrir del tiempo, los niveles del agua en los tubos siguen decreciendo
para adoptar posiciones como la indicada por la_curva t, hasta que final-
mente, después de un tiempo muy largo, la sobrepresién hidrostitica se
hace muy pequefia y la compresién final adquiere el valor § = S,. Para
una arcilla, la compresién final es funcién de la altura del estrato y viene
determinada por la férmula 13.4. La relacién:

v -2 (14.1)
el grado de consolidacidn al tiempo t.
i: Tiempo ¥ Log. okl tiempo ¢
g* 2 (@ b)
s \ N
s
ka
i
13 §

. Fig. 14.2. Curvas tiempo-consolidacién. Las lineas llenas representan dicha
relacién para el mecanismo indicado en la figura 14.1. Las lineas puntea
para una muestra de arcila con caracteristicas de consolidacion similares

(segiin A. Casagrande).
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La velocidad de consolidacién de un sistema de pistones y resortes puede
calcularse sobre la base de los principios de la hidrdulica, Las curvas llenas
de las figuras 14.2a y b representan la relacién entre el grado de consolida-
cién y el tiempo trascurrido desde la aplicacién de la carga para un sistema
de este tipo.

La velocidad de consolidacién de una muestra de arcilla puede deter-
minarse en el laboratorio por medio del ensayo de compresién confinada
descrito en el articulo 13. Hasta un grado de consolidacién del 80 por ciento,
la forma de las curvas i les tiempt lidacién es muy similar
a la que tienen las curvas que den a los sistemas elasticos-pistones,
pero a partir de dicho punto, en lugar de tender a una asintota horizontal,
Tas curvas de las arcillas contintian con una suave inclinacién, como lo indican
las lineas punteadas de la' figura 14.2.

En el grifico semilogaritmico (fig. 14.2b) las lineas punteadas pueden
ser rectas o bien ligeramente curvas. La inclinacién media de la porcién

«.[" Muesiras dw una perforacidn en Neeva Orleans
o
. *.3 Hveclius exthaides de fos lim
& | .TMuesiras edraidas e obas focalidades.
3
H
3
%/&‘
b 4 2
3 .
i o *
¢ R .
§ . [®e N
-3 $9% o
_§ 190 2,
H 5
3
&
& D ;
Limite liguide en por creale

Fig. 11.3.  Relacién entre limit: liquido y coeficiente de cousolidacién para
muestras inalteradas de arcilla.

punteada es muy diferente para las distintas arcillas. Para las arcillas orgé-
nicas Ja inclinacion inicial puede ser casi tan grande como la de la curva
llera. La lidacién progresiva, d r las curvas llenas, se
conoce como consolidacién primaria, mientras que la representada por la
- distancia vertical entre las curvas llenas y las punteadas, como efecto secun-
dario. El efecto dario es probabl una ia del hecho
de que la compresién de una capa de arcilla estd asociada con el desliza-
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miento mutuo entre granos. Como la adherencia entre granos deriva de la
existencia de capas de agua adsorbida con una muy alta viscosidad (articulo
4), la resistencia de estas capas a la deformacién tangencial demoraria la
compresién, aun cuando el retardo en tiempo proveniente de la baja per-
meabilidad de la arcilla fuese despreciable. En el sistema de pistones y
Tesortes a los cuales correspoude Ia consolidacién primaria, la demora en

se debe ala al rapido escape del agua

excedente.

En los suelos inorgénicos el ritmo de los asentamientos originados por
el efecto secundario varia entre casi 0 y aproximadamente 2 centimetros
por afio. A pesar de que el efecto secundario se puede observar y medir
durante la ejecucién de los ensayos de consolidacién, los resultados de los
varios intentos realizados para predecir el asentamiento de estructuras de
tamafio natural provocado por el efecto secundario, utilizando para ello los
resultados de laboratorio, todavia no han proporcionado resultados consis-
tentemente satisfactorios.

Resultados de ensayos de consolidacién efectuados sobre muchas mues-
tras de arcilla han revelado la existencia de varias relaciones simples. Para
una arcilla dada, el tiempo necesario para alcanzar un grado de consoli-
dacién dado aumenta en proporcién al cuadrado del espesor de la capa y,
para capas de igual espesor, dicho tiempo aumenta en proporcién lineal
con el valor m,/k, en el que m, es el coeficiente de compresibilidad volu-
métrica (férmula 13.3), y k el coeficiente de permeabilidad. La relacion:

k1

2, = — = 2
¢,(cm?/seg) e 72 (14.2)
se conoce como el i de lidacién. Con la disminucién de la
relacién de vacios tanto k como m, disminuyen répidamente, pero la rela-
cién k/m, es bastante constante dentro de un intervalo grande de presiones.
El valor de c, para las distintas arcillas disminuye de una maneca general
con el limite liquido, como lo muestra la figura 14.3, en la cual, las abscisas
representan valores del limite liquido y las ordenadas los valores correspon-
dientes del coeficiente de consolidacién de muestras inalteradas de arcilla
bajo presiones normales comprendidas entre 1 y 4 kg por centimetro cua-
drado. La figura muestra que el coeficiente de consolidacién de arcillas

con un mismo limite liquido varia dentro de limites extensos.

Si se retira la presion que actiia sobre un estrato de arcilla, por ejemplo,
excavando un pozo o un tinel, la expansién volumétrica de la arcilla comiin-
mente no empieza hasta después de una semana o mis de haber terminado
la excavacién. Asimismo, en algunos pocos casos se ha observado que la
consolidacién de tales estratos por la accién de cargas impuestas no se inicia
sino después de algunas semanas de haber aplicado la carga. Estos retardos
((ue experimenta la arcilla para reaccionar bajo el efecto de un cambio de
tension, asi como también el efecto secundario y la influencia que la mag-
nitud del incremento de presién tiene sobre c,, no se pueden explicar por
medio del simple concepto mecénico en que se basa la teorfa de la conso-
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lidacién de modo que sus caracteristicas y las condiciones bajo las cuales
se producen solo pueden investigarse por observacién directa.

A pesar de las simplificaciones radicales que implica, la teorfa de Ia
consolidacién sirve a un propdsito til, pues permite, en base a los resultados
de ensayos de laboratorio, hacer por lIo menos un célcu]o aproximado de la
velocidad con que se do por la consoli-
dacién. Por esta razém, dicha teoda se presenta en forma breve en el
artfculo 25 de la parte 2.

Problemas

1. Los resultados de un ensayo de consolidacién sobre una muestra de arcilla
con_un espesor de 2 centimetros indican que la mitad de la consolidacién total se
produce durante los primeros 5 minutos. En condiciones similares de drenaje, jcuinto
Bl un ehificio obmsiraido encima de una capa de Ja misma arcille, de 3,60 metros
de ., para experimentar Ia mitad de su asentamiento total? (Desprecie el efecto
secundario).

Solucidn: ¢ = 112 diss.

2. La relaciin e vacios do I arcilla 4 disminuys de 0572 8 0505 por i cambio
de presion de 1,2 a 18 kg por cm cuadrado. Bajo el mismo incremento de presion,
elomién de vacios de ia areila B disminuyb de 013 a 0,597. El espesor de A era 15
veoss suporior al de B, y sia embarge, el tiempo requerido.para alcaazar el 50 por lento
de Ia consolidacién fue'tres veces mayor para la muestra B que para la A. (Cuil es
relacién entre los coeficientes de permeabilidad de A v de B?

Solucién: 81 a 1.

3. El subsuelo en que ests construido un edificio consiste en un espeso depdsito
de arena que contiene en su parte media una capa de arcilla blanda de 3 metros de
espesor. En el laboratorio, una muestra de arcilla de 2,5 centimetros de espesor, drenada
por arriba y por abajo, alcanza el 80 por ciento de la consolidacién en una hora. ¢Cuénto
tiempo se ‘mecesitaré para que €l estrato de arcilla alcance un grado de consolidacién
del 80 por ciento?

Solucién: t = 600 dias.

ART. 15 TENSIONES Y DEFORMACIONES DE LOS SUELOS

Consideraciones practicas

Las relaciones entre tensiones v deformaciones determinan en los suelos
de las por éstos, como asimismo el
cambio de presién o empuje provocado por pequefios movimientos de los
muros de sostenimientos u otros elementos de soporte o de retencién.
Cuando el i de una fundacién se debe ! ala
consolidacién de estratos de suelo situados entre capas de materiales relati-
vamente incompresibles, ‘aquél puede ser calculado o estimado como se
exphca en el articulo 13. Sin emhzrgo, este procedimiento simple es véhdo
cuando la_defor de las capas
d i defc ion vertical. En todas las
otras condlcmnes la aphcacnén local de cargas causa un desplnzsm:enta dela
masa de suelo en todas las y las
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que ina el despl i son lejas para ser d:
en la forma de relaci itativas para ser utilizadas en el célculo de

os Por ello, las e

pueden hacerse solamente sobre la base de experiencia lograda en observa-
ciones que se refieren al asentamiento de otros_edificios soportados por
suelos similares. No obstante, como las posibilidades son pequeiias para
que una fundacién propuesta tenga las mismas dimensiones que una exis-
tente, aun una estimacién basada en la experiencia requiere un conoci-
miento de las influencias que sobre el asentamiento ejercen el tamaiio del
4rea cargada, la profundidad de la fundacién y otros factores. Estas influen-
cias se gobiernan en gran parte por las relaciones generales que existen
entre tensiones y deformaciones en los suelos.

La relacién” entre tensiones y deformaciones es mucho més compleja
en los suelos que en los iales de i f: dos, como
el acero, por ejemplo. Mientras que para el acero dicha relacién puede
ser descrita adecuadamente, para muchos propésitos ingenieriles, por medio
de dos constantes que expresan el modulo de elasticidad y el coeficiente
de Poisson, los valores correspondientes para los suelos son funcién de
la tensién, la deformacién, el tiempo y varios otros factores. Atn mds, para
los suelos, la determinacién experimental de esos valores es mucho mds
dificil. Las investigaciones necesarias se llevan a cabo usualmente por medio
de ensayos de compresién triaxial.

Descripcién del aparato triaxial

En un ensayo triaxial, una muestra cilindrica de suelo se somete a una
presion hidrostatica de confinamiento, igual en todas las direcciones, cono-
cida como presion de cimara, a la cual se agrega una presion axial que
puede ser variada independientemente de la anterior.

Los elementos esenciales del aparato triaxial se muestran en forma
esquematica en la figura 15.1. La superficie cilindrica de la muestra se
cubre con una membrana de goma sellada a un pedestal en la parte inferior
¥ a una cabeza en la parte superior. El conjunto esti contenido en una

Presiin axial
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oo b 7 unda
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Fig. 15.1. Disgrama que ilustra sobre las caracteristicas principales
del aparato triaxi
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cémara, dentro de la cual se puede admitir agua bajo cualquier presién
deseada; presién ésta que actia \! en la ficie cilindrica de
la muestra a través de la b de goma y i a través de la
cabeza. La carga axial adicional se aplica por medio de un pistén que pasa
a través de la tapa de la chmara.

Un disco poroso colocado contra la base de la muestra estd comunicado
con el exterior por medio de una tuberfa, de modo tal que, a través de esta
conexién, se puede medir la presién del agua contenida en los poros de la
muestra si no se permite su drenaje. Alternativamente, cuando se permite
el drenaje a través de la conexién, se puede determinar la cantidad de agua
que pasa al interior o al exterior de la muestra durante el ensayo. Las
deformaciones verticales de la probeta, que se producen con el incremento
de las cargas, se miden por medio de un dial micrométrico.

Un ensayo corriente tiene usualmente dos etapas: primero, aplicacién
de la presién de cAmara, y segundo, adicién de la carga axial.

Comportamiento bajo la presion inicial de confinamiento hidrostitico

La muestra que corresponde a la figura 15.2a se supone completamente
consolidada bajo la presién de cAmara p, conocida como la presidn inicial
de consolidacién. Se somete luego a una presién de cdmara instantinea ps.

Si las lineas de drenaje del aparato estin abiertas para que la muestra
pueda drenar libremente, el agua es expelida del suelo y el volumen de la
muestra decrece por un proceso de consolidacién. Cuando la muestra estd
inici saturada, la disminucién de volumen por unidad de volumen
AV/V se produce como lo indica la figura 15.2b, en la cual el tiempo se
ha dibujado en escala aritmética, o bien como indica la figura 15.2¢, donde
est4 indicado en escala logaritmica. La velocidad del cambio de volumen
se produce de acuerdo con las leyes de la consolidacién, tomando debida
cuenta de las condici iculares de bordes iadas con la disposici6
del ensayo. Se observa, por lo comtin, que la consolidacién secundaria es
relativamente pequefia cuando la presién de confinamiento es hidrostitica,
lo cual puede deberse a que no hay aplicadas tensiones tangenciales externas
en este tipo de solicitacién.

Si la muestra estd saturada solo parcialmente, una parte del cambio
de volumen se produce en forma casi instantinea, por compresién del aire
de los poros. El resto del cambio de volumen va asociado con la expulsién
de agua, aire o ambos.

En cambio, cuando antes de aplicar la presién de cémara ps se cierran
las lineas de drenaje, éste no resulta posible y, si la muestra estd saturada,
se observa que la presién de poros se hace igual a la presién de cémara
aplicada ps, como lo muestra la figura 15.2d, y el cambio de volumen es
igual a cero, figura 15.2¢. Sin embargo, si la muestra estd parcialmente
saturada, el cambio de volumen se produce igual, a causa de la compresién
del aire, y la presién de poros correspondientes es menor que para el mismo
suelo en condiciones saturadas. No obstante, para valores mayores de la
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forme inicial ps del ensayo triaxial. (a) Tensiones principa
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(e) Disminucién de volumen en funciin del tiempo c ‘permil
el drenaje.

presion de cémara py, el aire se comprime en mayor magnitud y una mis

grande fraccién del aire libre se disuelve en el agua de los poros. Para ci
valor ps, todo el aire libre se disuelve, con lo cual la muestra se torna s:

ierto
satu-

rada. Para ese estado, la inclinacion del diagrama (fig. 15.2d), que repre-
senta la relacién entre la presién de poros y la presién de cémara, se hace
igual a la que le corresponde a un material saturado. La relacién entre la
presion de poros ug, causada por una presion hidrostitica de confinamiento
Ps, y la presion py se conoce como el coeficiente de presion de poros B

(Skempton 1954). es decir que:

B=1 (15.1)
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Resulta evidente que el valor del coeficiente de presion de poros B
para un suelo inicialmente saturado es igual a 1. Para suelos parcialmente
saturados el valor de B es menor que la unidad.

Si una muestra de arcilla 1 lidada de baja sensibilidad
fuese trasformada en el aparato triaxial en una arcilla extrasensitiva, la
posterior aplicacién de la presién de cdmara causaria el derrumbe de su
estructura metaestable, con lo cual el coeficiente de presion de poros B
subirfa a un valor mayor que la unidad. Este tipo de trasformacién podria,
por ejemplo, producu-se por lavado de las sales que contiene una probeta
de arcilla marina (articulo 4) después que ha sido consolidada bajo una
presién hidrostitica de confinamiento p..

Condici drenadas y no drenad

Las caracteristicas tensién-deformacién de los suelos, como sus relacio-
nes presién-volumen, dependen mucho de que el contenido de agua pueda
o no ajustarse al estado de tensién (A. Casagrande, 1934). Se reconocen
dos condiciones extremas: la condicién drenada, para la cual el cambio de
tension se aplica tan lentamente, respecto de la capacidad de drenaje del
suelo, como para que no se produzca ningiin exceso de presion de poros, y
la condicién no drenada, durante la cual las tensiones se cambian tan rapi-
damente, con respecto a la posibilidad que el suelo tiene para drenar, que
1o se produce disipacién alguna de la presién de poros. Estas condiciones
extremas raramente se realizan integmmente en el (eneno. Son empero,
féciles de producir en el lab i di limites,
constituyen guias valiosas para entender el comportamiento de las masas
de suelo.

Ensayo drenado con aumento de la presién axial

Los ensayos en los cuales se permite la total disipacién de la presion
de poros se conocen como ensayos drenados. En un ensayo drenado se
permite primero consolidar o expandir la muestra libremente bajo una pre-
sién hidrostética de confinamiento ps (fig. 15.3a), hasta que dicha presién
de cAmara se ha trasformado totalmente en una presion efectiva ps que
soporta la estructura granular del suelo. Las deformaciones asociadas con
Ia tensién 7, provienen solamente de un cambio de volumen y, para un mate-
rial isotrépico, son iguales en todas las direcciones. No se representan en la
figura 15.3.

Tan pronto se ha concretado la consolidacién bajo s, comienza la parte
final del ensayo. La tensién axial se aumenta por pequefios incrementos, o
a un ritmo suficientemente pequefio, como para que no se produzcan pre-
siones de poros apreciables dentro de la probeta. Para arenas sueltas o
arcillas de baja d, la relacién entre la
deformacién axial y la diferencia de presién axial Ap se muestra por medio
de la linea llena de la figura 15.3b. Los correspondientes cambios de
volumen se representan con la linea curva llena de la figura 15.3c. El volu-
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men decrece continuamente con el aumento de Ap y se aproxima a un valor
limite. Las relaciones para una arcilla de alta sensibilidad son las que mues-
tran las curvas punteadas.

i se realiza un ensayo similar sobre una muestra de arena densa o una
arcilla all lidada, la curva t que corres-
ponde a un aumento de presién axial Ap tiene la forma indicada en la
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Fig. 15.3. Comportamiento dc una probeta triaxial saturada cnando se

incrementa Ia tension vertical Ap. (a) Tensiones principales que actian

sobre Ia probeta; (b) y (c) Diferencia de tension y cambio de volumen en

funcion de la deformacion especifica para srena suclta y arcilla normal-

mente comolidadas (d) y (o) Difcrencia de temsion 3 cambio de volmen

en funcién de Ia deformacién especi a arena densa y are
mente preconsolidadu.
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figura 15.3d. La curva que representa el cambio de volumen (fig. 15.3¢)
es notablemente diferente de aquella que corresponde a una arena_suelta
0 a una arcilla normalmente consolidada (fig. 15.3¢). El volumen decrece
algo durante los primeros incrementos de carga, pero, con el incremento
de Ia deformacién, la muestra aumenta de volumen y, para deformaciones
grandes, éste es mayor que el volumen inicial, a pesar de que la muestra
se ha acortado en la direccién vertical. La tendencia del volumen a aumen-
tar bajo un incremento de la tensién axial se conoce como dilatancia.

Resulta evidente que existe un valor particular intermedio de la densidad
relativa de una arena, situado entre los estados denso y suelto, para el cual
la arena va a experimentar, en condiciones drenadas, un muy pequefio cam-
bio de volumen. Cuando la relacién de vacfos para grandes deformaciones
es idéntica a la que existia antes de la aplicacién de la diferencia de tensién
axial, se dice que la arena tiene una relacién de vacios critica (A. Casa-
grande 1936a). El significado de Ja relacién de vacios critica se trata en
el articulo 17.

La razén que explica esta diferencia en las caracteristicas del cambio
de volumen de los iales pue isuall facih dose de
arenas. Si una arena esth en un estado suelto, una distorsién tiende a provo-
car el deslizamiento relativo de sus granos para adoptar una posicién
més apretada. Por el contrario, si los granos de arena estin ya inicialmente
en una disposicién muy apretada, no se puede producir una_distorsién de
la muestra sin un incremento de la distancia entre los centros de sus particu-
las, a menos que los granos individualmente se rompan. Para las arcillas,
los fenémenos relacionados con el cambio de volumen son algo més com-
plejos. No obstante, se concibe que la estructura de una arcilla blanda tenga
caractersticas tales como para que sus granos puedan ser ficilmente des-
plazados a una posicién ms compacta, mientras que se puede pensar que
en una arcilla al lidada las Hculas estin tan d
entre s como en una arena densa. Por ello, en este caso, la distorsion estd
asociada con un aumento de volumen.

La inclinacién de la tangente (tension/deformacién) en el punto de
origen de las curvas b y d de la figura 15.3 se denomina mddulo tangente
inicial E; de la probeta. Para pequefias diferencias de presién, Ap, la rela-
cién tensién-deformacién de los suelos se aproxima bastante a la de un
material perfe eléstico y | con médulo de elasticidad E
aunque su valor, para todos los suelos, aumenta con la presién de consoli-
dacién 5, de acuerdo con la relacién: 2

E; = Cp. (15.2)

La figura 15.4 muestra esta relacién para arenas, donde se puede ver
que, para las arenas sueltas, el coefici Ces i ind di
de $, y aproximadamente igual a 100, mientras que, para las arenas densas,
-dicho coeficiente es alto para valores de . bajos y decrece con el aumento
de p.. Para las arcillas, este tipo de relaciones para el estado drenado no
son todavia conoci
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Fig. 15.4. Relacién para arena inicial y la pre-
sién hidrostitica triaxial (segin A. Scheidig).

Ensayos idados no drenados con de la presién axial

Un ensayo en el cual, después que la muestra ha sido inicialmente
llevada a equilibrio hidrostatico bajo la presién de confinamiento ps, no se
permite la disipacién de presién de poros, se conoce como un ensayo conso-
lidado no drenado. Cuando se efectia un epsayo de este tipo sobre una
muestra inicialmente saturada de arena suelta o de arcilla blanda no sensi-
tiva, los resultados son similares a los que indican las curvas llenas de la
figura 15.5b a d. Las curvas punteadas se refieren, en cambio, a arcillas
de alta sensibilidad. Después de permitir el drenaje para que la muestra
llegue al equilibrio bajo la presién de confinamiento ps, se cierran las cone-
xiones de drenaje. Aumentando la presién axial p; = Ap + ps en forma
continua o por incrementos, se obtiene la relacién entre la diferencia de
tensién Ap y la deformacién especifica que muestra la figura 15.5b.

Més atin, a medida que la deformacién especifica aumenta, la presion
de poros u,, asociada con la diferencia de tensién Ap, aumenta como lo mues-
tra la figura 15.5¢. La relacién entre la presién de poros ug producida por
la diferencia de tensién, y la diferencia de tensién misma se conoce como
el coeficiente de presion de poros A (Skempton, 1954), es decir que:

- w
A (15.3)

La relacién entre A y la deformacion especifica se puede derivar de
las curvas de las figuras 15.5b y 15.5¢ y se muestra en la figura 15.5d. En
la mayorfa de las arenas sueltas y de las arcillas normalmente consolidadas
no sensitivas, para bajas deformaciones especificas, el valor de A es menor
que uno, pero aumenta con éstas hasta alcanzar aproximadamente la unidad,
para mani def i i en este valor a través de la
mayor parte del ensayo. En cambio, en arenas extremadamente sueltas y en
arcillas iti licacién de la dife ia de la tensién avial puede
tender a causar el derrumbe de la estructura metaestable del material. Se
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Fig. 15.5. Comportamiento de una probeta triaxial saturada sometida
= ooz conmolidado no dtenado & medida que se increments a diferen-
ia Ap de tension vertical. (a) Tensiones principales que actian sobre In
pmllell, {bJ, () y (d) Diferencia de tensién, presion de poros v coeficien-
te de presion de poros A como funciones de Ja deformacion especifica para

* arena sueha 2 arcilla normalmente consolidada; (e), (f) y (g) Diferencia
de tension, presion de poros y coeficiente de presion de poros A como fun-
cioncs de 1a goried especifica para arena densa y arcilla tamente

consolidada.
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obtienen en este caso las lineas punteadas de las figuras 15.5b a d y el valor
de A puede exceder la unidad (articulo 18).

Cuando se realizan ensayos triaxiales conmlxdados no drenados sobre
una arena densa o una arcilla all los d
se obtienen son similares a los que se representan en las figuras 15.5¢ a g. La
primera muestra la relacién entre la diferencia de tensién axial Ap y la
deformacién especifica. En cuanto a la presion de poros, para pequefias
deformaciones especificas, suele aumentar positivamente, pero, para defor-
maciones mayores, tiende a disminuir y tornarse negativa con respecto a la
presion atmosférica (fig. 15.5f). La disminucién de presion de poros va
asociada con la dilatancia del suelo. Sin embargo, como no se puede produ-
cir un_cambio de volumen porque el drenaje de la muestra estd impedido,
la tendencia a la absorcién desarrolla una deficiencia de tensién en el agua
contenida en los poros.

El coeficiente de preslén de poros Aque corresponde a esta situacion tiene
valor positivo para bajas d con el
aumento de la deformacién y se puede tomar negativo ((ng 15.5g). En este

de difi

respecto el densos o iere
del q a los iales sueltos o

consolidados. Para Ia relacién de vacios critica, una muestra de arena ensa-

yada en dici no drenadas un cambio de presién de

poros muy pequefio o despreciable.

La inclinacién de la tangente al origen de la curva llena o de la curva
punteada de la figura 15.5b representa el modulo tangente inicial E,, para
el suelo en estado consolidado no drenado. Durante un ensayo consolidado
no -drenado de una muestra de arena suelta o de una arcilla normalmente
consolidada, la presion de poros permanece positiva durante todo el ensayo.
Si se representan en la misma escala, la curva tensién-deformacién llena de
la figura 15.5b es més achatada que la correspondiente curva llena de la
figura 15.3b. En cambio, para arena densa o arcilla preconsolidada (fig.
15.5¢), la curva es més empinada que la correspondiente curva de la
figura 15.3d.

Como consecuencia, en la figura 15.4, que representa la relacion entre
Ia presién de confinamiento y los valores de E la curva de Ei, para arena
suelta estarfa situada por debajo de la linea E; de ésta. mientras que, para
arena densa, se situaria por encima de la linea E, correspondiente.

Si al final de su consolidacién inicial bajo la presion de confinamiento
ps, una probeta no esti saturada, el cierre de las conexiones de drenaje
antes de aplicar la presién externa Ap no impide el cambio de volumen, a
causa de que se comprime el aire contenido en ella. A medida que la dife-
rencia de tensién aumenta, la presién de poros también lo hace, no sélo
en el agua sino también en el aire contenido en los huecos. I.a relacién
entre la presion que se desarrolla en el aire y la que se produce en el agua
“es compleja, y la medida por separado de la presién del aire y del agua
contenida en los poros no es todavia un procedimiento de rutina. La rela-
cion tensién-deformacién depende en una medida considerable del grado
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Fig. 15.6. Carvas tensién-deformacién en compresién simple para cuatro
muestras tipicas de arcilla inalteradas (lincas lienas) y amasadas (lineas
punteadas).
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inicial de saturacién. Para los suelos compactados, dicha relacién se ve
también influenciada de una manera significativa por el método de com-
pactacién (Seed et al. 1960).

Ensayo de compresién simple

Cuando una probeta saturada de arcilla que ha sido completamente
consolidada bajo la presién de confinamiento ps se retira de la cimara tri-
axial, la presién ps se remplaza por una presién capilar p; de igual intensidad
(ecuacién 21.4) y, como consecuencia, tanto el oontcmdﬂ de agua como
las tensiones efectivas en la arcilla
Por tanto, si la probeta es luego sometida a un ensayo de compresién simple,
los resultados que se obhenen son pxﬂcnmmente idénticos a los que arroja
un ensayo normal de do no drenado ejf do con el
mismo material.

Cuando la arcilla de que se trata ha sido normalmente consolidada
en el terreno, la presién de consolidacién horizontal p, es siempre algo
menor que la presién vertical 5, que aquélla soporta. La relacién p,/p, parece
estar situada alrededor de 0,6 para arcillas poco plésticas y 0,8 para arcillas
muy pldsticas. Por tanto, si se recupera una muestra perfectamente inalte-
rada, las tensiones efectivas iniciales en su periferia se remplazan por una
presién hidrostética capilar igual en todos los sentidos con una intensidad
aproximada:

= 1/3(. + 2) = 072 09 7, (15.4)

Por ello, los resulmdos de un ensayo de eompreswn sunple, e]ecutado
con una muestra los mis-
mos que se obtienen en un ensayo oonsohdado no drenado ejecutado con la
misma muestra bajo una presién de conhmmlen!o Ps (ecuacnén 15.4). Esta
relacién torna posible obtener inf relativa a
tensién-deformacién de una arcilla bn]o condiciones consohdndas no drena-

sin recurrir al aparato triaxial. La figura 15.6 muestra resultados tipi-
cos. Las curvas llenas indicadas en las figuras 15.6a y 15.6b corresponden a
las curvas llenas de la figura 15.5b a d, mientras que las curvas llenas de la
figura 15.6¢ y d corresponden a las punteadas de la figura 15.5b y d °.

Si los ensayos representados por las curvas llenas de la figura 15.6 se
repiten sobre las mismas probetas después de ser amasadas con un conte-
nido de humedad constante, se obtienen las curvas punteadas. La diferen-
cia entre las ordenadas de las curvas llenas y las que corresponden a las
curvas punteadas indica el grado de sensibilidad de la arcilla, segiin se
define en el articulo 7.

. Es conveniente destacar que el uso del ensayo de compresién simple debe en
general reservarse a Jas arcillas saturadas normalmente consolidadas o a las poco pre-
Sousclidadas por wna cubierta que Fao crosiomada, No o mecesarismente. aplicsble
las arcillas preconsalidades, debido a que suelen estar Hisuradas. (N. del T.)
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Se puede ver que la inclinacién de la curva tensién-deformacién para
una muestra inalterada de arcilla de baja sensibilidad decrece continua-
mente con el aumento de la deformacién como aquella de la curva llena
de la figura 15.5b, mientras que para arcillas altamente sensitivas la pen-
diente permanece casi constante hasta que se llega al punto rotura (curva
punteada en la figura 15.5b). Se conclnye que las arcillas altamente sensi-
tivas se en estado i d iales fragiles, pero que
al ser amasadas adquieren la consistencia de hquxdns muy viscosos.

tensién-def ién bajo dici de tensién b

En la prictica de la ingenierfa, la carga que actfa sobre los suelos
situados debajo de la mayorfa de las estructuras, varia periédicamente entre
un valor inferior y otro superior, como lo son aquellos correspondientes al
peso propio y al peso propio més la sobrecarga. Tanto los ensayos de
laboratorio como la experiencia han mostrado que la reduccién y subsecuente
reaplicacién de la tensién en un suelo de cualquier tipo va asociada con un
aumento de deformacién especifica como lo indica la figura 15.7 para una

8 3

Presion vertical, kg/cim*
X

0 04 08 16
Deformacion vertical '/
Fig. 15.7. Relacién entre tensibn y deformacién verticales para arena
gruesa uniforme moderadamente densa sometida a una carga vertical re-
petida (segiin Hendron, 1963).

probeta confinada de una arena relativamente densa. No obstante, la mag-
nitud del aumento disminuye al incrementarse el nimero de ciclos de
tensién. Por ello, al calcular el final de las

soportan cargas muy variables, como los elevudcres de granos o las
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vias las consecuencias que acarrean las variaciones de carga deben
ser consideradas especialmente.

Lecturas seleccionadas
Andresen, A v N E Simons (1960), “Norwegian triarial oquipment and technique”,

(1

Froceedings ASGE Rescarch Conference on Shear Strengih of Gohosioe Soll, pAEs.
695-700. Discusién sobre equipos especializados y procedimientos para ensayos
triaxiales.

Buhop,A.WegDJHenkel(lsaz)mmm—l o properties s the trieil
Londres, Edward Amold, 298 phgs. da 6n sobre aparatos,
téenicas y resultados tipicos.

ART. 16 CONDICIONES DE ROTURA DE LOS SUELOS

Diagrama de rotura de Mohr y ecuacion de Coulomb

Los suelos, como la mayoria de los materiales sélidos, rompen por
traccién o por corte. Las tensiones de traccién pueden causar la abertura
de grietas que, bajo algunas circunstancias de importancia prictica, son
indeseables o dafiinas. Pero en la mayoria de los problemas de ingenieria
solo la resistencia a rotura por corte merece ser considel

La rotura por corte comienza en un punto de una masa de suelo, cuando
en alguna superficie que pasa por dicho punto se alcanza una combinacién
critica entre la tensién normal y la taugencml o de corte. Se han desarrollado
varios tipos de d: para igar el valor que adquie-
re esta combinacién critica bajo distintos esudos de solicitacién. Por el
momento, el més usado es el aparato triaxial descrito en el articulo 15. Como
con este aparato solo se pueden aplicar tensiones principales sobre la super-
ficie externa de la probeta, el estado de tensién en cualquier otro plano
que 1o sea uno de los planos principales debe ser determinado indirec-
tamente.

De acuerdo con los principios de la mecénica, la tensién normal y la

1 en un plano al plano de la tensién principal inter-
media, e inclinado en un 4ngulo a cualqulera respecto del plano sobre el
que actia la tensién principal mayor (fig. 16.1a) vienen dadas por las
siguientes ecuaciones:

P = %(p1 + ps) + %(pr — ps) cos 2 (16.1)
= %(p. — ps) sen 2a (16.2)

En un sistema de coordenadas (fig. 16.1b) cuyo eje horizontal corres-
ponde a las tensiones normales y el vertical a las tensiones tangencxales o
de corte, dichas ecuaciones representan puntos situados sobre una circun-
ferencia con centro en el eje de abscisas, representacion ésta que se conoce

" como el diagrama de Mohr. Se pueden también escribir expresiones simi-
lares para las tensiones normales y de corte que actian sobre planos que
contienen la tensién principal i estando sus deter-
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Fig. 16.1. Disgrama de Mohr y envolvente de rotura. (a) Tensiones

principales y plano inclinado sobre el que actian las tensiones norma-

les y tangenciales p y t; (b) Circunfercncia de tensiones; (c)- Envol-

vente de rotura de una serie de circunferencias de rotura; (d) Rolacion
entre los dngulos a y ¢.
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minadas por las coordenadas de los puntos contenidos por las circunferen-
cias dibujadas en punteado en la figura 16.1b. Como en el ensayo triaxial
usual la tensién principal mayor actia en la direccién vertical y la presién
de cimara es a la vez tensién intermedia y menor, el diagrama de Mohr se
reduce a la circunferencia exterior que corresponde a las tensiones princi-
pales mayor y menor p, y ps. Esta cm:unfexencls se conoce como la cir-
cunferencia de t

Las coordenadas de todo punto, como el D, situado sobre la circunfe-
rencia de tensiones, representan la tensién normal y la de corte que actian
sobre un plano especifico, inclinado de un 4ngulo a con respecto a la
direccién del plano sobre el que actiia la tensién principal mayor. De la
geometria de la figura se observa que el éngulo al centro AO'D es igual
a2a

Siempre que las tensiones principales p; y ps corresponden al estado
de rotura de una probeta, por lo menos uno de los puntos de la circunfe-
rencia de tensiones debe representar una combinacién de tensién normal
y de corte que conduce a la rotura en algin plano a través de ella. Més
ain, si las coordenadas de dicho punto fuesen conocidas, la inclinacién del
plano sobre el cual se produce la rotura podria ser determinada por el
conocimiento del 4ngulo a.

Cuando se conducen una serie de ensayos y se dibujan, para cada uno
de ellos, las circunferencias de tensiones que corresponden al estado de
rotura, al menos un punto de cada circunferencia representa la combina-
cién tensién normal y de corte asociada con la rotura. Si el ndmero
de ensayos aumenta indefinidamente y el material es homogéneo e isétropo,
resulta evidente que la envolvente de las circunferencias de rotura (figura
16.1c) representa el lugar geométrico de los puntos asociados con la rotura
de las probetas. La envolvente se conoce como la linea de rotura o la
l‘nzu de resufmcuz mtrm:eca Y, para un material dado, depende de las
a la serie de ensayos ejecutados.

De la geometria do la figura 16.1d se puede ver que para cualquier
circunferencia de rotura:

20 = 90° + ¢
Por consiguiente, el 4ngulo entre el plano en que se produce la rotura
y el plano de la tensién principal mayor es:

o=+ 3 (16.3)

En general, la linea intrinseca de rotura obtenida de una serie de
ensayos, ejecutados con un suelo dado, bajo un conjunto también dado de
condiciones, es curva. No obstante puede con frecuencia ser aproximada
por una linea recta de ecuacién:

s=c+ptgé (16.4)
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Esta expresién se conoce como la ecuacién de Coulomb °. En ella el
simbolo t, que representa la tensién de corte, se remplaza por s, conocida
como la a la rotura o la al corte, a causa de que los
puntos de la linea intrinseca se refieren especificamente a estados de tensién
asociados con la rotura.

Evaluacién de c y ¢

Las ecuaciones 16.3 y 16.4 son vélidas solamente si tg ¢ tiene el
mismo valor para cualquier seccién plana que pasa por un punto dado del
material solicitado. Si los vacios de un suelo isotrépico estin ocupados
solamente por aire bajo presién atmosférica, esta condicién se satisface. En
cambio, si estAn ocupados con un liquido bajo una tensién u,, una parte
de p de la presién p (ecuacién 16.4) la soportan los componentes sélidos,
los que exhiben un valor definido del pardmetro tg ¢, mientras que la
diferencia p — p = u, la soporta el liquido que tiene tg ¢ = O. La relacién
Plth, es distinta para las diferentes secciones que pasan por un mismo
punto, de modo que la ecuacién y la interpretacién fisica precedente de la
linea de rotura de Mohr son véhdas solo en la condicién de que p en las
ecuaciones 16.1 a 16.4 se remplace por la tensién efectiva p = p — t,, con lo
cual:

s=ct(p—w)tgé=c+ptg¢ (16.5)

Ecuacién que se designa como la ecuacién revisada de Coulomb (Ter-
zaghi, 1 ).

Cuando las abscisas del diagrama de Mohr representan presiones efec-
tivas 7 y la linea de rotura es una recta, la inclinacién de dicha linea se

i Plraduﬁnirlnl&mﬂeredmminh{meunnewuhnlmmimmnd:dnsyde
g::fmnm tres circunferencias de Mohr, lo que significa ejecutar tres ensayos tri

suelos cuya curva tensién-deformacién tiene un pico méximo, como el de Ia fig. 16.2 (b),
es posible realizar los tres ensayos con una sola muestra para lo cual solo es

tomar e cuidado necesaio paa qus, pas cada presén do confinamiento p la deforma-
it espocifi 10 ezcoda da aquella queo desarcla el repectvs o de Ap. P

ello tan pronto como 3 adquiere una tendencia o disminui, 3o da por tcmumdo el

roca b]undx iy y la grava. Durante Jos ensayos se mm.m a veces planos
potenciales de fractura de la probeta que, en  pricipio, debilitarian para los =nsayos
siguientes, pero debido a que la linea real de resistencia intrinseca es curva como lo
indica la fig. 18.1 (c), el éngulo a varia con la presién de confinamiento ps de modo
que dichos ; no son coincidentes para los distintos ensayos, hecho que explica
la posibilidad de realizarlos. EI mno ensayo se lleva hasta definir la resistencia residual
Az Véase O. Moretto y A. J. L. Bolognesi: “Shear strength on soft intact clay and

ty stones” T1 Cong Int. Soc. for Rock Medumu, Yugoslavia, 1970; también: Ntz E.
Los pardmetros de corte obtenidos a partir de los ensayos s escalonados, 2° Congr Pln de
Mec. de Suelos ycxmnudnns, Brasil, 1963, Vol. II, pég. 123.
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conoce usualmente como el dngulo de resistencia al corte ¢ del material y
la interseccién al origen para p = 0 se llama coménmente la cohesidn. Los

que estas E
materiales pldsticos ideales. Sus caracteristicas de corte se definen por medio
de dos parametros: ¢ y ¢.

El valor de ¢ de la ecuacién 16.5 se supone una propiedad del mate-
rial. Pero en realidad la parte p tg ¢ de la resistencia al corte representa
el resultado binado de dos muy dife Un compo-
nente es p tg 5, en el cual ¢, el 4ngulo de friccién entre las particulas en
sus puntos de contacto, depende de la composicién de las particulas y del
liquido que ocupa los vacios (Horn y Deere, 1963). Précticamente no se
necesita deformacién alguna para movilizar esta parte de resistencia al corte.

La segunda mucho mas i depende de la forma de los
granos y del grado de trabazén de las situadas en denci:
conla ficie de deslizami itud es una funcién de la densidad

u
relativa o del indice de liquidez del material. La movilizacién de este
componente estd asociada con el desplazamiento por rotacién relativa de
las particulas y requiere por tanto una deformacién considerable. M4s aiin,
una vez que se ha d llado una ficie de deslizami el despla-
_zamiento subsiguiente supone un grado de trabazén entre los granos situa-
dos en denci: ficie de deslizami cada vez menos
intimo del que existia en el instante en que se inicié la rotura. En los suelos
cohesivos, la rotura estd ademds i ligada a una disminucién de
la cohesién. Por consiguiente, si se excluyen las arenas sueltas no cohesivas,
en todos los otros suelos el deslizamiento va asociado con una disminucién
permanente de la resistencia al corte a lo largo de la superficie de rotura.
Este hecho explica las caracteristicas engafiosas respecto de la aparente
estabilidad de aquellos taludes en los cuales ya se han producido desliza-
mientos con anterioridad.

En la mecénica de
bl de: estak

elos, la solucién matemética de practicamente todos
los d va dida de la d inacié i 1
de los valores de ¢ y ¢, con el subsecuente remplazo del suelo real por un
material pléstico ideal al cual se le asighan los parimetros de corte ¢ y ¢.
Estos remplazos suponen la hipétesis de que ambos ¢ y ¢ son indepen-
dientes de la deformacién e implican que los suelos no rompen hasta que
Ia tensién de corte en todos los puntos de una superficie potencial de desli-
zamiento continua alcanza el valor s definido por la ecuacién 16.5. Las
roturas de este tipo se llaman 2t La curva t def i6
obtenida del ensayo triaxial de un material pléstico ideal que exhibe rotura
simultdnea se parece, por tanto, a una de las mostradas en la figura 16.2a.
Se dice que la rotura se produce cuando la diferencia de tensién alcanza
el valor Ap; y no hay por ello ambigiiedad con respecto a la posicién de la
linea de rotura dibujada en base a las tensiones efectivas.

En contraste, la curva tensién-deformacién de un suelo real suele exhibir
un pico méximo Ap, que se produce para una pequeiia deformacién (fig.
16.2b), a partir del cual el valor de Ap que la probeta puede soportar dis-
minuye, para alcanzar, con grandes deformaciones, un valor menor Ap, cono-
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cido como la resistencia final. La posicién de la linea de rotura depende
entonces de cudl de los valores Ap se considera para representarla. A los
valores picos de Ap le corresponde la curva superior de la figura 16.2c. Por
el contrario, si resultase de interés considerar el limite inferior de la resis-
tencia al corte, seria del caso construir la linea de rotura de los valores
finales.

Toda vez que el material se por una curva t
que exhibe un pico, hay poca pmbahxhdad para que se den las condiciones
necesarias para llegar a una rotura simultinea, pues, aun en un material

son-defe

I

S
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x-‘... 16 2. (a) Curva lenunndefnrmulnn para un material pléstico ideal con
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pa
Tmostrando la resisiencia pico © iy y la final; (c) Lin
lipicas para la resistencia pico 7 s final de un mismo suclo.

homogéneo, las deformaciones a lo largo de la superficie potencial de desli-
zamiento no suelen ser uniformes. Como consecuencia, el suelo a lo largo
de parte de la superficie de deslizamiento puede estar ejerciendo su resis-
tencia pico mientras que el resto solo desarrolla un valor menor. En condi-
ciones extremas, como se dan, por ejemplo, en las arcillas extrasensitivas,
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una pequeiia deformacién tangencial puede resultar suficiente para reducir
Ia resistencia al corte s a una pequeiia fraccién de su valor pico (fig. 15.6c).
Por ello, la rotura de una masa de arcilla extrasensitiva suele comenzar por
un punto, en el que la tensién de corte se torna igual a s (ecuacion 16.5)
y desde ese punto extenderse al resto de la superficie potencial de rotura.
Las roturas de este tipo se dice que son progresivas. Invalidan los resulta-
dos de los céleulos basados en la hipétesis convencional de la rotura simul-
tinea.

A causa de estas diferencias entre los suelos reales y los ideales, los
célculos de estabilidad basados en resultados de ensayos y en la ecuacién
16.5 son estrictamente validos solo para el material pléstico ideal que
sustituy6 al suelo real. Las consecuencias pricticas de las diferencias obser-
vadas entre los suelos reales y sus sustitutos ideales deben ser compensadas
con un fici de idad ad do. La i ia de las diferen-
cias depende del tipo de suelo y, para un suelo dado, de su historia de carga.
El dnico suelo real que se comporta casi como su equival
pléstico ideal es la arena limpia no cohesiva con una relacién de vacios
proxima al valor critico.

Con respecto a sus caracteristicas de corte, los suelos reales se dividen

¢ en dos fas: suelos no cohesivos, como lo son las gravas,
arenas y limos no plasticos, y suelos cohesivos, como las arcillas y los limos
plésticos. Los suelos no cohesivos se tratan en el articulo 17, y los suelos
cohesivos en el articulo 18.

Lecturas seleccionadas

Henkel, D, J. (1960), “The shear strength of saturated remolded clays”, Procedings ASCE
Research Conference on Shear Strength of Cohesive Soils, pigs. 533.554. Resumen

de ensayos triaxiales expresados en términos de relaciones fundamentales entre

tensiones.

Newmark, N. M. (1960), “Failure hypotheses for soils”, Proceedings ASCE Research
Conference on Shear Strength of Cohesive Soils, pigs. 17-32.  Discusién general
de las hipotesis de rotura para materiales ideales y sus posibles aplicaciones a los
suelos. Véase también “Discussions”, pégs. 987-995.

Schmertmann, J. H. y J. O. Osterberg (1980), “An experimental study of the develop-
ment of cohesion and friction with axial strain in saturated cohesive soils” Proceedings
ASCE Research Conference on Shear Strength of Cohesive Soils, pégs. 643-694.

Bishop, A. W. (1968), “The strength of soils as engineering materials”, Geotechnique,
Vol. 16, pégs. 91-128.

ART. 17 RESISTENCIA AL CORTE DE SUELOS NO COHESIVOS

Arenas y limos inorganicos

Las caracteristicas de corte de las arenas y de los limos inorganicos,
a menos que el suelo sea excepcionalmente suelto, pueden representarse
bastante bien con la ecuacién 17.1:
s s=(p—tm)tgd=7ptge (17.1)

Los depésitos naturales de arena y de limo pueden encontrarse en
cualquier estado intermedio comprendido entre el suelto v el denso. De-
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pendiendo principalmente de la densidad relativa, el valor de ¢ varfa entre
extremos bastapte amplios. La distribucién granulométrica y la forma de
los granos también influyen sobre el valor de ¢. La tabla 17.1 proporciona
valores representativos para presiones efectivas p menores que 5 kg/cm?®.

Tabla 17.1

Valores representativos de ¢ para arenas y limos

Grados
L Suelto Denso
Arena, granos redondos, uniformes 215 34
Avena, Granos angulares, bien geaduados 33 rs
Gravas_arenosas 50
Arena limosa 27-33 30-34
Limo inorgénico 27-80

Como la mayor parte de la resistencia al corte proviene de la trabazon
entre granos, los valores ¢ no se diferencian apreciablemente para el
suelo seco o htmedo.

Cuando la presién p aumenta de unos 5 a unos 50 kg/cm?, los valores
de ¢ disminuyen gradualmente en unos 10°. Esta disminucién va asociada
con un aumento del porcentaje de granos que rompen por aplastamiento
a medida que se aproxima el estado de rotura,

En la figura 15.3¢ y e se destaca la tendencia de una arena suelta a
disminuir de volumen, y de una arena densa a dilatar durante el corte. La
permeabilidad de una arena muy fina y de un limo saturados es tan baja
que la aplicacién rdpida de una tensién de corte va asociada con un tempo-
rario aumento de la presién de poros u, (ecuacién 17.1) si el suelo es
suelto, o de una temporaria disminucién de uy, si el suelo es denso. Para-
lelamente, la resistencia del suelo decrece o aumenta temporariamente. Por
ello, si se hincan pilotes, por ejemplo, en uno de estos materiales en estado
saturado y xuelto los p)lotes encuentnn solo una pequefia resistencia, que

de fundidad, mientras que si el mismo
material estéd en es(ado denso los pdotes pueden llegar pronto a rechazo.

Si Ia arena o el limo est4 en relacién de vacfos critica (articulo 15), la
presion de poros uy, y por la al corte,
préicticamente constantes. Por ello, cuando existen condiciones que tornan
posible la aplicacién répida de una tensién de corte, para evitar una reduc-
cién de se considera los
terraplenes de arena o de limo hasta una relacién de vacios menor que el
valor critico. Teniendo en cuenta que la relacién de vacios critica dismi-
nuye algo con el aumento de la presién de confinamiento, se necesita una
mayor compactacién para alcanzar este propésito debajo de las funda-
ciones fuertemente cargadas o de los terraplenes altos que debajo de car-
gas menores.
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Licuacién espontinea y arenas fluidas verdaderas

En algunas localidades se han encontrado arenas finas que son tan
sueltas que una pequeiia alteracién, como un choque débil, causa una impor-
tante disminucién de volumen a presién constante p (ecuacién 17.1). Si
esta disminucién se produce debajo del nivel freatico, va precedida de un
aumento temporario de u,, a un valor casi igual a p, con lo cual p = p — o
se torna casi igual a cero y la arena fluye como un liquido viscoso. Este
fenémeno se conoce como licuacién espontdnea y ha ocurrido tanto en
terraplenes artificiales de arena suelta como en depésitos naturales. Ejem-
plos de rotura de taludes en depsitos naturales (verdaderas arenas fluidas)
se dan en el articulo 49.

La experiencia indica que la licuacién espontinea més comin ocurre
en las arenas finas limosas. Este hecho, combinado con el comportamiento
observado de las verdaderas arenas fluidas, sugiere que el agregado formado
por los granos de arena posee una estructura metaestable, es decir, que la
estructura es estable solamente porque existe alguna influencia estabilizante
suplementaria. Un depésito de arena limpia bajo agua es estable, aun cuando
sea suelto, porque los granos ruedan a posiciones estables. En una arena
capaz de licuacién esponténea, algin agente debe interferir en este proceso.

Si un depésito artificial de arena himeda se coloca por encima del
nivel fredtico, el agente que interfiere estd formado por las peliculas de
humedad, las que producen una cohesién aparente suficiente para impedir
que los granos rueden hxsta las poslcmnes esmhles Este proceso y sus cou-

han sido en el I io (Geuze 1948, Bjerrum
et al,, 1961). Los experimentos también indican que la densidad relativa
de la areia fluida verdadera es mucho menor que aquella que corresponde
a la relacién de vacios critica.

La arena limpia que se deposita bajo agua, aun cuando esté suelta,
tiene una estructura estnble, pero cuando en cambio sedlmenta juntamente
con limo puede d una Las
entre los granos de arena en la superficie del sedimento se llenan parcial-
mente de limo suelto, que impiden a los granos de arena alcanzar posiciones
estables. La subsecuente consolidacién bajo una presién estitica, sin defor-
macién lateral, es resistida por la friccién en los puntos de contacto entre
los granos de arena. No obstante, si se produce un deslizamiento en los
puntos de contacto, por ejemplo debldo a un choque con una intensidad
que excede en cierto valor limite, la
la licuacién se produce. La rotura resultante aparece como progresiva,
empezando en un punto y prosiguiendo como una reaccién en cadena.

Si debajo de la base de una estructura o de un dique de tierra existe
una capa de arena verdaderamente fluida, es evidente que ésta constituye
una fuente potencial de peligro. Pero en un depésito natural de arena es
muy dificil detectar la exi: ia de una ble, a causa
de que ésta se derrumba durante el muestreo y subsecuente trasporte. No
obstante, la experiencia sugiere que las arenas verdaderamente fluidas pueden
producirse en capas, o en grandes lentes, entre otras capas de arena mode-
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radamente densas o sueltas. Se ongmm, pmbnblemenle, como consecuencia
de variaci el de limo del agua tirbida que
trasporta la arena al lugat de deposicién. Por ello, si un dique debe ser
construido sobre una espesa capa de arena suelta, la arena debe ser com-
pactada como se describe en el articulo 50, porque puede contener zonas
de arena fluida verdadera.

Ll'cmm'tin bajo inversion de tensién o de deformacién

En el articulo 15 se liz6 que cada red y licacién de
tensién va acompaiiada de un aumento de deformac:én, a pesar de que la
magnitud del aumento aminora en cada ciclo. Si el suelo estd saturado y se
nnplde el drenaje, cada reduccién y reaplicacién .de tensién o deformacién

da de un i de presién de poros cuya
magmtud también decrece progresivamente con los ciclos.
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"Fig. 17.1. Resultados de un ensayo no drenado de arena suelta saturada du-
rante el cual la presin axial oscila entre 1 = 0,39 kg/em? mientras la_pre-
Tion de cimara se mantiene comante en 1 kelem? (scain Secd v Loe, 1966).
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Si se consolida en el aparato triaxial una probeta de arena suelta satu-
rada bajo una presién de confinamiento p, y luego, a presién de chmara
constante, con drenaje impedido, se hace alterar la tensién axial entre
Po + Ap y p. — Ap, cada alteracién oroduce un incremento Au de la pre-
sibn de poros en el interior de la probeta (fig. 17.1). Después de un nimero
de alternancias, el valor de u, se torna igual a la tensién efectiva p. que
existia antes de que la carga ciclica comenzara, con lo cual la probeta pierde
su resistencia y no tiene més capacidad para mantener su forma. La repen-
tina pérdida de resistencia y rigidez corresponde a la licuacién de la arena.

Si se repite el ensayo con la misma arena en un estado denso, los valores
de u,, se incrementan de una manera similar, excepto que los incrementos
de Au son mucho menores por ciclo y el numero de ciclos necesarios para
producir la licuacién se aumenta grandemente. Un aumento en la presién
de consolidacién p,, manteniendo las otras variables iguales, incrementa el
ntmero de ciclos requeridos para producir la licuacién, mientras que el
aumento en Ap tiene un efecto opuesto (Seed y Lee, 1566). Un compor-
tamiento similar ocurre si se imponen a la probeta alternancias de defor-
macién en lugar de alternancias de tensién.

masas de arena uniforme suelta relativamente fina, situadas debajo

del nivel freitico, son susceptibles de licuacién durante un terremoto, espe-

cialmente si su duracién es suﬁcnentemente larga como para que ocurran
la

un gran némero de oscil que

gran Después que un terremoto
violento se ha mantenido durante un tiempo sufmlente, una capa suelta
situada a una moderada profundidad puede llegar a licuarse, con lo cual
el agua de subird a la en con
ion de borb de arena iados mis o menos a igual dis-
hancu. La arena situada por encima de la zona licuada se ve entonces
sometida a un gradiente hidriulico ascendente y también pierde su resis-
tencia al corte, con lo cual las zapatas que soporta pueden hundirse en el
terreno (IISEE, 1665). Es menos probable que las arenas densas tiendan
a la licuacién bajo estas circunstancias a causa de que la duracién de la
mayoria de los terremotos violentos no es suficientemente larga como para
llegar al nimero requerido de repeticiones.

Los terraplenes de arena suelta y los depésitos naturales de arena satu-
rada pueden licuar, aun cuando no posean una estructura metaestable,
bajo la pequefia provocacién de débiles vibraciones o de unos pocos cho-
ques repetidos. Uno de estos terraplenes constituia la porcién agua arriba
de un dique, con un nicleo vertical de arcilla, situado entre una presa de
embalse de hormigén y la margen derecha del valle del rio. Fl talud tenia
una altura de unos 15 m; su inclinacién disminuia de 2:1 en la cresta a 4:1
al pie. La arena, de la cual el 80 % de los granos estaba comprendido
entre 0,3 y 1,5 mm, fue volcada en capas irregulares por encima del nivel
fretico, en un estado himedo sin compactacién. El talud resulté estable
durante el primer llenado del embalse y un subsecuente descenso de su
nivel de 1,5 m; permaneci6 estable cuando los contratistas comenzaron a
practicar voladuras para demoler la ataguia agua arriba, situada a una dis-
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tancia de aproximadamente 150 m. Pero la intensidad de las cargas fue gra-
dualmente aumentando y unos 8 a 10 minutos después de que la dltima
carga fuese explotada, el talud comenz6 a fallar en la unién entre el dique
y la presa de hormigén. En el término de unos 20 segundos el movimiento
se extendi6 a toda la longitud del talud, llegando a una distancia de aproxi-
madamente 75 m desde el punto inicial. La arena se desparramé sobre el
fondo del embalse como una espesa solera y dejé la mayor parte del borde
agua arriba del nicleo de arcilla sin soporte.
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ART. 18 RESISTENCIA AL CORTE DE SUELOS COHESIVOS

Areillas inalterad I lidadas de baja
a moderada sensibilidad

Los resultados de ensayos triaxiales drenados sobre suelos cohesivos nor-
malmente consolidados se pueden expresar con exactitud satisfactoria por
medio de la ecuacién de Coulomb, con ¢ = 0. Asi:
s=ptge (18.1)
El valor de ¢ para estos fal dos o en estado inalterado, esté
relacionado con el indice de plasticidad. Se pueden estimar valores aproxi-
mados con la ayuda de la figura 18.1, a pesar de que la dispersién, para la
mayoria de las arcillas, puede ser del orden de 5° (Bjerrum y Simons, 1960).
Sin embargo, para una arcilla con un limite liquido de 426 % proveniente
de Ia ciudad de Méjico, se obtuvo un valor excepcionalmente alto de ¢ = 47°
(Lo, 1962). Resulta de ello aparente que la relacién estadistica representada
por la figura 18.1 no es de validez general y debe, por tanto, ser usada con
Pprecaucién.

En condiciones corrientes de la prictica, la baja permeabilidad de las
arcillas retarda mucho el drenaje y, como consecuencia, la presién de poros
4, asociada con las fuerzas que tienden a romper el material pueden no
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Fig. 18.1._ Relaiin enee of ingelo ¢ ex, condicones deenada ¢ fudle
istico para arcillas de sensibilidad mediana a baja.

llegar a disiparse con rapidez. Como las presiones de poros asociadas con
el corte son positivas (fig. 15.5¢) la resistencia indicada por la ecuacitn
18.1 puede requerir un largo tiempo para desarrollarse, pues el lapso nece-
sario para la disipacién de dichas presiones estd gobernado por las carac-
teristicas de consolidacién y las dimensiones de la masa cohesiva (articulos
14y 25).

Las condiciones asociadas con una falta completa de drenaje pueden
aproximarse ejecutando ensayos triaxiales consolidados no drenados (articu
lo 15). Los resultados de tales ensayos, en los cuales , y s son las tensiones
efectivas principales de rotura, se por la de rotura
E de la figura 18.2a. Esta circunferencia es tangente a la linea intrinseca
definida por la ecuacién de Coulomb:

-igs (18.1)
En el momento de la rotura, la presién de poros positiva g, actéia por

igual en todas direcciones (véase la figura 18.2a). Por tanto, las tensiones
principales totales de rotura son:

Pty (18.2)

Py =Pty (18.3)

La circunferencia de rotura, en términos de tensiones totales, es por
tanto la A. Tiene el mismo didmetro que la circunferencia E, pero estd
desplazada hacia la derecha en una distancia A/Ap, igual a la presién
de poros u, inducida en la muestra en el instante de la rotura.

Si, utilizando vra misma arcilla, que es inicialmente consolidada bajo
diferentes presiones de cimara ps, se realizan vanos ensayos no. drenados,
Ia envolvente de rotura de las n tér-
minos de preslones totales, es también aproximadamente una linea rects que
pasa por el origen (linea punteada de la figura 18.2a) y tiene por ecuacion:

=P8 b (18.4)
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en la cual ¢n, conocido como el 4ngulo de resistencia al corte consoli-
dado no drenado, es apreciablemente menor que ¢. La relacién entre ¢ y
¢ou viene determinada por el valor de la presién de poros inducida por la
diferencia de tensién p; — py en el momento de la rotura. Para arcillas

das, de baja a d dad, este valor es

imad; igual a la dife ia de tensién misma.

Debe hacerse notar que la circunferencia de rotura para un ensayo
dado tiene el mismo didmetro, se dibuje ésta en término de tensiones efec-
tivas o de tensmnes totales. Las presiones de poros actian con 1gual inten-
sidad en todas las por tanto, el i de presién de poros
es el mismo para la presién mayor como para la menor. Esta conclusién
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Fig. 18.2. (a) Resultados de cnsayos consolidsdos no drenados de una
arcilla (b) Diagrama

‘que ilustra la condicién § = 0.
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conduce a un concepto extremadamente til, conocido' como la condicién
¢ = 0. En la figura 18.2b, la circunferencia en trazo lleno E es la circun-
ferencia de tensiones efectivas de la figura 18.20. A su vez, la circunferencia
A, dibujada representando las tensiones totales, corresponde a un ensayo
consolidado no drenado en el cual la presién de poros al empezar es igual
a cero y al terminar igual a ;. Pero, si después de la consolidacién inicial
bajo la presién de confinamiento ps, se hubiese i do la presién de
cimara en una cantidad adicional u, sin permitir el drenaje, la presion de
poros inicial en la muestra hubiese sido igual a u, y la presién de poros
final igual a u, + u,. En términos de tensiones totales, la correspondiente
circunferencia de rotura hubiese sido la B de la figura 18.2b. A pesar de
ello, la circunferencia de tensiones efectivas todavia seguiria siendo la E.
Como la eleccién del cambio de presién de cAmara u, fue arbitraria, se
concluye que si varias muestras son primero consolidadas bajo la misma
presion de confinamiento ps y después ensayadas en condiciones no drena-
das bajo distintas presiones de confinamiento, la linea de ruptura con res-
pecto a tensiones totales es horizontal. Esta linea puede considerarse como
un caso especial de la ecuacién de Coulomb, que se distingue por la
circunstancia de que s = ¢ y ¢ = 0, razén por la cual se la conoce como
la condicién ¢ = 0 (Skempton, 1948). Teniendo en cuenta que un ensayo
de compresién simple no es en definitiva més que un ensayo triaxial en el
cual la presién total principal menor p; es igual a cero, circulo C en la figura

18.2b, la al corte para la condi ¢ = 0 se puede determinar
por medio de un ensayo de compresién simple desde que:
s =c=Y%q (18.5)

Cuando se trata con suelos saturados de permeabilidad muy baja, como
Io son la mayoria de las arcillas y de los limos, hay muchos problemas pric-
ticos en los cuales se puede suponer que el contenido de humedad del
suelo no cambia por un tiempo relativamente grande después de la aplica-
cién de la carga. Es decir que, por cierto tiempo, prevalece la condicién no
drenada. Més ain, si se extrae una muestra conservando su contenido de
humedad y se ensaya sin permitir que el mismo cambie, tanto la compre-
sién simple como la triaxial, con presion de confinamiento ps + u,, proveen
un valor de la resistencia del suelo con respecto a tensiones totales que es
aproximadamente igual al valor ¢, como se deduce fécilmente de la ecuacién
18.5 dentro de las limitaciones impuestas por la ecuacién 15.4. Por ello, y
como consecuencia del concepto ¢ = 0, el ensayo de compresién simple
adquiere una importancia inusitada *.

Cuando en problemas que involucran depésitos de arcillas saturadas se
presentan condiciones que van a ser controladas por la resistencia no dre-

© Téngase presente que lo inusual en esta importancia debe entenderse como li

. tado emmmm a las arcillas saturadas, normalnente consolidadas o poco preconsoli-
dadas, homogéneas y uniformes. En las arcillas preconsolidadas. la existencia de un sistema
de micro fisuras internas invalida a veces los resultados y exige recurrir a ensayos triaxiales
no drenados para obtener valores representativos. Naturalmente, el ensavo no es aplicable
a las arcillas no saturadas. (N. del T.)
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nada del material, con ia se pueden usar j otros tipos
de ensayos expeditivos para evaluar la cohesién c. Los més importantes son
los ensayos con el aparato de paletas, también llamado la veleta o el molinete,
aparato éste que se halla esquematizado en la figura 44.17 y que se utiliza
con el equipo que se describe en el articulo 44 En el laboratorio se usan
también veletas similares de tamafio menor, especialmente para investigar la
resistencia de muestras de arcilla muy débiles o de arcillas amasadas. Entre
ellos el més iente, por sus particularidades, es el aparato manual deno-
minado foroane (Sibley y Yamane, 1965) (fig. 18.3). Las veletas que lo

L

()
Fig. 18.3. Veleta manual “torvane” para deters a resistencia al corte
de materiales para los cuales s =c. (a) Vista lateral; (b) Vista de las pa-
letas desde abajo.

constituyen se introducen dentro del suelo por empuje y luego, aplicando
un momento torsor, que se mide con un resorte calibrado, se hace rotar el
conjunto hasta que la arcilla rompe simultineamente a lo largo de una

ie cilindrica que ci ibe las veletas y la base de dicho cilindro.
El valor de la cohesién ¢ se lee directamente en el indicador del resorte
calibrado, de modo que, cuando resulta aplicable, por medio de este apara-
tito es dable practicar un examen répido y detallado de la variacién del valor
de ¢ para un conjunto grande de muestras (véase fig. 45.5).
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En la parte 111 de este texto se desarrollan varios ejemplos del uso del
concepto ¢ = 0 como criterio de medida de la resistencia al corte de arcillas -
saturadas.

Cuando una arcilla normalmente comprimida se consolida bajo una
presién hidrostatica de confinamiento p; y luego se lleva a rotura en condi-
ciones no drenadas, la circunferencia de Mohr que la representa en términos
de tensiones totales es la A de la figura 18.24. El radio ¢ de esta circunfe-
rencia mide la resistencia al corte para la condicién ¢ = 0. De la figura
18.4a, por geometria se deduce:

c

P+

_ b
T e
y por lo tanto

c _ Sen $ou

Ps 1 — sen ¢ou

relacién ésta que, para una arcilla dada, es una constante. Ha llevado a la
idea (Skempton, 1957) de que debe existir una relacién similar entre la
resistencia al corte no drenada de depésitos naturales de arcillas normal-
mente consolidadas, determinada ésta por medio de ensayos de compresién
simple, de ensayos triaxiales no drenados, o de ensayos con el aparato de
paletas, y la presién efectiva que el suelo soporta a la profundidad de la
cual proviene, por efecto del peso de los depésitos sobrepuestos. Se ha
encontrado que, para un depésito normalmente consolidado, esta relacién,
que se designa por c/p, es realmente una constante, siempre y cuando el
indice de plasticidad sea apm)u'madamente el mismo en todo el espesor del
depésito de que se trata. Miés aiin, también se ha encontrado que los valores
c/p que le con'esponden en eI terreno a varios depéntog o bien a zonas

de depésitos diversos, estan intimamente correla-
cionados con el indice plésheo, como lo indica la ﬁgura 18.4b. Como todas
las relaciones es(adlsucas la de la figura 18.4b encierra la posibilidad de
que 0 la evidencia existente hasta el presente
muestra que la relacién alli mdncada es aplicable a un amplio rango de tipos
de arcillas sedimentarias.

La relacién ¢/p, estimada por medio de la figura 18.4b, torna posible
una evaluacién grosera de la resistencia al corte no drenada de los depésitos
normalmente consolidados, sobre la base de los resultados de los limites de
Atterberg. A la inversa, si la resistencia no drenada ha sido determinada
por ensayos independientes, la comparacién con los valores obtenidos sobre
la base de la figura 18.4b puede servir de indice para indicar si la arcilla
estd 1 lidada o idad:

Arcillas extrasensitivas y arcillas fluidas

La mayoria de los depésitos naturales de arcilla estin formados por
mezclas de particulas més o menos bien graduadas, con tamaios intermedios
entre aquellos que corresponden a la arena fina y a la arcilla, y constituyen
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poco iti En cambio, los suelos que con-
sisten principalmente en particulas de tamafio de arcilla, con una estructura
borde a cara o bien una estructura en fléculos (articulo 4), suelen experi-
mentar una jable disminucién de resi: ia cuando son amasados y
exhibir, ademés, por lo menos una sensibilidad moderada. Més ain, hay
algunos depbsitos naturales de arcilla que estin formados por una mezcla
de particulas de arena fina uniforme y de arcilla, en los cuales, cuando

: Ia deposicién simull 1

e en forma de escama
de la fraccién més fina y de los granos equidimensionales de arena interfi-
ri6 con el rodamiento de estos ultimos granos e impidi6 que alcanzaran
disposiciones estables. Por consiguiente, si los granos de arena se tocan entre
si, su confi i6n puede ser tan ble como la que corresponde a
las verdaderas arenas fluidas. No obstante, los intersticios entre los granos
de arena estén ocupados por un material con particulas de tamaiio de arcilla,
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el que adquiere, como resultado de los procesos fisico-quimicos conocidos
por tixotropia y smémns, una resistencia apreciable a medida que progresa
la aun cuando la arcilla es sensitiva,
no por ello exhibe las pl'opled.ndes de las verdaderas arenas fluidas. En
muchos aspectos, la transicién que va desde una arena suelta a una arena
verdaderamente fluida tiene su contraparte en la distancia que separa las
arcillas de baja y muy alta sensibilidad.

La rotura de las arcillas extrasensitivas, a semejanza con la que se pro-
duce en las verdaderas arenas fluidas, parece ser progresiva. Pero en lugar
de trasformarse totalmente en un liquido viscoso, las arcillas extrasensitivas
rompen en pedazos relativamente sélidos, que ﬂotan en un liguido viscoso
que puede desplazarse en el fondo de los valles alcanzando distancias de
varios kilémetros, con una velocidad que llega hasta 15 km por hora. Un
testigo, que tuvo la desgracia de estar parado sobre Juno de los pedazos
sélidos durante uno de los desli: describié las carac-
terfsticas del material con las siguientes palabras (Terzaghi, 1950):

después de llegar al fondo fui desplazado en tal forma que en un
momento dado me encontré mirando hacia atras, enfrentando lo que habia
sido la cumbre de la barranca... La corriente tenia la apariencia de un
enorme torrente de tierra arcillosa momdn rodando répldamente . En
ningin momento hubo una superficie lisa ni tampoco apariencia uniforme,
como en un verdadero liquido. A pesar de que rodé dentro y sobre la masa
por algin tiempo, mi ropa no llegé a mojarse seriamente ni alcanzé a emba-
rrarme. . . pues fui desplazado barranca abajo fuera de la zona afectada por
la niplda sucesién de derrumbes en rebanadas de material que se produce
en las cercanias de la punta del deslizamiento. .. Resulté posible, por medio
de pequeiios saltos, cruzar gateando su superhue y llegar al terreno sélido
al costado del deslizamiento sin alcanzar a hundnme més allé de mis tobillos”.

Las arcillas fluidas son dos de ongen
marino, que difieren de las otras arcillas itivas porque han ad
su presente grado de sensibilidad en dos etapas: primero, durante su sedi-
mentacién Y segundo, mucho més importante, por lxxmacmn después de emer-
ger por encima del nivel del mar en la forma que se describe en el articulo
4 En estado inalterado dichas arcillas son tan frgiles como cualquier otra
arcilla extrasensitiva. La falla de un talud constituido por este tipo de mate-

les comienza comiinmente al pie, para continuar hacia arriba en rotura

iva, aun cuando la incli del talud sea muy suave. En el articulo

49 se tratan ejemplos de este tipo de roturas y del torrente de barro que
involucran.

Arcillas preconsolidadas intactas
La figura 18.5a ilustra sobre las caracteristicas de resistencia al corte
de las m'cl]lax preconsolidadas en condlclones drenadas. La l(nea recta Od
de rotura ala mixima o
resistencia pleo de muestras de arcillas normalmente consolidadas. Considé-
rese ahora que se consolidan un ntmero de muestras idénticas bajo una
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Fig. 18.5. (a) Diagrama de rotura en condiciones drenadas para ar-
cilla preconsolidada hasta §'; (b) Lineas de rotura simplificadas para
la misma arcilla.

misma presién de confinamiento 73, para luego ser sometidas a distintos
estados de solicitacién. Si una de dichas muestras se ensaya en condiciones
drenadas, aumentando la presién vertical, la tensién en el plano de rotura
en el instante en que ésta se produce viene representada por el punto a de
la circunferencia de tensiones A, de modo que la tensién normal en el plano
de rotura es py. La circunferencia A corresponde a una muestra normal-
mente consolidada. .

Si, en cambio, se permite que una de las muestras que ha sido previa-
mente consolidada a la presién Ps expanda bajo una presién de cAmara
menor py, y se ensaya luego en condiciones drenadas, la resistencia de la
muestra, representada por la circunferencia B excede la del suelo normalmen- *
te consolidado ensayado en las mismas condiciones. La envolvente de rotura *
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aa’b para tales dici de solicitacion se por encima de la
linea Oa que ‘material \l lidado. La curba aa’b
se corresponde con la curva de descarga be, del diagrama e-log p de la
figura 13.4.

Si, por otro lado, varias muestras son primero consolidadas bajo la
presién ps, después d das a presién nula itiendo que ds
i y al fin bajo presiones i antes
de realizar el ensayo drenado, se encuentra que, para presiones de consolida-
cién menores que pg’, la linea de rotura se sitia como lo indica la linea infe-
rior ba, ligeramente por debajo de Ia curva de descarga y, para presiones ma-
yores, se torna casi idéntica a la linea de rotura Od que caracteriza a la arcilla
normalmente consolidada. La linea inferior ba se corresponde con la curva
de recompresién del diagrama e-log p de la figura 13.4.

Como una primera aproximacién, hasta la_presion py, las curvas de
descarga y recarga, ag’b y ba de la figura 18.5b, se pueden remplazar por
una linea recta de ecuacién:

s=ca+ptg (18.6)

Se observa experimentalmente que para una arcilla dada, el 4ngulo ¢,
es aproximadamente constante, mientras que el valor ¢;, conocido como la
cohesién medida como ordenada al origen, depende de po’. Para presiones
mayores que po’, la expresion:

s=ptgé (18.7)

vuelve a ser aplicable.

Teniendo en cuenta que para la mayoria de las arcillas el valor de ¢
es muy pequeiio y ¢, solo ligeramente menor que ¢, se comete un pequefio
error, que se encuentra del lado de la seguridad, cuando se considera que la
ecuacién 18.7 es aplicable para todos los valores de p. Por,ello, la resistencia
de una arcilla d lidada e intacta, solicitada en condi-
ciones drenadas, no difiere en forma significativa de aquella que le corres-
ponde a la misma arcilla normalmente consolidada.

En contraste con lo que se acaba de manifestar, en condiciones no
drenadas, la resistencia de una arcilla precomprimida puede ser mayor o
menor que la resistencia drenada, dependiendo del valor de la relacién de
preconsolidacién. Si la relacién de preconsolidacion esta comprendida en el
rango que va de 1 hasta aproximadamente 4 a 8, el volumen de la arcilla
tiende a disminuir al ser sometida a la accién de corte, y la resistencia no
drenada, a semejanza de lo que ocurre en las arcillas normalmente consoli-
dadas, es menor que la resistencia drenada. Por el contrario, para relaciones
de idacién mayores de imad: 4 a 8, el volumen tiende a
aumentar, con lo cual la presién u, disminuye y la resistencia no drenada
supera el valor que adquiere en condiciones drenadas. Para relaciones de
-preconsolidacién muy altas la diferencia puede ser muy grande. No obstan-
te, las fuertes. presiones de poros i iadas con altas relaci
de preconsolidacién tienden a absorber agua dentro de la masa de suelo y
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causar su expansién, con lo cual la resistencia se reduce. Por esta nzon, no
se puede confiar en la resistencia no drenada de tales suelos. Més atn, en

la mayoria de los problemas précticos, la aplicacién del concepto ¢ = 0
para una arcilla preconsolidada puede conducir a resultados que se encuen-
tran del lado inseguro mientras, por el contrario, para las arcillas normal-
mente consolidadas, la tendencia nnrrnal hamn su consolidacién que éstas
tienen lleva hacia errores que se if direccién Por
las razones expuestas, excepto cuando la relaclén de preconsolidacién no
excede posiblemente de 2 a 4, el concepto ¢ = 0 no debiera ser usado para
arcillas preconsolidadas.

Las arcillas altamente preconsolidadas y los esquistos arcillosos suelen
exhibir altas resistencias pico, aun cuando sean ensayadas en condiciones
totalmente drenadas, debido a la fuerte adherencia que se ha desarrollado
enh’e sus pnrnc\llas ( amculu 49) No nbstnnte después que se | ha fommdo

de n extenso se
d:su-u)» la adherencia de las par!(culas alo ]a.rgo de dicha superficie, asu-
miendo éstas, ademés, en su correspondencia, una orientacién que favorece
la disminucién de la resistencia al corte del suelo. La resistencia final, des-
pués de un desplazamiento muy largo bajo condiciones totalmente drenadas,
se conoce como la resistencia residual (Skempton, 1964). No puede ser inves-
tigada con los ensayos triaxiales cnmvencmunlcs debido a que la magnmxd
del deslizamiento es en estos casos Se
ensayos de corte directo especmlas o dl:pontwos para ensayar 2l corte por
torsién, que permitan en d dichos (Hae-
feli, 1950). La resistencia al corte residual se puede expresar como:

—pige, (18.8)

donde ¢, varia entre unos 30° para arcillas que tienen fndices de plasticidad
bajos y una pequefia fraccién de particulas de tamaiio arcilloso hasta valores
tan pequefios como lo son 5 a 12° para algunas de las arcillas altamente plés-
ticas con un gran porcentaje de particulas de tamaio arcilloso (< 0,002 mm).
A causa de la casi completa destruccién de la estructura de la arcilla natural
a lo largo de la superficie de deslizamiento, es posible que los valores de ¢,
sean independientes de Ia historia de sohclnclén ' que haya tenido la arcilla
y que, por tanto, pueda ser d i6n utili-
zando probetas amasadas (Skempton, 1904)

Arcillas preconsolidadas fisuradas

La inuidad- de las arcillas al lidadas estd comtin-
mente interrumpida por una malla de fisuras capilares. Si la presién media
que actiia sobre esas arcillas se ve reducida, sea por excavacién o por procesos
geolégicos, comio una erosién, la resistencia al corte di a

y puede V! llegar a ser tan pequefia como
0,2 kg/cm?, mdepend:entcmente de cusl haya sido su valor original. Por la
razén expuesta, la rotura de taludes en excavaciones o cortes ejecutados en
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tal tipo de materiales se puede producir muchos afios después que se han
practicado._

El mecanismo por el cual se produce el ablandamiento se explica en el
articulo 49. Cualquiera sea el instante que se considere, la resistencia al
corte de la arcilla aumenta ripidamente con la profundidad por debajo
de la superficie. Después que se produce un deslizamiento, el material
situado por debajo de la nueva superficie expuesta comienza a ablandar y el
proceso contintia hasta que se produce un puevo deslizamiento. Por tanto,
las laderas de los va!les fotmados en tal tipo de arcillas se ven expuestos
al de sus masas inclinadas desde el
momento mismo en que dichos valles se originan y el proceso no termina
hasta que el 4ngulo de los taludes asi formado se torna compatible con la
consistencia més blanda que la arcilla puede alcanzar. Es a través de este
mecanismo que los taludes se hacen cada vez més chatos. En algunas regio-
nes, como lo es, por e)emplo, e\ valle de\ rio Saskatchewan al sur de Sas-
katoon en Canad4, todan guna
en !xlndes que se levaman con una mdmambn de 1 vemcal eada 15 hun-
al corte
de mlu nmllu para pmp(mlus de proyecto no ha sldo atn resuelto (Peter-
son et al, 1960)°.

Comportamiento a rotura de los terraplenes cohesivos

vos se colocan y
esté cercano al limite pldstico. Los pnx:escs de excavacién, trasporte y
la original del suelo de
modo que el comportamiento del producto terminado se asemeja al de una
arcilla amasada moderadamente preconsolidada. Los valores de ¢ en con-
diciones drenadas dependen principalmente del indice de plasticidad y
pueden ser estimados por medio de la figura 18.1. Para la mayoria de los
pmpésnos pricticos el valor de ¢ puede considerarse igual a cero.

Si en el terreno la arcilla se satura, su resistencia, de acuerdo con la
ecuacién de Coulomb revisada, se torna una funcién de la presién de poros.
Las investigaciones que se realizan para determinarla son idénticas a aque-
llas que se efectiian con las arcillas preconsolidadas inalteradas. Cuando el
grado de compactacién es tal que la arcilla tiende a consolidar bajo la carga
a la cual va a estar sometida y cuando, ademés, la velocidad de disipacién
de la presién de poros es lenta con respecto a la velocidad de carga, se
puede utilizar el concepto de ¢ = 0. En cambio, si la arcilla tiende a
expandir bajo su carga, o lo hace como consecuencia de la tensién de corte

Por las razones que se explxmn en el amculo 50, Ios tenaplenes cohes:—
de d que

se explica més arriba, la manifestacién es cierta cuando el limite del equi-
librio llegp por relajacién o disminucién de tensiones normales con expansién del materal,
“omo ocurre en un talud natural o artificial, pero que 10 es normalmente aplicable cuando
ol esfuerso implica un incremento de dichas tensiones, como ocurre con una fundacién
apoyada sobre una suj tal. En estos casos, salvo que existan otras influencias,
10 suele producirse hm‘hmbm!n (N. “del T)
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Fig. 18.6. Lineas de rotura obtenidas con ensayos no drenados de
una arcilla magra en término de tensiones totales para varios grados
iniciales de saturacién.

a que se ve sometida, los resultados de los analisis basados en la condicién
= 0 serfan demasiado optimistas.

Cuando el relleno permanece no saturado, la ecuacién de Coulomb
revisada:
s=c+Pge (18.5)

sigue siendo aplicable como una aproximacién, pero la presién de poros
tiene valores diferentes en el aire y en el agua contenida en los mismos. Si u,
denota la presién en el aire o fase gaseosa y t. la presién en el agua o fase
liquida, la ecuacién 16.5 puede escribirse de la siguiente manera (Bishop,
Alpan y otros, 1960; Skempton, 1961a):

s=ct+lp—u—x(w—u)tgs (16.6)

donde el factor » depende de las caracteristicas del suelo y del grado de
saturacién. Para suelos saturados » = 1,0 y para suelos perfectamente secos
x = 0. Teniendo en cuenta que las técnicas para medir u, y t, o para valuar
el factor x son complejas y limitadas todavia al campo de la investigacién,
es corriente en Ia préctica investigar la resistencia de los suelos parcialmente
saturados por medio de ensayos triaxiales en los cuales se miden solamente
las tensiones totales, tratando dé duplicar en el laboratorio condiciones de
ensayo que se acerquen lo més posible a las que se anticipan en el terreno.
La figura 18.6 muestra los resultados de cuatro series de ensayos no drena-
dos realizados sobre muestras de arcillas icas de tipo CL (C: d

y Hirschfeld, 1960) que pueden considerarse como tipicos. Las muestras
fueron inicialmente compactadas a la misma densidad seca. En cada serie
el nivel inicial de saturacién S, (ecuacién 6.4) fue constante, aun cuando
distinto para las diferentes series. Todos los ensayos se efectuaron con dre-
naje impedido, tanto bajo la presién hidrostitica de confinamiento, como
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Fig. 18.7. (a) Resistencia de una arcilla magra en la condicion en

que fue co: y después de embebida, representada en funcién

del contenido de humedad de colocacién; (b) Curva densidad-humedad
para el mismo material.

durante la sub licacién de la dife ia de presion vertical. Se ve
que la resistencia de las muestras en las series que tienen el mas bajo grado
inicial de saturagién (S, = 61 %) excede, para igual valor de la tensién nor-
mal, a aquellas c?e las muestras que tienen el mayor grado inicial de saturacién
¥ que la linea d rotura es marcadamente curva. A medida que aumenta el
grado inicial de saturacién, las correspondientes lineas de rotura ocupan
sucesivamente posiciones més bajas en la figura 18.6.

En una muestra parcialmente saturada, que se ensaya en condicién no
drenada, con el aumento de la presién el volumen de aire disminuye de
acuerdo con la ley de Boyle. Mas atin, al aumentar la presién, aumenta la
solubilidad del aire en el agua y por tanto, en cualquier serie de ensayos
realizada con muestras que, inicialmente, tienen el mismo grado de satura-
cién, éste disminuye con el aumento de la presién total que actfa sobre la
-muestra o bien con la presién normal total que se desarrolla en el plano
de fractura. Si después de alcanzada una cierta presién todo el aire se
disuelve en el agua, la muestra se torna saturada y la linea de rotura con
respecto a presiones totales se hace horizontal (condicién ¢ = 0). Es por
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ello que todas las lineas de rotura de la figura 18.6 se aproximan a asintotas
horizontales, para alcanzar la condicién ¢ = 0 a presiones normales, que
estdn en relacién inversa con el grado de saturacién inicial.

Un terraplén se coloca ordinari en una dici
parcialmente saturada. La resns!encna en el momento de la wmpnctacxén
depende, para un de dado, del de
humedad con que se coloca el suelo, como lo ilustra la figura 18.7a, que
muestra los dos de ensayos no lidados no drenados realizados
sobre una arcilla limosa. No obstame si el termplén se torna total o casi

saturado, la puede variar si; con res-
pecto a la que | tenfa en el momenm de ser colocado como bien lo demuestra
la figura Las ifica la figura 18.7 difieren
grandemenle para dmmtas suelos, y para un n-usmu suelo dependen de los
(Seed et al., 19&))
También dependen de si el cnmbm de humedad se produce con o sin varia-
cién de volumen del suelo.

Debido a la naturaleza compleja de los fenémenos asociados con la
resnslencna al corte de los suelos parclslmente mmradus se necesita una

para el e ensayo apro-
piado para medir su resi ia e i los Itad

Fluencia lenta (“creep”)

Cuando la tensién de corte que actiia sobre una muestra de arcilla es
menor que cierto valor conocido como resistencia de fluencia lenta o “creep”,
la arcilla se deforma durante la aplicacién de la tensién tangencial y poste-
riormente durante un corto tiempo sin que, empero, experimente mis tarde
deformacién progresiva. Por el contrario, si se excede la resistencia de fluen-
cia lenta, la arcilla se deforma de una manera continua y progresiva bajo
tensién La de la velocidad de deforma-
cién de fluencia lenta requiere un equipo especial, como por ejemplo, un
aparato anular de corte por torsién, en el cual el 4rea de la superficie de
rotura no disminuye con el aumento de la deformamén langenclal La figura

18.8a muestra Ios ltados de una reahzada sobre
una arcilla_am: plastica idada bajo

drenadas (va’slev 1937 1960). En esta mveshgacmn la relncldn entre el
tiempo y la se para cada i de

tensién de corte. Las deformaciones que se produjeron durante las primeras

100 hs después de la aplicacién de cada incremento, incluida la respuesta

mmedmtu al cambio de tenslén, no estin dibujadas; solo se muestran las

ocurridas Resulta evidente que la velocidad

de deformaubn por fluencia ]ents aumenta con el mcremento de la tensién

La rotura, evidi en este caso por una rotacién

continua a velocidad constante, se produjo con una tensién tangencial de
0,5 kg/cm?.

Cuando el é4rea de la superficie de rotura disminuye con el aumento

de deformacién, la velocidad de deformacién, bajo una tensién tangencial
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Fig. 18.8. (a) Relacién entre deformacion angular y tiempo, obte-

nida de un ensaro dunniu e oo de s sxcilin Fléscn mormal.

mente consolidad; amasada (segin Hvors'ev, 1937); (b) Re'acion

entre deformacicn unitaria y liempo para mucsiras idénticas de arcil's

inalterada de Chicago de baja plasticidad, ensayadas en condiciones no
rena Ia compresién simple.

dada, suele acelerarse después de alcanzar un valor casi constante, con lo
cual la rotura se produce de una manera repentina. La figura 18.8b, que
ilustra este f los dos de ensayos de compresion
simple realizados en condiciones no drenadas con muestras inalteradas idén-
ticas de una arcilla de baja plasticidad proveniente de Chicago.

La relacién que existe entre la resistencia de fluencia lenta y la resis-
tencia pico no ha sido ain investigada en detalle. Para algunas arcillas no
sensitivas parece llegar a ser tan baja como (,3, mientras que para las arcillas
frigiles puede resultar del orden de (8. La existencia de tensiones que
exceden la resistencia de fluencia lenta ha ejercido una influencia importante
en el imi lateral ivo de algunas como muros de
sostenimiento y estribos de puentes.

Velocidad de carga

En todos los ensayos convencionales de corte, la rotura se alcanza gene-
ralmente en pocas horas o dias. En algunos suelos el valor de s disminuye
al hacerlo la velocidad de aplicacién de la carga en la forma que lo muestra
la figura 18.9 para ensayos no drenados (Casagrande y Wilson, 1951). El
conocimiento de este hecho condujo a la sospecha de que la. resistencia de
dichas arcillas puede también disminuir a tensién constante con el aumento
del tiempo de aplicacién de dicha tensién. Esta posil 1I|dad requiere consi-
deracién cuando se deben selecci valores ad de la resi:
al corte para analizar problemas de estabilidad.
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Problemas

1. Los resultados e una serie de ensayos drenados sohre una arcilla magra vienen
expresados con suficiente aproximacién por la ec\uwin g 31°. Sobre ese material
Se realiza un ensayo consolidado no_ drenado comp primero una probeta bajo
una presién hidrostatica de confinamiento de 2 k cm‘ y dtspw(s aumentando la carga
axiol 'sin drenaje hasta que se produce la rotura. g Al bl o
1,8 kg/cm* en exceso do In prusién. de cimara, (Cusl es el valor de coeficiente de la

presion de poros Ar? p.ﬂ es el valor de po?
Solucién: 0,64; 18,1°
2. Ll -ennenmﬁ a h compresién simple de una muestra de arcilla resulta igual a

2 kg/cnr’. La arcilla tie do plasicdad de 40 y su ingelo do friccion inerns,
do Scnerdo oon Ia Fg. 18.1, o8 & )nlnadxmebe 577 En In’ hipétesis de que estc
valor de ¢ es vilido, coudl és en io do la ofura Lo magitud de la prescn de
o e 1 proheta cometda s Ta compresin simpleF

Solucién: 1,15 kg/cm* negativa

3. Un depésito de nmn. ‘mlterada pormalzente consldada tiene un fndice do

lusicdad del o unitario saturado de 183 g/cm’. La arcilla se extiende

mfuna;dndy 4o waoe 15 m pa dobafo do la mperﬁde y el nivel fredtico coincide

ha extraido una muy buena muestra imlterada de una profundidad de 9 m.
‘Cunl o Ia probable restencia « la compresién smple del materta

Solucién: Aproximedamente 0,55 kg/cm*

4. Sobre una muestra_de arcilla amasada se realizan dos ensayos triaxiales conso-
lidados o drenados. Una de las probetas se consolida bajo una presién de cémara de
17 ke/eat y rompe bajo un aunento de presion axial do 1,24 kg/em’, observindose po

n qe la presién do poros en ol instante de la otira sleanea’un valor positve

ot probeta e comslda, bajo una presin do cimara de 427 e/

necesi un numento de tensién axial de 8,12 ki legar a la rotura, en
cuyo instante desarrolla la presién de ‘poros igul & 87 g/em® ¢Cuils son los valores de
5 e 8 dhe oo Jos snsybel

Solucién: 155° y 30°

Lecturas seleccionadas

El cstado sctual dol conocimiento con respecto a I resitencia ol corte de s
suelos cohesivos fue anal lurante un congreso que se titulé “Research Conference
on Shear Strength of e S realizado por Ia “American Soclely of Civil Engi-
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neers” en el Estado de Colorado, en junio de 1960. Los anales de la_conferencia
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ART. 19 EFECTO DE LAS VIBRACIONES SOBRE LOS SUELOS

Es de conocimiento general que las vibraciones producidas por la hinca
de pilotes, por el transito, o por el funcionamiento de méiquinas, general-
menten aumentan la densidad de la arena y producen un asentamiento de su
superﬁcle. Muchas veces se daian edificios como consecuencia de los asen-

ia juicios civiles contra los causantes de

las vibraciones. Por otro lado las vibraciones proveen el medio més eficaz

para 1 de arena o densificar estratos naturales de arena

suelta antes de construir fundaciones sobre ellas (véase articulo 50). Se ve,

por lo tanto, que el efecto que producen las vibraciones puede ser nocivo o
ventajoso, pero que siempre merece atencién.

El aparato que se indica esqueméticamente en Ja figura 19.1a (Hertwig
et al, 1933) ha sido utilizado para investigar cudles son los factores que
influyen en el efecto de por las Consta
de un plato de apoyo y de dos pesos iguales excéntricos que giran en direc-
ciones opuestas. La fuerza ejercida sobre el terreno por el plato de apoyo
es igual a la carga estatica, debida al peso del aparato, mas la fuerza pulsil
cuya méxima intensidad iguala a la fuerza centrifuga de los dos pesos excén-
tricos. El niimero de de los pesos por unidad de
tiempo se denomina la frecuencia y se expresa en ciclos por segundo. La
distancia vertical mixima que recorre el plato de apoyo desde su posicién de
equilibrio se denomina la amplitud de las vibraciones que el mismo experi-
menta. La amplitud es méxima para una frecuencia dada (fig. 19.1b), fre-
cuencia ésta que es aproximadamente igual a la frecuencia natural fy del

. vibrador més la porcién de suelo sujeta a vibracién.

El término frecuencia natural se refiere a las vibraciones que se originan
en un cuerpo con limites bien definidos cuando se lo somete a un impulso
tmico. Si el impulso es periédico, la amplitud de las vibraciones forzadas
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o a5 w0 45 20
Aetacivn e frecoencia

(u) Principio en que se basa el vibrador de suelos; (b) relacion entre

amplitud de las vibraciones; (c) relacion entre frecuencia y asentamiento

de Tn base del vibrador (scgn A, Hertwig et al, 1933).

Flg. 19 1.

que se originan aumenta a medida que la frecuencia f; del impulso se acerca
a la frecuencia natural del cuerpo, de modo que para frecuencias cercanas
a ésta, la amplitud es maxima. Este fenmeno se denomina resonancia, y
en la figura 19.1b esta representada por el pico de la curva.

La tabla 19.1 contiene valores de la frecuencia natural o de resonancia
de un vibrador como el indicado en la figura 19.1, cuando se opera con &l en
diferentes tipos de suelos y rocas blandas (Lorenz, 1934). Se utiliz6 un vibra-
dor que pesaba 2700 kgy tema una superﬁcne de contado de 1 m?. Dichos
valores se of ia del impulso
hasta producir la resonancia.

Tabla 19.1
Frecuencia natural del vibrador colocado sobre diferentes tipos de suelo

Suelo o roca il

r segundo

Relleno suelto 19.1
Relleno artificial, denso, de escorias de carbon mineral 21.8
Arena mediana bastante densa 24.1
Arena bien graduada muy densa 26.7
Grava fina densa 28.1
Roca calcdrea blanda 30.0

Arenisca 34.0
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La frecuencia natural depende no solo de las propiedades del suelo sino
también, en cierto grado, del peso y de las dimensiones del vibrador. Estas
variantes han sido investigadas por el U.S. Corps of Engineers en dos series
de ensayos, una de ellas sobre arcilla limosa cohesiva y la otra sobre una
arena no cohesiva. El peso del vibrador y su base vari6 entre 5.850 y
29.950 kg; el didmetro de las 4reas cargadas entre 15 y 48 m y la superficie
de sus dreas de contacto entre 1,90 y 18 m?. Distintos tipos de vibraciones
se aplicaron separadamente (WES 1963). Los resultados han extendido
considerablemente el rango de las variables correspondientes, pero no difie-
ren fundamentalmente de aquellos que se muestran en la figura 19.1. Sin
embargo, si se utiliza el mismo equipo_para suelos distintos, la frecuencia
natural o de resonancia aumenta a medida que se incrementa la densidad
y disminuye la compresibilidad del suelo. Este hecho se ha utilizado exten-
samente para inar el grado de ion de 1 ificial
y para comparar la eficacia de distintos métodos de compactacién.

Si se hace funcionar un vibrador sobre una capa de arena, el material
situado debajo de la placa de apoyo se compacta. Para impulsos de frecuen-
cia constante, el tamario de la zona de compactacién aumenta a una velocidad
que disminuye con el tiempo. El tamafio final de la zona compactada depen-
de de la intensidad de los impulsos periédicos ejercidos por el vibrador y
de la densidad inicial de la arena. Més all4 de los limites de esta zona, la
densidad de la arena p i inalterad:

Como el vibrador descansa en la superficie del suelo que compacta, se
produce un asentamiento del aparato. Si la frecuencia del impulso se aumen-
ta gradualmente, el asentamiento del vibrador aumenta en la forma que lo
indica la figura 19.1¢, donde puede apreciarse que cuando se aproxima a
a ia natural o de ia, el jento aumenta répid
y alcanza valores muchas veces superiores a los producidos por una carga
estitica de la misma magnitud que la fuerza pulsétil. La zona de frecuencias
dentro de la cual se produce el mayor asentamiento se denomina zona critica
de frecuencias. Esta zona parece extenderse entre valores didos entre
%'y 1 % veces la frecuencia natural del suelo.

Cuando una méquina que produce vibraciones con frecuencias com-
prendidas dentro de la zona critica se encuentra fundada sobre una capa
de arena, su asentamiento es muchas veces mayor del que resultaria por
la accién de cargas estiticas equival La ia de las vibraci
producidas por las pequefias pero inevitables excentricidades de las par-
tes giratorias de las turbinas de vapor se encuentra dentro de la zona
critica de las arenas (véase articulo 60). Por ello, las fundaciones de turbinas
de vapor situadas sobre arenas sueltas sufren asentamientos excesivos, a
menos que la arena sea compactada_artificialmente antes de construir la
fundacion. Cualquiera que sea el suelo de fundacién, es aconsejable tomar
precauciones especiales para reducir lo més posible la amplitud de Tas vibra-
ciones forzadas.

El efecto que las vibraciones producen sobre las arcillas es mucho menor
que en las arenas, porque la cohesién entre las particulas se opone al despla-
zamiento de los granos. No obstante, hasta una arcilla blanda se consolida
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un poco cuando esté continuamente sujeta a vibraciones intensas de frecuen-
cias préximas a la frecuencia natural del material.

En realidad, las vibraciones oscilan no solo verticalmente sino en varias
otras formas, cada una de las cuales pueden caracterizarse por una frecuencia
natural o de ia diferente. Los imie son muy
complejos y no pueden predecirse con exactitud, aun cuando en algunos
casos muy simples puede deducirse la frecuencia natural o de resonancia
con cierta aproximacién (Barkan, 1962; Lysmer y Richard, 1966).

Un fenémeno similar de resonancia puede ser inducido montando un
vibrador adecuado en el extremo superior de un pilote. El sistema se utiliza
para hincar pilotes, en cuyo caso el vibrador se opera a la frecuencia natural
de las vibraciones longitudinales que transitan por el propio pilote, con lo
que éste penetra ficilmente en el terreno (ASCE, 1961)°.

* Los hincapilotes a vibracién son muy eficaces para hacer penetrar pilotes y ta-
blestacas en arena. pero muy poco eficiontos » neficaces en limo y arcilla. (N. del T.)



Capitulo 3
DRENAJE DE LOS SUELOS

ART. 20 NAPA FREATICA, HUMEDAD DEL SUELO,
FENOMENOS CAPILARES

Definiciones

Se denomina nivel de la napa fredtica al lugar geométrico de los niveles
a que alcanza la superficie del agua en pozos de observacién en libre comu-
nicaci6n con los vacios del suelo “in situ”. EI nivel de la napa frestica puede
también ser definido como el lugar geométrico de los puntos en que la tensién
neutra u,, en el suelo (articulo 2) es igual a cero.

Si el agua contenida por un suelo no estuviera sujeta a otra fuerza que
la gravedad, el material situado por encima de la napa se hallarfa seco. En
realidad, en el terreno, el suelo se halla completamente saturado hasta cierta
distancia por arriba de la napa, y parcialmente saturado encima de este
nivel, a partir del cual se dice que estd himedo.

Si Ia parte inferior de una masa de suelo seco se pone en contacto con
el agua, el liquido sube por los vacios hasta alcanzar cierta altura por encima
del nivel libre. Este ascenso del agua se atribuye a la tensidn superfici
que se desarrolla en la zona limite entre el aire y el agua. En esta zona, el
agua se encuentra en un estado de tensién comparable al que se desarrollaria
en una membrana de goma tendida y unida a las paredes de los vacios del
suelo, con la diferencia de que la tensién superficial del agua no resulta
afectada por una contraccién o extension de la pelicula que separa el agua
v el aire.

Los conceptos bésicos relacionados con las acciones moleculares que
producen la tensién superficial son temas que se hallan atn en discusion.
A pesar de ello, la existencia de tensiones de traccién en la pelicula super-
ficial ha sido probada fuera de toda duda hace més de un siglo, y la inten-
sidad de las mismas ha sido medida por métodos distintos con idénticos
resultados.

Ascensiin del agua en tubos capilares

El fendmeno de la ascension capilar puede demostrarse sumergiendo
en agua la parte inferior de un tubo de vidrio de diimetro muy pequefio,
que recibe el nombre de tubo capilar. Al ponerlo en contacto con el agua,
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Ta atraccion molecular entre el vidrio v el agua se combina con la tensién
superficial y hace ascender el agua dentro del tubo hasta una altura h, por
encima el nivel del agua libre (figura 20.1a). La altura h, se denomina
dltura de ascensiin capilar. La superficie superior del agua, dentro del tubo
capilar, toma la forma de una cavidad céncava, llamada menisco, que se une
a las paredes del tubo formando con el mismo un 4ngulo de contacto a.
El valor de « depende del matcrial de la pared del tubo y de las impurezas
que lo cubren. Para tubos de vidrio con paredes quimicamente limpias a es
igual a 0°, asi que el agua asciende en los mismos a la mayor altura com-
patible con el didmetro del tubo y con la tensién superficial del agua. Si
las paredes del tubo no estin limpias, a tiene un valor comprendido entre
0° y 90°, de modo que la ascension capilar es menor. Finalmente, si las
paredes del tubo se hallan cubiertas de grasa, a es mayor de 90° y el menisco
se sittia por debajo del nivel del agua. Este fenémeno se atribuye a que las
moléculas de agua y de grasa se repelen.

Si se denota con T, la tensién superficial expresada en gramos por
centimetros y v,, el peso unitario del agua, el equilibrio requiere que:

harty, = 2T, cos a

9
By :‘:: o (20.1)

El valor T, disminuye un poco con el aumento de temperatura. A la

temperatura ambiente alcanza aproximadamente 0,075 gramos por centime-
troy v, es igual a un gramo por centimetro cibico. Por lo tanto,

ho(cm) 7(9;% o o (20.2)
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Por arriba del nivel del agua libre, la presion hidrostdt ejercida
por el agua es negativa, y para una altura z es igual a
e = — Zu (20.3)

Ascensién capilar del agua en los suelos

En contraste con lo que ocurre en tubos capilares, los vacios continuos
de los suelos y de la mayoria de los materiales porosos tienen ancho variable
y se comunican entre sf en toda direccién constituyendo un enrejado de vacios.
Si este enrejado es invadido desde abajo por el agua, su parte inferior se
satura completamente. En la parte superior, el agua sélo ocupa los vacios
més pequefios, pues los mayores permanecen llenos de aire.

La ascensién del agua a los vacios de una arena seca por efecto capilar
puede demostrarse en el laboratorio con el ensayo indicado en la figura
20.2a. Se vierte arena en un tubo vertical con una malla perforada en el
fondo, y luego se coloca este fondo en contacto con el agua. Por ascension
capilar, parte de la arena se satura y adquiere un color oscuro. Hasta una
altura h,, por encima del nivel del agua, la arena se halla completamente
saturada y entre h. y h. estd parcialmente saturada, en la forma que lo indica
la figura 20.2b. La altura h, se llima altura de ascensién capilar. La curva
de la figura 20.2c indica la velocidad con que la superficie de la zona hiime-
da se acerca a la posicién de equilibrio correspondiente a la altura h..

A medida que disminuye el tamafio efectivo, también lo hace el tamaio
de los vacios y aumenta la ascensién capilar. La altura h. (en centimetros)
es aproximadamente igual a

LG
eD,o

o = (20.4)
en la cual e es la relacién de vacios, Dy, (centimetros) el tamaZo efectivo
de Allen Hazen (articulo 5), y C ( i1 dos) es una

empirica que depende de la forma de los granos y de las impurezas super-
ficiales. Su valor varia entre 0,1 y 0,5 centimetros cuadrados. Sin embargo,
debe tenerse en cuenta que la permeabilidad disminuye cuando decrece el

Solido

a
Fig. 20.2. Ascension eapilar del agua en arena seca.
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Fig. 20.3. Relacion entre tamaiio de grano de polvo de cuarzo uniforme v altura de
ascension capilar en un periodo de 24 horas (segin A. Atterberg, 1908).
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tamaiio efectivo y esto reduce la velocidad de ascensién capilar, de modo
que la altura a que asciende el agua en un tiempo determinado, por ejemplo
24 horas, adquiere su méximo valor para un tamafio de grano intermedio.
En la figura 20.3 las abscisas representan el logaritmo del tamafio del grano
de un polvo uniforme de cuarzo compactado denso, y las ordenadas la
ascensién capilar en 24 horss La ascension méxlma se alcanza para un
tamario de grano igual a 0,02 Para un periodo
de 48 horas, el tamafio 6ptimo seria algo menor.

Sifonaje capilar

Las fuerzas capilares hacen ascender el agua contra las fuerzas de la
gravedad no s6lo en el caso de tubos capilares o de columnas de vacios en
suelos secos, sino que también dentro de canales angostos abiertos o de
acanaladuras en forma de V. Lo expuesto puede demostrarse con el dispo-
sitivo indicado en la figura 20.4. Si el punto més alto estd por debajo del
nivel a que la tensién superficial puede levantar el agua, ésta ird pasando
por la ranura en V y poco a poco vaciaré el recipiente. Este proceso se
conoce como sifonaje capilar, y se produce también en los vacios de un
suelo. Como ejemplo, puede verse el casode la figura 20.5, en que el agua
circula por encima de la cresta del niicleo impermeable del dique a pesar
de que el nivel del agua libre est4 por debajo de dicha cresta. El sifonaje
capilar causaba una pérdida de 1.7C0 litros por minuto por encima del
niicleo impermeable de los diques laterales situados sobre una longitud
de 20 kilémetros del canal entre Berlin y Stettin, en Alemania. El niicleo
impermeable llegaba hasta una altura de 30 centimetros sobre el nivel del

Fig. 20.4. Corriente capilar por  Fig. 20.5. Corriente capilar sobre el mé-
una ranura en forma de V. oo Tnpariseablo o w diqus de. tisrras
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agua. Cuando los nécleos se elevaron en 40 centimetros, la pérdida se
redujo a menos de 400 litros por minuto.

Humedad discontinua del suelo

Entre las alturas h., y h, (véase figura 20.2a), una parte de los espa-
cios vacios se halla ocupada por canales continuos de aire, y el resto por
hilos de agua. Como estos hilos de agua son también continuos, la tensién
en el agua hasta la altura h, se halla gobernada por la ecuacién 20.3. Pero,
si la arena solo estd humedecida, las particulas de agua no se comunican
entre si y la ecuacién 20.3 no es aplieable

El agua ida en una arena h decida se ina humedad de
contacto, porque cada gota de agua rodea un punto de contacto entre dos
granos en la forma en que lo indica la figura 20.6. La tensién superficial en
el limite de separacién entre aire y agua acerca los granos del suelo con una
fuerza P, llamada presién de contacto. La resistencia de friccién producida
por la presién de contacto da lugar a un efecto similar a Ja cohesion, es
decir, que desarrolla cierta cohesién entre los granos (véanse figuras 21.3a
y b), pero si se sumerge el suelo, se elimina la tension superficial, desaparece
la presién de contacto y la arena se desintegra.

El efecto mecénico de cohesién debido a la presién de contacto depence
de la densidad relativa de la arena. Si la arena es densa, la cohesién aumenia
a tal punto su resistencia al corte, que taludes verticales de bastante altura
permanecen estables sin soporte lateral alguno.

Si por el contrario, una arena hiimeda ha sido depositada en forma suel-
ta, por ejemplo, por volcamiento sin compactacién, la cohesién impide que
las particulas del suelo se asienten a posiciones estables, de modo que
reduce la capacidad de carga de la arena casi a cero. El volumen de una
arena en estas condiciones puede ser superior en un 20 6 30 por ciento al
de la misma arena seca en estado también suelto. Este fenémeno se dis-
hngue a veces con el cal\hcanvo de abultamiento. Como las fuerzas que

los granos en son peque-
iias, el fenémeno descripto solo puede producirse en los primeros decimetros
superiores (30 a 60 cm) de una capa de arena. Si dicha arena se moja,
la porosidad se reduce a la que tiene la misma arena seca o saturada en
estado suelto, ya que la saturacion elimina la tension superficial del agua.

Fig. 20.6. Fuersas producidas por Ia humedad de contacto.
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Errores comunes

Como las causas fisicas que producen el movimiento capilar del agua
en los suelos no son tan evidentes como las que originan el escurrimiento
gravitacional, se han deslizado varios errores en ciertas publicaciones téc-
nicas. Se ha aseverado, por ejemplo, que el agua no puede ascender en un
tubo capilar a una altura mayor que en el cafio de una bomba de succién
(10 metros). La altura a que el agua puede ser elevada por succién depende
de la presién atmosférica y es independiente del didmetro del tubo, mien-
tras que la altura de ascension capilar es independiente de la presién atmos-
férica y aumenta al disminuir el di4metro del tubo. Es, por lo tanto, evi-
dente que dichos fenémenos no tienen nada en comtin. En el vacio es impo-
sible levantar el agua por succién, mientras que la altura de ascensién capilar
es la misma que a la presién atmosférica.

Se ha dicho que la mayor parte del agua contenida en una arena fina
no puede escurrirse o filtrar por efecto gravitacional, porque es retenida en
la arena por atraccién molecular, Esta opinion resulta incompatible con el
bien conocido hecho de que el espesor de la capa de agua retenida por la
atraccién molecular del sélido no excede 0,1 micrén. Mas alli de esta dis-
tancia, el agua tiene propiedades normales y puede desplazarse libremente
como si estuviera en un conducto. La cantidad de agua retenida en la dis-
tancia de 0,1 micrén de la superficie de los granos de una arena saturada
resulta despreciable frente al total del agua de saturacién, de modo que
desde el punto de vista practico puede considerarse que toda el agua estd
en estado normal y participa en la filtracién gravitacional.

Problemas

{Godl = s sscnsin coplr en una wane oy o copo et efectivo es
igual a o 00 iimoeos y su relacién de vacios igual a O,

Solucign: entre 33 y 165 centimetros,

2. La resistencia a la compresién simple de una arena fina densa y himeda
alcanza s 02 kg por sentimetro cuadrado y st dngulo do friocin interna es igyal 8 40°
:Cul seria Ia intensidad de Ja presién triaxial pe que se necesitaria para producir sobrs
fa resistencia de la arena el mismo efecto que la bumedad de contacto?

Solucién: 0,056 kg por centimetro cuadrado.

ART. 21 FORMAS Y TIPOS DE DRENAJE

Propésito y métodos de drenaje

El drenaje se utiliza en la préctica siempre que resulte deseable elimi-
nar presiones de filtracion, reducir el peligro a la accién nociva de las
heladas, o aumentar la resistencia al corte del suelo por reduccién de las
tensiones neutras (véanse articulos 12 y 17). Consiste en deprimir la napa
lreétfica por debajo de la base de la masa de suelo que requiere proteccién
o refuerzo.
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. Para deprimir la napa hasta una profundidad dada es necesario esta-
blecer, por debajo de este nivel, un sistema de colectores ubicados dentro
de perforaciones, galerias o zanjas. El agua fluye del suelo hacia los colec-
tores de los cuales se elimina por bombeo o por otros medios apropiados.

El gradiente hidraulico que se produce en las paredes de los colectores
es muy alto y las particulas més finas del suelo son poco a poco arrastradas
al colector, a menos que sus paredes sean protegidas por medio de filtros,
los que consisten en mallas metalicas, o se forman con arena o grava zaran-
deada. Las ab de las mallas licas deben ser i
iguales al tamafio Dgo del suelo natural con el que se encuentran en contacto
(Dgo = tamaiio de la malla por la cual pasa el 60 % del suelo). Los filtros
de arena o grava deben satisfacer los requerimientos granulométricos espe-
cificados en la parte final del articulo 11.

Las perforaciones para drenaje van corrientemente protegidas con tubos
camisa metélicos, que en su extremidad inferior llevan un trozo de cafio
perforado o filtro, que queda en contacto con el estrato acuifero. Si el cafio
camisa tiene un didmetro menor de 2 % pulgadas, el pozo se distingue con
el nombre inglés well ﬂomt Cuando las perfomcmnes son de poco didmetro,
el bombeo se efectia simulté
tadas por medio de un tubo colector de csheza S| el didmetro de la perfo-
racién es mayor de 30 centimetros, se suele bombear el agua por medio de
un tubo de succién de mucho menor diimetro y el espacio entre este tubo
y las paredes de la perforacién se rellena con arena gruesa o con grava. En
estos casos la perforacién recibe cominmente el nombre de pozo filtro. El
filtro anular de arena o grava sirve de sustituto a la camisa. Las zanjas
colectoras y las galerfas consisten usualmente en conductos con juntas
abiertas, embebidos en arena o grava que satisface los requerimientos gra-
nulométricos de un filtro.

En el caso de arenas, parte del agua drenada que fluye a colectores
es remplazada por aire (drenaje por invasién de aire). Los suelos de granos
muy finos, por el contrario, permanecen saturados y el volumen de vacios
disminuye en una cantidad igual al volumen de agua expelida (drenaje
por consolidacidn).

El drenaje de cualquier tipo de suelo se puede también producir por
evaporacién desde la superficie expuesta a la atmésfera, proceso que se
denomina drenaje por desecacién. Segin cual sea el tipo de suelo, dicho
drenaje puede originarse por invasién de aire, por consolidacién o por inva-
sién de aire precedida de consolidacién.

Los suelos muy finos pueden también ser drenados haciendo pasar por
los mismos una corriente eléctrica. Este tipo de drenaje se conoce como
drengje por electroésmosis. Asimismo, cuando se somete la parte superior
de una masa de suelo muy fino a temperaturas inferiores a 0°C, el material
absorbe agua de las capas inferiores, la que se acumula en la zona superior
y contribuye a la formacién de capas de hielo. Se puede entonces decir que
el suelo de las capas inferiores estd sujeto a drenaje por congelacién, sin
olvidar, sin embargo, que hay acumulacién de agua en las capas congeladas.
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Por otro lado, la presién de filtracién del agua que escurre consolida el
suelo situado debajo de la zona de congelamiento.

Las secciones que siguen i una ipcién de los
tipos de drenaje.

Drenaje por gravedad

El valor minimo a que puede reducirse el contenido de humedad de
un suelo, cuando el mismo se halla sujeto al drenaje por gravedad, se llama
capacidad de retencién de agua del suelo. Para obtener valores numéricos
que sirvan de comparacién sobre la capacidad de retencién de agua de los
diferentes suelos se utilizan varios procedimientos de laboratorio. En algu-
nos de estos procedimientos, conocidos como métodos gravitacionales, se
hace drenar el suelo bajo el unico efecto de la gravedad. En otros, llamados
métodos por succidn, la fuerza de la gravedad es incrementada sometiendo
al vacio la base inferior de la muestra o a presién su base superior. En un
tercer tipo, llamado método centrifugo, las fuerzas de la gravedad son
remplazadas por fuerzas de inercia de mayor intensidad.

Si se conoce la capacidad de retencién de agua de un suelo, como asi-
mismo la relacién de vacios después del drenaje y el peso especifico absoluto
de las particulas slidas, se puede calcular el grado de saturacién S, (por
ciento) (véase articulo 6), y la relacién espacio de aire G.. La relacidn
espacio de aire o grado de aireacién se define por la ecuacién:

espacio de aire S(%)
00 (21.1)

G = Spedoleate _,_ Sorl

espacio vacio total 1

Las curvas A y B de la figura 21.1 representan la relacién espacio de
aire en funcién del tamaiio efectivo para diferentes fracciones de suelo que
fueron drenadas utilizando dos métodos distintos. Los datos para dibujar
la curva A fueron obtenidos sometiendo muestras saturadas al drenaje por
succién, aplicando por 2 horas vacio a la base inferior de muestras de 10 cm
de altura, La curva B representa los resultados de los ensayos efectuados
por el método centrifugo, en el cual las muestras fueron sometidas durante
2 minutos a una fuerza igual a 18.000 veces la gravedad (Lebedeff 1928).

En el laboratorio, el drenaje de la arena bajo la influencia de la grave-
dad contintia por afios a un ritmo decreciente, aun en el caso de arena

ruesa. La figura 21.2a representa el estado de dos muestras de arena
después de 25 afios de iniciarse el drenaje. En ambas muestras, la relacién
espacio de aire aument tanto més rdpidamente cuanto més alejada de la
napa se encontraba la capa de suelo considerada (véase figura 21.2b),
pero aun después de dos afios y medio, la relacién espacio-aire seguia
aumentando en ambas muestras (King 1899).
En el terreno, todo proceso de drenaje por gravedad va periédicamente
fiado de la i ion de agua proveniente de las lluvias o del
deshielo, cuyo efecto sobre el contenido medio de humedad del suelo depen-
de no solo de la cantidad de agua incorporada y de la evaporacién, sino que
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Fig. 21.1. Relacién entre tamaiio de grano y grado de sireacion después del

drenaje. La curva A fue btenida por of método de succion; Ia carva B por <l

método de la centrifugacion; I curva € por mediciones en el terreno (4, segin
Zunker, 1930; B, segin Lebedeff, 1928).

también en gran parte de detalles de la estratificacién del terreno. La expe-
riencia indica que la relacién espacio de aire del suelo en el terreno es

de su el sobre la napa fredtica, lo que
estd en diccién con lo do en el lak donde dicha rela-
cién aumenta al alejarse el suelo de la napa, segtin lo indica la figura 21.2b.
Por ello, no hay una correspondencia definida entre la capacidad de reten-
cién de agua del suelo después de drenado en el laboratorio y la misma capa-
cidad de retencién en el terreno. Esto puede verse comparando las curvas de
laboratorio A y B con la curva C de la figura 21.1. La zona sombreada alrede-
dor de la curva C representa la relacién espacio de aire en funcién del tamaio
efectivo para varios suelos después de ser drenados por gravedad en el terre-
no bajo condiciones climéticas similares a las existentes en la parte central-
este de los Estados Unidos de Norteamérica. En regiones con condiciones
climéticas distintas, observaciones similares pueden conducir a curvas muy
diferentes, pero en ningiin caso es de esperar que las curvas obtenidas en
el terreno tengan con las de laboratorio més que una semejanza en su forma
general.

. d dose de jones de ingenieria, la can-
tidad de agua drenada de un suelo muy pocas veces tiene importancia, ya
que resulta de mayor significado conocer los efectos mecénicos que produce
el drenaje y el tiempo necesario para obtenerlos.
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Velocidad y efecto del drenaje por gravedad

Como se dijo con anterioridad, los suelos pueden drenarse bombeando
de pozos filtros, captando estratos acuiferos por medio de galerias, o des-
viando el agua hacia zanjas de drenaje. Cualquiera sea el método de dre-
naje, el tiempo que se requiere para drenar el suelo es siempre un factor de
la mayor importancia.

TLos métodos tebricos existentes para calcular la velocidad de drenaje
por invasién de aire son atin poco satisfactorios. Por ello, para calcular el
tiempo necesario para drenar un estrato de arena, el ingeniero debe basarse
principalmente en la experiencia. El drenaje de un estrato de arena gruesa
limpia, por bombeo de pozos filtros espaciados no més de 12 metros entre
si, puede comtinmente completarse en unos pocos dias (drenaje muy répi-
do). En arena muy fina, por el contrario, la misma operacién puede tardar
varios meses (drenaje lento). Los métodos existentes para drenar suelos y
las condiciones para su buena aplicacién se tratan en el articulo 47, y los
asentamientos que pueden producirse al deprimir la napa se estudian en
el articulo 59.

Desecacion de suelos

Si se expone un trozo de arcilla al aire, ¢l agua que contiene el suelo
se desplaza del interior hacia la superficie donde se evapora. Durante este
proceso, la arcilla se hace més y més resistente hasta que finalmente deviene

ura. El momento en que cesa la evaporacién depende de la humedad
relativa del aire circundante, ya que, de acuerdo con las leyes de la fisica,
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el agua se evapora en toda zona de separacién entre agua y aire, salvo que
la humedad relativa sea como minimo igual a cierto valor que es fuacién
de la tensién a que estd sometida el agua. La humedad relativa h. se
define como la relacién entre el peso de vapor de agua que existe en el
aire a una temperatura dada y la mixima cantidad de vapor que puede
contener el aire a la misma temperatura. En climas himedos, la humedad
relativa varia comtinmente entre 0,15 y 0,95, alcanzando excepcionalmente
a 0,99. Cuando la humedad relativa del aire en contacto con la superficie
libre del agua es menor que uno, el agua se evapora hasta que la humedad
del aire se haga igual a uno, o bien hasta el secado completo. Si el agua se
halla bajo tensién, la evaporacién cesa para una humedad relativa menor
que uno. Este valor menor h, se designa presién relativa de vapor. Para
temperaturas comprendidas entre 10° y 30°C y para presiones relativas de
vapor comprendidas entre 0,7 y uno, la relacién entre la tension neutra u.
del agua y la presién relativa de vapor k, puede expresarse en forma
aproximada por la ecuacién:

t(kg/cm?) = — 1500(1 — b;) (21.2)

Por ejemplo, para h, = 0,90, u, = — 150 kg por centimetro cuadrado,
es decir, que si la tensién neutra de un trozo de arcilla_expuesto al aire es
igual a 150 kg por cm cuadrado, el ido de humedad de la misma no
permanece constante a menos que la humedad relativa del aire circundante
sea igual a 0,90. Si la presion relativa de vapor es menor, la arcilla sigue
perdiendo agua por evaporacién; si es mayor, el agua se condensa en la

ficie del suelo produciendo un hinchami de la arcilla hasta que la
tensién del agua desciende al valor determinado por la ecuacién 21.2. Este
hecho puede ser utilizado para calcular la tensién del agua contenida en
materiales porosos de granos finos, como lo son las arcillas.

Si de un tubo capilar de radio r (centimetros) se evapora agua, la
curvatura del menisco y la tensién u,, del agua aumentan hasta que u. se
hace igual a — hy,. Sustituyendo h. de la ecuacién 20.2, se llega a:

0,15y, (gm/cm?®)
r(cm)

Uy max (gM/cM?) = — cos a (21.3)

Una evaporacién mayor origina un descenso del agua dentro del tubo
capilar conservindose constante la tensién neutra. Un proceso similar se
produce cuando los suelos se secan. En efecto, al principio el valor de u,
aumenta hasta alcanzar el mayor valor compatible con el tamafio de los
vacfos en la superficie del suelo. Una evaporacién mayor hace penetrar
aire en el suelo cambiando su color de oscuro a claro. Al principio de esta
segunda etapa, el contenido de humedad del suelo es igual al limite de
contraccién (véase articulo 7), pero con su progreso la tension neutra u,
puede atn aumentar, ya que los meniscos de agua se retiran a las acanala-
duras y rincones mas angostos de los vacfos.

La evaporacién no cesa hasta que la presién relativa de vapor h, (ecua-
cién 21.2) se hace igual a la humedad relativa hy,. :
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El agua remanente en el suelo seco constituye lo que se denomina hume-
dad de contacto en el articulo 20. Después de secados al aire, el contenido de
humedad de los suelos varfa desde casi cero para arena limpia hasta 6 6 7
por ciento para las arcillas tipicas. En este estado, las arenas limpias son
materiales sin cohesién, mientras que las arcillas resultan muy duras. En
los casos mencionados la relacién espacio de aire varia entre uno y 0,8.

Si una probeta de suelo secada a estufa se enfria en contacto directo
con la atmésfera, su contenido de humedad aumenta. El agua que las
particulas de suelo toman de la atmésfera se llama humedad higroscpica.
La cantidad de humedad higroscépica que puede absorber una probeta dada
depende de la temperatura y de la humedad relativa del aire y, en general,
aumenta a medida que disminuye el tamafio de las particulas, En arenas
es despreciable, en suelos limosos es muy pequefia, aunque suficiente para
producir un hinchamiento. En arcillas puede ser superior al 5 por ciento
de su peso seco.

Cuando una probeta de arcilla secada al aire es calentada hasta una
temperatura algo superior al punto de ebullicién del agua, su contenido
de humedad decrece ligeramente. Asimismo, algunas de las propiedades
de la arcilla sufren cambios que parecen permanentes y que vienen refle-
jados en una variacién persistente en los limites de Atterberg. Un aumento
mayor de temperatura, hasta alcanzar varios centenares de grados centi-
grados, produce la fusién de los granos en sus puntos de contacto dando
lugar a una ién potente y que iona a la arcilla
las caracteristicas de un material sélido. La trasformacién de mezclas de
arena-arcilla en ladrillos se produce de una manera similar.

La velocidad con que se evapora el agua en la superficie de probetas
de arcilla idas a dici de ici dismis a
medida que decrece el contenido de humedad. En el limite liquido, la velo-
cidad de evaporacién es aproximadamente igual a la existente en un espejo
de agua libre. Para un espejo de agua libre, la velocidad de evaporacién
depende de la temperatura, de la humedad relativa y de la velocidad del
viento, En los Estados Unidos de Norteamérica, el 4rea de mis baja eva-
poracién para grandes espejos libres de agua se encuentra en la zona de los
grandes lagos, donde la velocidad de evaporacién varia de 400 a 500 mili-
metros por afio. Hacia el oeste y hacia el sur de esta zona, dicha velocidad
aumenta gradualmente y alcanza a 1.800 milimetros en el sudoeste de Texas
y sudeste de Nuevo Méjico. En la parte central del Imperial Valley, Cali-
fornia, se han medido valores que alcanzan a 2.300 milimetros anuales.

Aun cuando una muestra de arcilla recubierta de parafina se almacene
en una cémara himeda, la arcilla gradualmente se contrae y separa de su
envoltura de parafina. Esta contraccién indica que existe un escape de agua
a través de los poros invisibles aunque continuos de la parafina.

A medida que disminuye el contenido de humedad de una arcilla en
desecacién, la velocidad de evaporacién también disminuye debido a que la |
tension del agua contenida en los poros aumenta. Segin la ecuacién 21.8,
este aumento de tensién lleva aparejada una disminucién de la presiém
relativa de vapor, disminucién que ejerce sobre la velocidad de evaporaciém
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a humedad relativa constante, el mismo efecto retardador que un aumento
de humedad relativa tiene sobre la velocidad de evaporacién de un espejo
de agua libre.

Por debajo del limite de ion, la velocidad de ion sufre
un nuevo retardo, ya que la humedad relativa del aire en los vacios es
siempre mayor de la que existe en e aire libre y que la evaporacién cesa
en el momento en que la presién relativa de vapor en los poros se hace
igual a la humedad relativa del aire. Si la humedad relativa del aire aumenta,
el contenido de humedad de la arcilla aumenta también levemente.

Efecto de la desecacién sobre la resistencia de los suelos

Mientras un suelo se estd desecando, se desarrolla cierta tensién en el
agua de sus poros, tensién que aumenta a medida que disminuye el conte-
nido de humedad. Como la tensién normal total en una seccién dada del
suelo permanece constante y es igual a la suma de las tensiones neutra y
efectiva, el incremento de tensién en el agua de los poros lleva aparejado
un aumento equivalente de la tensién efectiva. A medida que la desecacién
progresa, la tensién del agua aumenta de cero a —u,, y simultineamente la
tensién superficial produce una presién efectiva triaxial:

P = — Uy (21.4)

Esta presién se conoce como presidén capilar y aumenta la resistencia
al corte répido del suelo en un valor:

As = p.tg ¢ (21.5)

donde ¢ representa el éngulo de friccién interna de la arena o el valor
consolidado no drenado del 4ngulo de resistencia al corte de las arcillas.

En el limite de contraccién, el aire invade los vacios de la probeta y
la humedad del suelo deja de ser continua. La tensién del agua que queda
en la arcilla produce presiones de contacto (véase figura 20.6), las que
originan resistencia al corte. Sin embargo, debido a la discontinuidad del
agua contenida en los poros, la relacién entre As y u,, ya no es més gober-
nada por las ecuaciones 21.3 y 21.5.

Debido a la presién capilar, aun los materiales sin cohesién alguna,
tales como lasd arenas fmas llmplas pueden tempomnamente adqumr las

los al sim:

a
ple, no da, d tener resi como este tipo de
cohesién desaparece al sumergir los suelos, se 1dennﬁca como cohesién
aparente.
El contenido de humedad a que se desarrolla la maxima resistencia a la
compresién simple g, de un suelo en d ion depende
de su granulometrfa. Esta manifestacién viene ilustrada en la figura 21.3,
que muestra el efecto que sobre la resistencia a la compresién simple de
tres suelos distintos ejerce la_disminucién del contenido de humedad como
de la El ido de humedad en el limite de
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le desecacion por debajo de dicho limite (b y ¢, segin A. Anterbers, 1916,

contraccién est4 identificado en la figura por la notacién S,. Para valores
de w menores que S, el grado de saturacién (ecuacién 6.4) es aproxima-
damente igual a 100w/S,.

Para una arena fina perf limpia y ida con agua des-
tilada (fig. 21.3a), qu es méximo para un gmdc de saturacién de aproxi-
madamente el 80 por ciento. Una desecacién mayor reduce en tltima ins-
tancia g, a cero. Empem, si los intersticios se llenan con agua corriente,
sus durante la y se forma una capa
continua muy fms que se adhiere a los granos y los conecta en sus puntos
de contacto. De esta manera, la arena adquiere durante la dltima etapa de
la desecacién una leve cohesién en la forma en que lo indica la curva
punteada de la figura 21.3a.

La figura 21.3b indica la relacién entre w y g, para el caso de una
arena fina limosa. La resistencia aumenta regularmente hasta el limite de
contraccién, en cuyo punto, al ser invadida por aire la probeta, se produce
una ligera disminucién hasta que el grado de saturacién alcanza aproxima-
damente el 10 por ciento. Desde este punto en adelante la resistencia vuelve
a ar y sobrepasa el valor alcanzado en el limite de contraccién
( Atterberg, 1916) Para las arcillas (fig. 21 aa) el desecado por debajo del

va siempre de un aumento creciente de

resmenua
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Desecacion en el terreno

En la naturaleza se produce desecacién en los suelos siempre que su
superficie no se encuentre bajo agua en forma permanente. Debido a la
desecacién periédica, la cohesién aparente de las arenas muy finas limosas
puede llegar a ser bastante importante. El agua de lluvia no llega a desalo-
jar més que una pequefia parte del aire contenido en los vacios y la cohesién
sobrevive periodos lluviosos de larga duracién. Por ello, estos suelos han
sido confundidos, particularmente en las zonas 4ridas y semiéridas, con rocas
blandas. Sin embargo, si se llega a inundar la superficie, la cohesién des-
aparece gradualmente y el suelo puede desintegrarse.

La desecacién de una capa de arcilla blanda progresa muy lentamente
de la superficie expuesta hacia abajo y da lugar a la formacién de una
costra que se hace més y més espesa con el correr del tiempo. Si esta cos-
tra es posteriormente tapada por nuevos sedimentos y permanentemente
inundada, forma una capa de arcilla resistente preconsolidada situada en-
tre dos estratos de arcilla normalmente consolidada (articulo 13). Espesas
capas de arcilla blanda pueden ser consol:dadas haciendo circular aire seco
caliente por un sistema de taneles ién, pero este
muy raras veces resulta econémico.

En zonas semidridas, como ser el oeste de Texas, la desecacién de
arcillas en la estacién seca progresa hasta profundidades que alcanzan los
6 metros (Simpson, 1934), quebréndose el suelo como consecuencia de las
grietas de contraccién que se producen. Durante la época de lluvias, el
agua penetra en las grietas y la arcilla se hincha originando un levanta-
miento importante de la superficie del terreno. Debajo de las zonas cubiertas
por edificios, la pérdida de humedad por evaporacién es mucho menor que
en las zonas adyacentes. Por ello el contenido de humedad de la arcilla
situada debajo de las superficies cubiertas aumenta por muchos a“os a velo-
cidad decreciente y produce una elevacién de la parte central de las mismas,
respecto a sus bordes exteriores. El valor de esta elevacién es practica-
mente mdepend:eme del peso de los edificios y su efecto es muy similar al

por Baji di es-
favorables, la elevacién en ciertos suelos puede con el tiempo, sugerar los
30 centimetros.

Si el subsuelo de un edificio con calefaccién central descansa sobre
arcilla, la humedad del suelo puede evaporarse por los vacios del hormigon
originando una contraccién de la misma, que se separa del piso de hormi-
gén dejéndolo sin su soporte. El efecto pernicioso puede evitarse cubriendo
la superficie de la arcilla con una capa bituminosa antes de colocar el
hormigén.

Desleimiento o desintegracion de suelos secos por el agua

Cuando una probeta de arcilla seca se sumerge répidamente en agua
(fig. 21.4), la zona exterior de ]Ja misma se satura atrapando aire en la zona
interior. La presién del aire origina una traccién en el esqueleto sélido y
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puede pxoducu la rotura por traccién en una superficie cualquiera, como
la ab. Este fe da lugar al de o alad el
suelo, siendo la causa que origina la erosién progresiva de los taludes de
arcilla no protegidos.

Drenaje por electroésmosis

Si en un suelo saturado se introducen dos electrodos y se hace pasar
una corriente eléctrica entre ellos, el agua del suelo migra del polo positivo
(4nodo) hacia el negativo (chtodo). Si el cAtodo constituye un pozo filtro,
el agua que llega al mismo puede ser removida po: beo.

El movimiento del agua se debe a que (véase articulo 4) la superficie
de las particulas de suelo llevan una carga eléctrica negativa. Esta carga
atrae hacia las particulas los iones positivos, forméndose una pelicula de
agua positivamente cargada como consecuencia de la preponderancia de
iones de este signo. Aunque no hay un limite neto entre el agua positiva-
mente cargada y el agua neutra, para los propésitos que aqui se persiguen
se pueden considerar capas bien definidas con cargas distintas (fig. 21.5a),
y que se conocen como capas eléctricas dobles. Los iones positivos concen-
trados en el agua cercana a las particulas de suelo son atrafdos por el
electrodo negativo y repelidos por el positivo. Por ello, la capa positiva,
junto con la columna de agua neutra que ella rodea, migra hacia el citodo.
El escurrimiento de agua producido por la corriente eléctrica se denomina
electrodsmosis.

Debe notarsc que la velocidad de escurrimiento es constante en toda
Ta seccién de Ia columna encerrada por las capas eléctricas dobles, fenémeno
que esti e el en tubos capi-
lares, dunde la velocidad aumenla de las paredes hacia el centro del tubo
como lo indica la figura 21.5b.

La velocidad v (centimetros por segundos), a que escurre el agua en
un tubo cilindrico por efecto de la electroésmosis, viene dada en forma
aproximada por la ecuacién:

_ 102 X 104deE —_
B
donde:

& (coulombs/cm?) = carga eléctrica por unidad de drea de las pare-

les del tubo.
E (voltios) = diferencia de potencial eléctrico entre los extre-
mos del tubo.
d (centimetros) = espesor de la capa eléctrica doble.
7 (gramos segundos/cm?) = viscosidad del agua.
1 (centfmetros) = longitud del tubo.

Para mbos constituidos de un material dado, dentro de un rango rela-
equeiio de e, d y 1 son aproxi
yla ecunmén 21.6 puede escribirse de Ia siguiente manera:
- ki (21.7)
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Fig. 21.4. Disgrama que ilustra como se produce el deslcimiento
de I agua.

seca cuando es sumergida en

1 = bilidad el

en el cual k, se
e i, es gradiente de potenmal E/l (voluos/cm) El coeficiente de permea-
bilidad electroosmética se expresa como una velocidad de escurrimiento
(cm/seg) bajo un gradiente de potencial de 1 voltio/cm. La ecuacién 21.7
es aplicable a un grupo de tubos capilares de ancho constante. Representa,
no obstante, al menos en forma cruda, la velocidad de escurrimiento electro-
osmética a través de los suelos, aun cuando sus vacios varian en tamafio
de punto a punto. Es andloga a la ecuacién 11.6 que representa el escu-
rrimiento del agua bajo la influencia de un

En contraste con el coeficiente de bilidad hidréulico k, que
varfa entre limites muy extensos, dependlentes del tamafio de los vacios
del suelo y por de la £i de permea-
bilidad el ica es casi independi de ]a 1 Para la
mayoria de los suelos est4 comprendido en el rango que se extiende de 0,4 a
0,6 X 10— cm/seg. Es por ello que en los suelos de granos finos, como
los limos, que no pueden ser drenados en forma efectiva por gravedad, la
electrodsmosis puede resultar particularmente ventajosa (L. Casagrande,
1949, 1962).

Tan pronto como se aplica un potencial eléctrico a un suelo, el agua

Parle en movimienty de ko capa electica doble -
Copa assorsita- /
a

Fig. 21.5. Diagramas que ilustran sobre la diferencia que exi
ento del agua en tubos capilares y en suclos, provocada por
lica; (a) y el escurrimiento originado por una ewrrienu elc:lrkl.
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comienza a fluir hacia el citodo. De inmediato se producen presiones de
filtracion (articulo 23) que, si estan dirigidas contra la cara expuesta de una
excavacién, pueden aumentar grandemente su estabilidad. Se explica asi que
la estabilizac¢ién de taludes o cortes en suelos limosos saturados resulte una
de las aplicaciones mas comunes de la electroésmosis (articulo 47)

La aplicacién de un potencial eléctrico a un suelo de grano fino com-
presible, como una arcilla, conduce a la expulsién de agua por los citodos
y, en consecuencia, a la consolidacién de la arcilla. Esta consolidacién trae
aparejada, por.un lado, un aumento de resistencia y, por otro lado, induce la
formacién de grietas y fisuras, especialmente cerca de los &nodos. Los
4nodos se corroen a medida que los iones met4licos son trasportados hacia
el suelo. El depésito de estos iones, como asimismo el remplazo de los
iones de baja valencia por aquellos que aportan cargas mayores, conduce a
cambios permanentes en los limites de Atterberg y en Dh'as camctenshcas
fisicas de los suelos. Los fen6 en estos
cambios son complejos v todavia no se entienden bien.

Efecto nocivo de lus heladas y forma de prevenirlo

Si se hiela el agua contenida en los poros de una arena o de una grava
limpia saturada. la del suelo La conge-
lacién solo aumenta el volumen de cada vacfo en un 9 por ciento por efecto
de la expansién del agua contenida en el mismo.

Si por el contrario se hiela un suelo saturado de granos finos, el conge-
lamiento origina la formacién de capas de hielo limpio orientadas paralela-
mente a la superficie expuesta a bajas temperaturas. El espesor de
capa de hielo puede aumentar hasta alcam.sr varios centimetros y el suelo
sujeto al adquiere las de un material estrati-
ficado compuesto de capas alternadas de suelo y hielo limpio (Taber, 1930).

Aun cuando se han realizado muchas investigaciones sobre la mecénica
molecular que rige la fnrmamén de los lentes de hielo y sobre la intensidad

de las fuerzas desarrolladas, se tiene atn un conocimiento cuantitativo
del fenomeno (Yong y Warkenhn, 1968) Se conocen, no obstante, cudles
son las ue cond asu ién y la manera de prevenirlas

q!
(A. Casagrande, 1931; Beskow, 1935).

Las capas de hielo se forman solo en suelos de granos finos. El tamafio
critico que marca el limite entre los suelos sujetos a la formacién de capas
de hielo y aquellos libres de este depende de la unil d del
material. En suelos perfectamente uniformes, las capas de hielo no se for-
man a menos que sus granos sean menores de 0,01 milimetros. Los suelos
menos uniformes deben contener un minimo del 10 por ciento de granos
menores de 0,02 milimetros. Para que se formen capas de hielo en suelos
graduados se requiere, en general, que los granos de tamafio menor de 0,02
milimetros formen un minimo del 3 por ciento del total. En los suelos con
menos del 1 por ciento de granos menores de 0,02 mm no se forman capas
de hielo en ninguna de las circunstancias que se dan en el terreno.

La figura 21.6 representa tres probetas cilindricas de limo fino saturado.
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(@)

Caliente

ig. 21.6. Diagrama que ilustra la accién de las he’ sobre los suelos. (a)
Sistema cerrado; (b) sistema abierto; (¢) método para transformar un sistema
abierto en uno cerrado, por m ca arena gruesa que intercepta

la ascensitn capi la zona heada.

La probeta a esth rodeada de aire, mientras que las partes inferiores de
by c estin sumergidas en agua. Las partes superiores de todas las probetas
se mantienen a una temperatura inferior al punto de congelamiento. En la
probeta a el agua que forma las capas de hielo proviene de la parte inferior
de la misma, de modo que ésta se consolida como si su parte superior
estuviera expuesta a la evaporacién. El crecimiento de las capas de hielo
probablemente contintia hasta que el contenido de humedad de la parte
inferior de la probeta se reduce al limite de contraccién. Como toda el
agua que integra las capas de hielo proviene en este caso de la misma
probeta, se dice que la probeta forma un sistema cerrado. Ei aumento de
volumen que se origina en un sistema cerrado no excede del incremento
de volumen del agua contenida en el mismo, y varia entre 3 y 5 por ciento
del volumen total.

En b, el agua que se requiere para la formacién de las primeras capas
de hielo también proviene al principio de la parte inferior de la probeta,
la que por lo tanto se consolida. Pero, a medida que la consolidacién pro-
gresa, se establece paulatinamente una corriente de agua libre que va del
recipiente hacia el suelo hasta que se alcanza un equilibrio entre la cantidad
de agua que engruesa las capas de hielo y la que entra al suelo por la parte
inferior. Una probeta en tales condiciones constituye un sistema abierto y
las capas de hielo que se forman en el mismo aumentan, al menos tebrica-
mente, en forma indefinida.

El sistema abierto representado por la muestra b puede trasformarse
en un sistema cerrado intercalando una capa de material grueso entre la
zona de congelamiento y el espejo de agua, en la forma en que lo indica la
figura 21.6c. Como el agua no puede atravesar por capilaridad la capa de
material grueso, la parte superior de la probeta ¢ constituye un sistema
cerrado.

En la préctica se encuentran sistemas abiertos toda vez que la distan-
cia entre el borde inferior de la zona de congelamiento y la napa fredtica
es menor que la altura de ascensién capilar del suelo. Como el agua que
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migra de la napa es remplazada por nuevos aportes, las capas de hielo
crecen en forma continua durante los periodos de congelamiento y la super-
ficie del terreno situado arriba de las mismas se levanta. Este fenémeno se
conoce como hinchamiento por congelacién, y su valor puede alcanzar, aun
en climas relativamente moderados como el de New England, E.U.A., valo-
Tes que sobrepasan los 15 centimetros. Por otra parte, como el espesor de
las capas de hielo es fiel reflejo de las variaciones de la permeabilidad del
suelo, el hinchami por laci i no es uniforme. Los
caminos pavi d locados sobre zonas de lami estdn expues-
tos a la rotura no solo por el hinchamiento, sino que, atn peor, el deshielo
trasforma el suelo en una masa de barro sobresaturada sin resistencia algu-
na, creando una situacién més perjudicial que la anterior.

La tendencia a la formacién y crecimiento de capas de hielo aumenta
répidamente con la disminucién del tamafio de los granos. Por otro lado,
la velocidad a que el agua fluye hacia la zona de congelacién disminuye en
un sistema abierto, al disminuir dicho tamafio. Por ello, es razonable esperar
que la condicién més desfavorable se produzca para suelos de granos inter-
medios. La experiencia ha demostrado que, en efecto, las mayores difi-
cultades se producen en los limos finos y en las mezclas arena-limo algo
més finas que aquellos suelos cuya ascensién capilar en un periodo de 24
horas es un méximo (véase figura 20.3). En una masa de suelo con una
granulometria dada y que forma un sistema cerrado, la velocidad de creci-
miento de las capas de hielo aumenta con la compresibilidad del materi

En climas hiimedos con inviernos severos la accién de las heladas orif
na cambios de volumen similares a los que se producen en regiones semi-
4ridas con veranos calientes, como ocurre en el centro de Texas. No solo
dafia los caminos, sino que también desplaza muros de sostenimiento (véase
artfculo 46) y levanta las fundaciones. Insertando una capa de grava entre
el més alto nivel de la napa y el limite inferior de la zona de congelacién, la
masa de suelo se trasforma de un sistema abierto a uno cerrado y el hincha-
miento por congelacién puede, en general, restringirse entre limites tolerables.

Problemas

1. El contenido de humedad de una muestra de suelo drenada alcanza al 16 por
ciento, su porosidad es del 42 por ciento y el peso especifico absoluto de las particulas
2,70 gramos por centimetro cibico. Calouta: la relacién, cspacio e aire.

Solucién: 0,40.

9. Una muestra inalterada de arcilla muy blanda se mantiene en una cémara
hémeda sin proteccién alguna. La arcilla se hace cada vez mis resistente, hasta que al
cabo de un tiempo su resistencia a la eumgesién simple alcanza el equilibrio con un
valor de 10 kg por centimeiro cuadrado. El valor consolidado ripido del 4ngulo de
resistencia al corte e la arcilla es gual a 20°. jCuil es la humedad relativa del aire de
la chmara himeda?

Solucién: 0,9936.
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PARTE Il

Mecdnica tedrica
de los suelos

La mecénica teérica de los suelos trata, esencialmente, de las acciones
mutuas entre suelo y agua (Capitulo 4), del estado de equilibrio limite de
las masas de suelo (Capitulo 5) y de las deformaciones producidas por las
fuerzas externas (Capitulo 6). Como las constantes del suelo que aparecen
en las férmulas finales de estas teorias se deducen tomando el término medio
de los valores obtenidos de ensayos de laboratorio sobre muestras més o
menos representativas, o bien se estiman en base a la experiencia adquirida,
dichas teorias no deben considerarse mé4s que como instrumentos dtiles solo
para efectuar calculos groseramente aproximados. Algunas de las teorias,
como las que tratan del asentamiento de bases de fundacién en suelos no
estratificados, tienen por objeto servir Gnicamente como elementos de juicio
en el proceso de establecer reglas semiempiricas basadas en la experiencia.

La inevitable falta de certeza con respecto al valor real de las cons-
tantes del suelo y de las hipétesis fundamentales en que se basan las teorias,
conduce a la conclusién de que, en las mismas, la simplicidad es més impor-
tante que la exactitud. Si una teoria es simple, cualquier desviacién de las
hipétesis consideradas en la misma puede ser ficilmente tenida en cuenta
en la prictica y previstas sus consecuencias. Por el contrario, una teorfa
complicada no sirve ningin propdsito practico hasta que sus resultados han
sido condensados en graficos o tablas, de modo de hacer factible su répida

licacién para las dife dici que se deseen estudiar.

En esta obra se consideran en detalle solo las teorfas simples. Para los
casos excepcionales, en los cuales se justifican los refinamientos tericos, el
lector debe consultar la extensa literatura existente al respecto.







Capitulo 4
HIDRAULICA DE LOS SUELOS

ART. 22 ALCANCE DE LOS PROBLEMAS HIDRAULICOS

La interaccién entre el suelo y el agua que escurre a través de su masa
influye en la solucién de varios grupos de problemas de la ingenieria de
los suelos. Un primer grupo se refiere al cilculo de la cantidad de agua
que filtra hacia una excavacién abierta para la construccién de una obra,
o de la cantidad de agua embalsada que se perder por filtracién a través
de un dique o su fundacién (articulo 23). Un segundo grupo trata de la
influencia que la permeabilidad ejerce sobre la velocidad con que drena

el agua de un estrato de arcilla cargada (articulo 25). Un tercer grupo se
ocupa del efecto que las presiones de filtracién ejercen sobre la estabilidad
de taludes y fundamones Como los temas de este Gltimo grupo también

la del ibrio de masas de suelo, su tratamiento
se remite al Capitulo 5 “Equilibrio pléstico de los suelos”.

La solucién teérica de cada uno de estos problemas se basa en la hipo-
tesis de que la masa de suelo por donde escurre el agua es homogénea ¢
estd compuesta por unos pocos estratos homogéneos con limites bien defi-
nidos. Hipétesis slmllaxes se hacen al derivar las teunas que estudlan el
ernpu]e de herra la ilidad a rotura y el
de icos la i ia practica de tales hqmes:s es fun-

damentalmente d\!emnte.

El empuje, la estabilidad y el i solo del término
medio de los valores de las del suelo involucradas y, por lo
tanto, aun una gran d.\spemon con respecto al eermlno medm tiene pocas

de

précticas. por el con-

trario, detalles pueden ejercer una
influencia decisiva, tanto sobre el volumen de la filtracion como en la dis-
tribucién de las presiones de filtracién producidas en el suelo. Los ejemplos
que siguen ilustran estas manifestaciones.

Si un espeso depésito de arena contiene algunas pocas capas delgadas
de limo fino denso o de arcilla compacta, la presencia de estas capas no
tiene pricticamente efecto alguno sobre el empuje que la arena ejerce
contra la entibacién de una excavacién a cielo abierto practicada por encima
de la napa, o sobre la capacidad de carga de la arena, o bien sobre el
asentamiento de una estructura que descansa en la misma. Por ello, en tal
tipo de problemas la presencia de tales capas puede ignorarse, teniendo poca




156 HIDRAULICA DE LOS SUELOS

importancia que hayan pasado inadvertidas al hacer la i igacion del
subsuelo.

Por €l contrario, en cualquier problema préctico que trate de la filtra-
cién de agua en arena, por ejemplo desde agua arriba a agua abajo de una
lu!em de tablestacas, la presencia o ausencia de delgadas capas de suelo

es de decisiva. Si una de las capas
es continua y estd situada por encima del borde inferior del tablestacado,
dicha capa intercepta casi toda la filtracién.

Si las capas son di resulta i estimar i
sobre la cantidad y direccién de la filtracién sin conocer el gxado de conti-
nuidad. Este grado de continuidad no puede determinarse por ningin medio
préctico y, a decir verdad, es posible que las perforaciones no lleguen ni
siquiera a hacer sospechar la presencia de estas capas.

Todo estrato natural de suelo y todo terraplén artificial contienen
inclusiones de material con permeabxlxdad excepcionalmente baja, o excep-
cionalmente alta. Su presencia es muy dificil de determinar, y la posicién
de los limites horizontales de estas inclusiones solo puede ser objeto de
conjeturas. Por ello, la diferencia entre la realidad y los resultados obtenidos
de toda investigacién que involucre la filtracién de agua a través del suelo
puede resultar muy importante, cualquiera sea el cuidado y el detalle con
que se haya explorado el subsuelo. Esto no sigm’ﬁca que la investigaciﬁn
del subsuelo no deba realizarse, pues en ese caso el ingeniero estarfa librado
comp]etamente al azar. Por e]lu, la buena mgemena exige seguir el siguiente

frente a los proble el pmyecto se ejecuta fun-
déndose en los ltados de w i bien realizada,
pero teniendo el cuidado de que durante todo el periodo de la construccién
Y, si es necesario, durante varios afios posteriores, se efectien observaciones
en la obra para determinar si, y hasta qué punto, las condiciones hidréulicas
reales del subsuelo difieren de las supuestas. Si las observaciones indican
que las condiciones reales son menos favorables que las que se previeron, el
proyecto debe modificarse a la luz de los nuevos conocimientos. Por medio
de este procedimiento, que es ilustrado por varios ejemplos en la parte III,
ha sido posible evitar muchos desastres en el caso de diques.

ART. 23 CALCULO DE LA FILTRACION
Relaciones fundamentales

En el analisis que sigue, se supone que la filtracién de agua por el suelo
obedece a la ley de Darcy (ecuacién 11.6