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Curso General de Introduccion a la Mecanica de Sueles para Ingenieros:

1.- Introduccién: origen de los suelos, clasificacion y proptedades basicas.

2.- Permeabilidad y Compresibilidad: flujo de agua y deformaciones pléstic;; del suelo.
3.- Esfuerzo y deformacién: Presiones en el suelo, relaciones esfuerzo deformacion del
sﬁelo, resistencia al cortante, deformaciones elasticas.

4.- Presion lateral de los suelos: Esfuerzos activos, pasivos, Ko y caiculo de muros.

5.- Capacidad de carga de los suelos: segun distintas teorias.

6.- Disefto de cimentaciones: superficiales, profundas. ‘

7.- Estabilidad de taludes: Taludes, zanjas y sistemas de estabilizacion.

8.- Terracerias y vias terrestres: Compactacion, pavimentos hidraulicos y asfalticos.

9.- Problemas generales del Valle de México: Zona de Lago, Zona de Lomas 3.1'de

Transicion.
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CAPITULO 1

Origenes y composicion de los suelos

1.1 Origenes y procesos de formacion

El término suelo puede tener diferentes matices de significades dependiendo del
contexto en el que se use. Para el gedlogo, “suelo” describe las capas de material
suelto sin consolidar que se extienden desde la superficte hasta la roca sélida, y
que se han formado por el intemperismo y la desintegracion de las propias rocas.
Por otra parte, para el ingeniero, el concepto de “suelo” esta relacionado con la
obra que pueda hacer sobre él, con €l o en éi. Por consiguiente, para la ingenieria
el término “suelo” se refiere al material que se puede utilizar sin necesidad de
perforaciones o voladuras. Los pedélogos, agrénomos, horticultores y otros ten-
drin o preferiran su propia definicién.

En el estudio de los origenes del suelo aplicaremos el punto de vista del gedlo-
go, aunque en lo que se refiere a la clasificacién y propiedades para propésitos de
Ingenieria, se usaran las definiciones de aceptacién general en este campo (véa-
se también 1a Sec. 1.7).

Todos los suelos tienen su origen, directa o indirectamente, en las rocas séli-
das, que se clasifican de acuerdo con su procesc de formacion de la siguiente ma-
nera:

ROCAS IGNEAS, formadas por enfriamiento de material fundido (“magma”)
dentro o sobre la superficie de la corteza terrestre, como por ejemplo: granito,
basalto, dolerita, andesita, gabro, sienita y pérfido.

ROCAS SEDIMENTARIAS, formadas en capas acumuladas por el asentamiento
de sedimentos en cuerpos de agua, como mares y lagos; por ejemplo, caliza, are-
nisca, lodolita, esquisto ¥ conglomerados.

ROCAS METAMORFICAS, formadas por la modificacién de rocas ya existentes
a causa de: (a} calor extremo, como el marmol y la cuarcita; o (b) presiones muy
altas, por ejemple, pizarra y esquisto.

Los procesos que transforman a las rocas sélidas en suelos se verifican en, o cer-
ca de, la superficie y, aunque son complejos, dependen de los siguientes factores:
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a) Naturaleza y composicién de la roca madre.

b) Condiciones climéticas, en especial temperatura y humedad.

¢) Condiciones topogréaficas y generales de terreno, tales como grado de protec-
cién o exposicién, densidad y tipo de vegetacién, etc.

d) Duracién de las condiciones especificas prevalecientes.

e) Interferencia de otros factores, como pueden ser los cataclismos, los terremo-
tos y las actividades humanas.

f) Mecanismos y condiciones de acarreo natural.

Puesto que una discusién detallada de estos factores queda fuera de los alcances
del presente libro, el lector debera consultar algin texto adicional de geologia.
No obstante, resulta conveniente describir los efectos de algunes de estos facto-
res, ya que producen caracteristicas y propiedades especificas en los depésitos fi-
nales de los suelos.

1.2 Efectos del intemperismo

El término general intemperismo involucra diversos procesos naturales que re-
sultan de la accién individual o combinada de factores tales como viento, Huvia,
heladas, cambios de temperatura y accién de la gravedad. Debido a que el efecto
individual de un proceso sobre un tipo de roca especifico tiene sus propias parti-
cularidades, conviene mencionar algunos ejemplos. .

La accién de las heladas, durante las que el agua de los espacios de los poros
se.expande al congelarse, ocasiona la ruptura de las rocas en forma de capas la-
minares. Por tanto, los restos derivados son angulares y filosos. Esto contrasta
con el efecto de la accién del viento, cuyo roce redondea las particulas. Cuando el
proceso fundamental es de naturaleza quimica, algunos de los minerales de-las
rocas se desintegran, mientras que otros se conservan. Tomemos por ejemplo:la
roca ignea granito que estd constituida principalmente por los minerales'de
cuarzo, los feldespatos ortoclasa y plagioclasa y las micas muscovita y biotita.
Tanto el cuarzo como la muscovita presentan una gran resistencia a ia descom-
posicién quimica; por ello, estos minerales no resultan afectados por el proceso,
mientras que los otros sf se descomponen (Fig. 1.1).

1.3 Efectos del transporte

Los suelos que no han sido transportados, esto es, que han permanecido en su
lugar original, reciben el nombre de suelos residuales. Estos suelos aparecen
particularmente cuando los procesos quimicos del intemperismo predominan so-
bre los fisicos, lo que sucede en los terrenos llanos de las areas tropicales. La
composicién de estos suelos es muy variable, con una gran diversidad tanto de
tipos minerales como de tamaiios de particulas. En los climas calientes, el intem-
perismo puede eliminar algunos minerales, dejando otros m4s resistentes en de-
positos concentrados, por ejemplo, laterita, bauxita, caolinita.
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Minerales existentes Probables Posibles suelos
en las rocas minerales derivados resultantes
cuarzo cuarzo arena
muscovita muscovita arena micAacea
mica biotita clorita o vermiculita arcilla(oscura)
+ solucienes de carbonato de Mg
feldespato ortoclasa ——  ilita o caclinita arcilla (elara)
+ soluciones de carbonato de K
feldespato plagioclasa —— montmorilonita arcilla expansiva
+ solucién de carbonato barro calizo/arcilia
de NaoCa 0 marga
Figura 1.1  Laintemperizacion del granito

El efecto més importante del transporte natural es una separacién selectiva.
Durante los procesos de movimiento se produce una separacién de los constitu-
yentes originales, que depende tanto del] tamafio como de la naturaleza de los
granos minerales originales. Por ejemplo, en los climas dridos y calurosos existe
un polvo fino suspendido en el aire llamado loess, que puede ser transportado a
distancias considerabiles antes de quedar depositado. La accién del agua en mo-
vimiento puede disclver algunos minerales, transportar algunas particulas en
suspension y hacer chocar o arrastrar a otras. La carga arrastrada por un rio o
corriente depende en alto grado de la velocidad del flujo. En las zonas altas, la
velocidad es mayor y puede llegar a arrastrar incluso cantos de gran tamafo.
Sin embargo, cuando la velocidad disminuye a medida que el rio se aproxima a
su desembocadura, se comienzan a depositar los sélidos; primero, lo hacen los
fragmentos de grava en las planicies de las crecientes; después, las arenas grue-
sas v medianas; y, finalmente, en las dreas del estuario o delta, las arenas finas
¥ los limos. Debido en parte a sus mintisculas dimensiones, las particulas de ar-
cilla tienden a ser arrastradas hasta el mar. Por tanto, los suelos depositados por
rios (aluvion) presentan una separacién selectiva; esto es, una graduacién uni-
forme o pobre.

Durante el arrastre las particulas entran en contacto entre si y con el lecho
del rio, lo que produce abrasidn. La forma caracteristica de las particulas fluvia-
les es redondeada o subredondeada. En los depdsitos de las zonas riberenas se
produce un mayor desgaste, lo que da lugar a formas perfectamente redondea-
das por el agua.

El movimiento de los hielos también produce arrastre de los residuos del in-
temperismo. Por ejemplo, un glaciar actiia como una lenta banda transportadora
v algunas veces acarrea cantos grandes a distancias considerables. E] peso del
canto lo hace hundirse a través del hiele y a medida que llega hasta la base roco-
sa, la friccién de ésta puede reducirlo a un polvo de roca fino. Asi, la gama de ta-
mafios de particula de una arcillac puede ser muy amplia. El material depositado
a medida que el glaciar comienza a fundirse y retraerse, recibe ¢l nombre de mo-
rena; este material también estd constituido por una gran variedad de tamanos
¥, por lo general, adquiere forma de colinas o bien de una serie de terrazas.

'
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1.4 Composicién mineral del suelo

- La mayor parte de los suelos consiste en mezclas de particulas minerales inorga-
nicas con porciones de agua y aire. Por tanto, es conveniente concebir un modelo
de suelo con tres fases: sélida, liquida y gaseosa (Fig. 1.2).

Fragmentos de rocas. Son los trozos identificables de la roca madre que contie-
nen diversos minerales. En general, los fragmentos de roca, a diferencia de los
granos de mineral, son bastante grandes (>2 mm), es decir, entre el tamano de
arena y el de grava. La firmeza global de un suelo depende del grado de descom-
posicién mineral diferencial en los fragmentos individuales. Por ejemplo, la pre-
sencia de fragmentos graniticos caolinizados afecta la resistencia a la trituracién
o a la resistencia al corte del suelo.

Granos minerales. Se trata de particulas separadas, cada una con un mineral es-
pecifico y una gran variedad de tamariios desde grava (2 mm) hasta arcilla (1 zm).
Aun cuando algunos suelos contienen mezclas de diversos minerales, un gran nd-
mero de ellos esta formado por un solo mineral en forma casi exclusiva. Los mejo-
res ejemplos de estos dltimos se encuentran abundantemente en los depdsitos de
arena, donde el mineral predominante es el cuarzo, debido a sus ya mencionadas
cualidades de resistencia. Por conveniencia, se dividen los suelos en dos grupos
principales: de grano grueso y de grano fino (véase también Cap. 2). ™

a) Los suelos de grano grueso son aquellos que tienen tamanos de particula:-
mayores que 0.06 mm, es decir, ARENAS y GRAVAS. Sus granos son redon-
deados o angulares y en general estan constituidos por fragmentes de rocas,
cuarzo o jaspe, con presencia frecuente de 6xido de hierro, calcita y mica. La

forma relativamente equidimensional es funcién de la estructura cristalina -
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de los minerales y el grado de redondez depende de la cantidad de desgaste.,

que ha tenido lugar. .
Fases Constituyentes
aire
Gas vapor de agua
o -__""____...'__—_: agua
Liguide (— — -7 — — sales disuellas

) iragmentos de rocas,
Solido granos minerales y
materia organica

Figura 1.2 Modelo de tres fases del suelo
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b} Los suelos de grano fino tienen sus particulas menores que 0.06 mm y tienen
forma tipicamente escamosa, como los LIMOS y las ARCILLAS. Los é6xidos y
sulfuros muy finos, y a veces la materia orgdnica, pueden estar presentes
también. De la mayor importancia en el contexto de ingenieria es la escama-
cién de los minerales arcillosos, que da lugar a dreas superficiales muy gran-
des. Esta caracteristica se describe con detalle en la seccion 1.5.

Materia orgdnica. La materia orgéanica proviene de restos vegetales o animales
cuyo productoe final, conocido como el humus, es una mezcla compleja de com-
puestos organicos. La materia organica es una de las caracteristicas del suelo
superficial que se presenta como tierra vegetal, con 0.5 m de espesor y no mas.
Los depo6sitos de turba son predominantemente material organico fibrose. Desde
el punto de vista de ingenieria, la materia orgdnica tiene propiedades indesea-
bles. Por ejemplo, es altamente compresible y absorbe grandes cantidades de
agua, de modo que los cambios en la carga o en el contenido de humedad produ-
cen cambios considerables en su volumen, planteando serios problemas de asen-
tamiento. La materia orgdnica también tiene una resistencia muy baja al esfuer-
z0 cortante y, en consecuencia, baja capacidad de carga. La presencia de materia
orgdnica afecta al fraguado del cemento y, por tanto, presenta dificultades en ia
fabricacion del concreto y la estabilizacién de los suelos.

Agua. El agua es parte fundamental de los suelos naturales y de hecho su efecto
sobre las propiedades ingenieriles es el mas pronunciado de todos los constitu-
yentes. Ei desplazamiento del agua a través de la masa del suelo debe estudiar-
se con gran detalle en lo que se refiere a los problemas de infiltracién y per-
meabilidad y, ademads, con un enfogue algo diferente cuando se estudien los
problemas de compresibifidad. El agua no tiene resistencia al corte, no es com-
presible y, por consiguiente, transmite la presién directamente. Por esta razén,
las condiciones de drenaje en la masa de un suelo tienen gran importancia al es-
tudiar su resistencia al corte. Ademas, el agua puede disolver y acarrear en solu-
cién un gran numero de sales y otros compuestos, algunos de los cuales tienen
efectos indeseables. Por ejemplo, la presencia de sulfato de calcio {y en menor
grado, de sulfatos de sodio y magnesio) es muy comun en muchos suelos arcillo-
sos. La presencia de iones sulfato tiene un efecto perjudicial serio sobre uno de
los componentes del cemento Portland y por lo tanto pueden afectar a los cimien-
tos y demas subestructuras de concreto.

Aire. Desde un punto de vista practico se puede considerar que los suelos estan
perfectamente secos o completamente saturados, o bien en una condicién inter-
media entre estos dos extremos. Sin embargo, para ser exactos, estos extremos
no se presentan en la realidad. En los suelos considerados como “secos” habra
vapor de agua presente, mientras que un suelo “completamente saturade” puede
contener hasta el 2% de aire atrapado. El aire, desde luego, es compresible, y el
vapor de agua se puede congelar. Ambos fendmenos son importantes desde el pun-
to de vista de la ingenieria.



CAPITULO 2

B Clasificacion de los suelos
para propoésitos de ingenieria

2.1 Principios de clasificacion de los suelos

Para describir los diferentes materiales que aparecen en las exploraciones es ne-
cesario contar con una clasificacién convencional de los tipos de suelos. E] siste-
ma a adoptar debe ser lo suficientemente detallado para que incluya todos los
depésitos naturales excepto los mas raros y, ailn asi, debe ser razonable, siste-
maético y conciso. Este tipo de sistema resulta necesario st se desean obtener con-
clusiones wtiles basadas en los estudios del tipo de material. Al no contar con un
sistema de clasificacidn, las informaciones publicadas basadas en el tipo de sue-
lo, o las recomendaciones de disefio 0 construccién pueden resultar confusas y
seria muy dificil aplicar la experiencia adquirida a disefios futuros. Ademas, a
menos que se adopte un sistema convencional de nomenclatura, las interpreta-
ciones conflictivas de los términos empleados pueden provocar confusiones con-
ducentes a un proceso de comunicacién ineficiente,

----- ~Para que resulte adecuado para este propésito basico, cuaiguier sistema‘de
clasificacién debe satisfacer las siguientes condiciones:

a) Debe incorporar en forma descriptiva términos breves pero ilustrativos para
el usuario. .

b) Las clases y subclases deben quedar definidas por pardmetros razonables
cuya medicién cuantitativa sea relativamente facil.

c) Las clases y subclases deben permitir agrupar los suelos con caracteristicas
que impliquen propiedades de ingenieria similares. '

La mayor parte de las clasificaciones divide a los suelos en tres grupos principa-
les: gruesos, finos y orgdnicos. Las principales diferencias entre las caracteristi-
cas de esos grupos se muestran en la tabla 2.1,

En Gran Bretaia, las normas y recomendaciones tanto para la identificacién
en el campo como para la clasificacidén detallada pueden encontrarse en la publi-
cacién BS 5930 Site Investigation (1981). Se incluye una clasificacién detallada
{tabla 2.2) que permite identificaciones de campo basdndose en varios ensayes
simples. Cuando se dispone de m4s datos, como pruebas de laboratorio, y en es-
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Tabia 2.1 Clases principales de suelos para ingenieria

Gruesos Finos Orgdnicos
Tipos de suelos inclusivos  Piedra Limo Turbas
Grava Arcilla
Arena
Forma de Ia particula Redondeada a anguilar ~ Laminado Fibrose
Tamafrio de la particula
0 grano Grueso Fino —_
Porosidad o relacién
de vacios Baja Alta Alta
Permeabilidad Alta Baja aimpermeable  Variable
Cohesidn interparticular  Carente a muy baja Alta Baja
Friccion interparticular Alta Baja Carente a baja
Ptasticidad Carente Baja a alta Baja a moderada
Compresibilidad Muy baja Moderada a muy alta En general muy alta
Velocidad de compresion  Inmediata Moderada a baja Moderada a rapida

pecial cuando se trate de usar al suelo para cofistrucciones, se recomienda el uso
del Sistema Britanico de Clasificacién de Suelos para Propésitos de Ingenieria
(tabla 2.3).
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ldentificacién de campo

Tabla 2.2 ldentificacién de campo y dascripcion de los suslos
Tipo bésico Tamaric de Identificacion visual Naturaleza y
de suelo particula (mm) plashicidad de
las particulas
PEDREGONES Sélo se aprecia en su totahdad en canteras Forma de
o afloramientos de ta roca panicula
- 200
E GUIJARROS Suelen ser dificiles de recuperar de los
> B sondeos angular
2 2 subangutar
35 60 subredondeada
gruesas Facilmente wistble a simple vista; puede redondeada
describirse la forma de la parlicula, puede plana
describirse la graduacion alargada
—20 Bien graduada: amplia diversidad de tamanos
GRAVAS de grano; buena distribucién. Mal graduada
graduada en forma incompleta (Puede ser
intermedias uniforme el lamano de la mayor parte de las
= particulas esta en limites estrechos, o bien,
[ —6 graduacion con intermitencias, atgun tamano
& mntermedio esta notablemente subrepresentado)
: finas Textura
@ aspera
o tersa
o 2 puiida
° gruesas Visible a sinple vista, poca ¢ ninguna cohesian
" F,‘E 06 al secar, puede descnbirse la graduacion
=] —
§ < Bien graduada: amplia diverstdad de tamafios o
©a ARENAS intermedias de grano bien distributdos Mal graduada no
4 E bien graduada. {Puede ser umforme: el tamafio
§ 5 de la mayor parte de las particulas esta en
at —a02 limites estrechos, o bien, graduacton con
miermnilenctas, algun 1amano intermedio
finas esta notablemente subrepresentado)
006
gruesas A simple vista 5610 Se aprecia el imo grueso, Sin plasticidad
0.02 presenta poca plasticidad y dilatancia notabie. ¢ baja
LIMOS ligeramente granular o sedoso al tacto. plasticigad
_ mntermedios Se desmntegra en agua, los terrones se secan
2 con rapidez, exhibe cohesion pero puede
E 0006 pulvenzarse faciimente con los dedos
- finos
]
o 0002
z Las terrones secos pueden desrmoronarse pero Piastcidad
© no pulverizarse con ios dedos, lambién se inlermecha
o 2 desintegran en i agua perc con mas lenbitud {(arcilla magra)
23 que el o, terso al tacto, presenta plasticidad
e perc sin dilatancia; se adhiere a los dedos y se
% [ ARCILLAS seca con lentiud, se contrae bastante al secar,
A= casl siempre muesira gnetas Las arcillas de
-~ plasticidad alta o intermecha muestran estas Alta
propiedades en magmitud moderada y alta. plasticidad
respechvamente [arcilla grasosa)
ARCILLA, LIMO  Vanabie Contiene cantidades sustanciales de materia
w © ARENA organmca vegetal
o ORGANICA
w 2
o =
§ S TURBAS Vanable Predominan ios reslos de plantas, casi siempre
[ de color ¢al¢ oscuro 0 negro, por lo general de

clor especial, baja densidad lolat




Tabia 2.3  Sisterna britdniceo de clasificacién de suelos para propdsitos de ingenieria

9z

eusrgadul ap soqsodord vied sofans so[ 3p TODEIJISE[)

Grupos de suelos (véase la notal} Subgrupos e identificacion de laboratorio
Las GRAVAS y ARENAS pueden clasificarse  Simbolo del  Simboio de! Finos fimite Nombre
como GRAVA arenosa, ARENA con grava, etc  grupo (véan- subgrupo {%nferior ffquide
cuando sea aproplado se las notas  (véase la al06mm) %
2y 3) nota 2)
GRAVA ligeramente GwW GW e GRAVA bien graduada
limosa o arcillosa G a
o GP GPtr GPg & GRAVA mal graduadajuniforme/graduacion
§ con Intermitencias
&
| "é GRAVA limosa G-M GWM GPM 5§ GRAVA limosa bien/mal graduada |
3 E G-F a
g% GRAVA arcillosa G-C GWC GPC 15 GRAVA arcillosa bien/ mal graduada
W o=
= % GRAVA muy lirmosa GM GML  etc
_ g E GF 15 GRAVA muy limosa,se subdivide como GC
g 93 ¢ GRAVA muy arcillosa GC  Gol a GRAVA muy arcillosa {arcila de plasticidad baja,
2 z® g' GClI a5 intermadia
Eg oo GCH alia,
9= oz 2
8 3 “E- L GCV ) muy alta,
WS GCE ' plasticidad extremadamente alta)
zHS
< = 5
8 E 5 a ARENA ligeramente SW SW o ARENA bien graduada
DT 2 limosa o arciliosa S a
nls 2 sP SPu SPg 5 ARENA mal graduada/ uniforme/ graduacitn con
o intermitencias
2E
% 5 ARENA limosa S-M SwM  SPM 6 ARENA limosa bien/ mal graduada
Ea S-F a
g 5 ARENA arcillosa 5-C SWC SPC 15 ARENA arciltosa bien/ mal graduada
c
' @
é E  ARENA muy fimosa SM SML, etc ARENA muy hmosa; se subdivide como SC
-9 SF 15
q4 o C , .
A o g ARENA muy arcillosa sSC SCL a ARENA muy arcillosa {arcilla de plashcidad baja,
£8s 5CI 35 intermedia,
<=9 SCH alta,
5CV muy alla,

SCE extremadamente alta)
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§ g g LIMO ¢on grava MG MLG, elc : LIMO con grava; se subdivide como CG
= & ‘ FG
%.’; g 3 ARCILLA con grava CG CLG <35 . ARCILLA con grava de baja plasticidad
i 2 (véase la nota 4) CIG 35a50 de plasticidad intermadia
® w §§ CHG 50a70 de plasticidad alta
8 g ® CvG 70 A 90 de plasticldad muy alta
g E =8 CEG »50 de extremadamente alta plasticidad
8 5 8 LIMQ arenoso - MS MLS, etc, LIMQ arencso,se subdivide como CG
% g 3 ] (véase la nota 4) FS
P g = ARCILLA arenosa Ccs CLS, elc ARCILLA arenosa; se subdivide como CG
Oec = o
g E g 2% LMO(SUELO M) M ML, ate. LIMO; se subdivida como C
w28 < F
;‘ - ARCILLA Cc CL <35 ARCILLA de plasticidad baja
[a] ;: {véanse las notas 5 y 6) Cl 35a50 de plasticidad intermedia
= 2 CH 50a70 de plasticidad alta
- cv 70a90 de plaslicidad muy alta
CE : >90 de plasticidad extramadamente atta
SUELOS La letra descriptiva “O" se agrega despuds Se sospecha que el constituyenta importante es materia orgdnica. Ejemplo MHO
ORGANICOS  del simbolo del grupo o subgrupo LIMO orgénico de alta plasticidad
TURBA Pt Las turbas son suelos en los qua pradominan restos vegetales, puaden ser tibroses o amorfos

Nota 1: El nombre del grupo de suelo siempre debe anolarse al describirlo, complementando si es necesario, con el simbolo del grupo, aunque en algunas
aphicaciones (por ejemplo, secciones longitudinales) puede ser conveniente usar el simbolo del grupo como Gnica identiticacién.

Neta 2: Cuando no se han usado métodos de (aboratorio para la identificacidn, el simbolo del grupo o del subgrupo debe anotarse entre pardntesis, por ejamplo (GC)
Nota 3: Se pusde usar la designacién suelos finos o FINOS, F, en vez de LIMO, M, 0 ARCILLA, C. cuando no es posible o necesario diferenciarlos.
Nota 4: CON GRAVA, cuando mas del 50% del malerial gruesc es del tamario de grava ARENOSO, cuando mds del 50% del material grueso es del tamafio de arana,
Nota 5 EL LIMO (SUELO M), M, es el material que se grafica por abajo de la linea A y tiene un intervalo restringido de plasticidad con relacién a su limite liguido, y
una cohesion relativamente baja. Los suslos linos de aste tipo incluyen materiales limpios dal tamafo del limo y polve de roca: suslos micaceos ¥
diatormdceos; piedra pdmez ¥ suslos volcénicos; asl comoe los que contienen haloisita. Ef término alternativo “suelo M® evita confusiones con maltesiales de
tamano predominantemente de limo, el cual sélo forma parte dal grupo,
Los suelos orgénicos generalmente se grafican por debajo de la linea A en |a carta de plasticidad, cuando se designan como LIMQ ORGANICO, MO.

Nota 6: La ARCILLA, C, es un material que se grafica por arfiba de la linga A y es totalmente pldstico con relacion a su limite flquido,

Reproducido da BS 5930: 1981 Site investigations, con permisc de la Brilish Standards Institution
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2.4 Caracteristicas granulométricas

La curva granulométrica es una representacién gréfica de la distribucién de tama-
fios de particula, por tanto, til por si misma como un medio para describir los sue-
los. Por esta razén, siempre resulta una buena idea incluir en los informes de labo-
ratorio o similares, copias de la curva de granulometria. Debe recordarse también
que el objetive principal es proporcionar un término descriptivo del tipo de suelo.
Esto se facilita mucho con el uso de gréaficas, como las que se ilustran en la figura
2.3, que permiten estimar los intervalos de tamafios que se encuentran en la frac-
cién més representativa del suelo. Por ejemplo, la curva A puede considerarse como
representativa de una ARENA media mal graduada debido a que la curva tiene
mucha pendiente, lo que indica un intervalo estreche de tamaifios, y se trata de un
tamaiio medio debido a que la mayor proporcién de suelo (aproximadamente el 65%)
queda situado en el subintervalo de la arena media. La curva B representa un mate-
rial bien graduado que contiene un intervalo amplic de tamaiios de particula, desde
arena fina hasta grava media; este suelo puede describirse como una GRAVA ARE-
NOSA bien graduada, pues mds de la mitad del suelo es grava en un 60% y el resto
es arena en un 40%. La curva C también representa un material bien graduado en
¢l que predomina la arena, pero con una fraccién significativa de limo (un 20%); este
suelo debe describirse como ARENA muy limosa, con el sustantivo indicando la frac-
cién predominante. La curva D indica un LIMO muy arenoso, por ejemplo, lime de
estuario o de delta; la curva E indica una ARCILLA limosa, por ejemplo, arcilla Lon-
don o arcilla Oxford.

Existe otro anélisis cuantitativo de curvas de granulometria que puede llevar-
‘se a cabo usando ciertos valores geométricos llamados caracteristicas de gradua-
cién. Primero, se localizan tres puntos indicativos en la curva granulométrica de
los siguientes tamafios caracteristicos (Fig. 2.4):

D, = Tamafio miximo del 10% miés pequeio de la muestra
D,, = Tamaiic miximo del 30% mais pequeiio de la muestra
D, =Tamaiio méximo del 60% mas pequeiio de la muestra
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Figura 2.3  Curvas tipicas de distribucion de tamafos de particula

A partir de estos tamanios caracteristicos se definen las siguientes caracteristicas

de graduacion:

Tamaiio efectivo

Coeficiente de uniformidad C, =

Coeficiente de curvatura C,

=D, ,mm

D

_8
D,

(D)
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Tanto C, como C, son unitarios para un suelo de un solo tamano, mientras que
C, < 3 indica una graduacién uniforme y C, > 5 una muy buena graduacién.

La mayor parte de los suelos de buena graduacién tienen curvas granulomsé-
tricas casi planas o ligeramente concavas, que dan valores de C, entre 0.5 y 2.0.
Una de las aplicaciones itiles es una aproximacion del coeficiente de permeabili-
dad, tal como lo sugirié Hazen.

Coeficiente de permeabilidad (k) = C, (D))’ m/s

Donde C, =coeficiente variable entre 0.01 y 0.015

Ejemplo 2.1 A continuacién se indican los resultados de un tamizado en seco; grafiquese la
curva de distribucion de tamarios de particula e indigquese la clasificacion de este suelo.

Abertura de tamiz (mmoxm) 335 200 118 600 425 300 212 150 63
Masa retenida (g} 0 26 125 577 620 342 187 127 131

La cantidad que pasa por el tamiz de 63 um v que se colecta en la charola de soporte del ta-
miz pesa 3.9 g y la cantidad original es de 217.2 g.

En primer lugar las masas retenidas se expresan en porcentaje de la masa total, y en el
porcentaje que pasa por cada tamiz por las sustracciones sucesivas. La serie completa de re-
sultados corresponde a la siguiente tabulacion:

Abertura Masa % %
de tamiz retenida  retenido que pasa
g)
mm 3.35 0 4] 100.0
2.0 26 1.2 98.8
1.18 125 5.7 93.1
am 600 577 26.6 66.5
425 620 28.6 37.9
300 34.2 15.7 222
212 18.7 86 13.6
150 12.7 5.8 7.8
63 13.1 60 1.8
Charola 3.9 1.8
Tota] 2174 ¢ 100 0%

Total original = 217.2 g (esto es, no hay pérdidas significativas)

En la figura 2.5 se muestra la grafica de la curva de distribucién de tamanos de particula; al
analizar esta curva se obtienen las siguientes proporciones aproximadas:
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Figura 2.5 Distribucién de tamanos de particula

Arena gruesa 33%
Arena media 54%
Arena fina 13%

Por consiguiente, el suelo puede clasificarse comoe ARENA media-gruesa bien graduada y el
simbolo unificado de clasificacién es SW.
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2.6 Clasificacion de los suelos de grano fino

En el caso de suelos de grano fino (esto es, cohesivos) el factor de mayor influen-
cia sobre las propiedades de ingenieria no es el tamafio sino la forma de las par-
ticulas. La combinacién de particulas muy laminares y circunstancias que pue-
den causar cambios del contenido de humedad, producen un material (suelo) con
propiedades inherentemente variables. Por ejemplo, Ia resistencia de los suelos
al esfuerzo cortante varia de manera notable con las diferencias de contenido de
humedad. Ademads, los suelos con particulas muy laminares se comportan como
material pldstico: un aumento del esfuerzo aplicado suele causar una deforma-
cién irreversible, mientras que el volumen permanece constante y sin signos de
grietas ni rajaduras.

Puesto que la plasticidad de los suelos de grano fino tiene un efecto importan-
te en propiedades de ingenieria, como la resistencia al corte y la compresibilidad,
se usa la consistencia plastica como base para su clasificacién, La consistencia de
un suelo es su estado fisico caracteristico con un contenido de humedad determi-
nado. Se pueden definir cuatro estados de consistencia para los suelos cohesivos:
stlido, sélido semipléstico, pldstico y liquido. La variacién de velumen de un sue-
lo cohesivo saturado es aproximadamente proporcional al cambio de contenido
de humedad; en la figura 2.8 se muestra la relacién general.

La transicién de un estado al siguiente es gradual; sin embargo, es conveniente
definir limites arbitrarios correspondientes a los cambios de contenido de humedad:

LL = limite liquido: el contenido de humedad con el cual el suelo deja de ser li-
quido y pasa a plastico.

LP = limite pldstico: el contenido de humedad con el cual el suelo deja de ser
plastico y se convierte en un sélide semipléstico.

LC = limite de contraccion: el contenido de humedad con el cual cesa la contrac-
cién de secado bajo un esfuerzo constante.

Los dos puntos mas impertantes son los limites liquido y plastico, ya que repre-
sentan, respectivamente, los extremos superior e inferior del estado plastico; el

Volumen
P
p———]
contenido natural de humedad, m /
1
|
]
I a4
v - | liquido
P sdlido plastico ;
1% ' . semi- '
v, sohido plastice |
I
SL PL LL % Contenido de humedad

Figura 2.8 Relaciones de consistencia
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intervalo del estado pldstico estd determinado por su diferencia y recibe el nom-
bre de indice de plasticidad (IP).

IP = LL - PL

(2.6}

Clasificacién de los suelos de grano fino

Tabla 2.4 Simbolos de subgrupos del Sisterna Britdnico de Clasificacicn de Suelos

Letra secundaria

Suelos de granos gruesos G = GRAVA

Suelos de granos finos

Suelos orgdnicos

Letra pnncipal
8 = ARENA
F = FINOS

{sin diterencias}

M = LIMO
C = ARCILLA
Pt = TURBA

W = bien graduada
P = mal graduada
Pu = uniforme
Pg = graduacion interm

L = baja plasticidad

H = alta plasticidad

itente

I = plasticidad intarmedia

V = piasticidad muy alta
E = plasticidad extremadamente alta

O = organico

o

ws
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CAPITULO 3

Propiedades fisicas
basicas de los suelos

3.1 Modelo del suelo y propiedades basicas

Las propiedades fisicas basicas de un suelo son las que se requieren para definir
su estado fisico. Para los propésitos del andlisis y disefio de ingenieria, es nece-
sario cuantificar las tres fases constituyentes (sdlida, liquida y gaseosa) y poder
expresar las relaciones entre ellas en términos numéricos. Por ejemplo, el conte-
nido de humedad de un suelo es simplemente la relacién de la masa de agua a la
masa de s6lido. Las densidades, esto es, las relaciones entre la masa y el volu-
men, también son medidas importantes del estado fisico de un suelo. En un sue-
Io tipico, el sdlido, el liquido (agua) y el gas (aire) estan intermezclados en forma
natural, por lo que resulta dificil visualizar sus proporciones relativas. Por con-
siguiente, es muy conveniente considerar un medelo de suelo en el cual las tres
fases se separan en cantidades individuales correspondientes a sus proporciones
correctas.

Se pueden proponer diversos modelos de fases (Fig. 3.1) ¥ cada uno de ellos
recibe su nombre basado en la cantidad que proporciona una referencia unitaria.

T T o~
Aire v, Alre M, Aire v,
v It
.
1 |2
=
]
E
=2
v, |3
1

(a} ) {c]

Figura 3.1  Modelos de tres fases del suelo
(a} Volumen sdlido unitano, {b) masa sdlida unitaria, y (c} volumen tota! unitaric
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Por ejemplo, el modelo unitario de volumen sélido esta basado en una unidad de
volumen, por ejemplo, 1 m® de material sélido; el modelo de masa sélida unitaria
se basa en una unidad de masa, por ejemplo, 1 kg; el modelo de volumen total
unitario se basa en una unidad de volumen de las tres fases combinadas. Para la
mayor parte de los propésitos de la mecdnica de suelos, el mds conveniente es el
modelo de volumen sélido unitario, puesto que los constituyentes sélidos del sue-
lo (con la excepcién de las turbas) son materiales incompresibles. Por tanto, el
modelo se construye como si fuera de una unidad (1 m?) de material sélido que se
supone permanece constante. Todas las demas cantidades se expresan con refe-
rencia a esta medida. En esta forma, un suelo dado se describe como un volumen
fijo de material sélido con el cual estdn asociadas diversas cantidades de agua y
aire. A la cantidad y volumen de suelo que no esta ocupado por sélidos se le lla-
ma volumen de vacios, siendo ¢ la relacién de volumen de vacios al volumen de
sélidos (Fig. 3.2a). En un suelo perfectamente seco no existe agua y el volumen
* de vacios es de aire en su totalidad (Fig. 3.2b); en un suelo saturado el volumen de
vacios estd lleno de agua (Fig. 3.2¢).

En la figura 3.3 se muestra un modelo del suelo en detalle con las diferentes
dimensiones de masa y volumen. Con este modelo basico se pueden definir ya
varias cantidades importantes.

TT T —————] 7
Vacios e Aire V,=e Fi-Agua_— |v =e
]l 1 3
] 1+e L
:?:::'S‘;glidb:sfjfi: 1 v, =1
I 3 X
{al {b) fcl

Figura 3.2  (a) Relacitn de vacios, (b) completamente seco, y (¢) saturado

Masas Volimenes
'
M, =0 Aire V,=ell-5) b
“+
e —— e |~
M, = mG, o, CooAgua—-l v = Se = mG, 8
F—— 3
a
w
-1
[
M‘s = Gs P, Vs =1 E
2
[=]
>
X Y

Figura 3.3  Modelo de sueto de volumen sélido unitario
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Relacion de vacios (e}

El volumen no ocupado por los sélidos se conoce como velumen de vacios: puede
estar ocupado por agua, aire, o por una mezcla de ambos.

volumen de vacios
Relacién de vacios, e = - (3.1
volumen de sélidos

Porosidad (n)

Otra forma de expresar la cantidad de vacios consiste en relacionar el volumen
de éstos con el volumen total:

volumen de vacios

idad, n =
Porosidad, n volumen total

(3.2)

fi 3. =
De la figura 3.3, n T
Volumen especifico (v)

En la figura 3.2 puede verse que el volumen total del modelo de suelo es igual a
1 + e, siendo esta cantidad el volumen especifico del suelo.

Volumen especifico,v=1+e¢ (3.3)

Grado de saturacién (S))

La cantidad de agua en el suelo puede expresarse como.una fraccion del volu-
men de vacios; esta fraccién se conoce con el nombre de gradoe de saturacisn.

volumen de agua V.

Grado de saturacién, . = — =
volumen de vacios V.

¥

0 V,=S8e (3.4)
Porcentaje de saturacién =100 S, -

Para un suelo perfectamente seco S =0

¥ para un suelo saturado S =1

Relaciéon de aire-vacios (A))

El volumen de aire-vacios de un suelo es la parte del volumen de vacios no ocu-
pado por el agua.
Volumen aire-vacios = volumen de vacios — volumen de agua

V.=V, -V,
=e—-8e

=e(l1-S8) (3.5)
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La relacién aire-vacfos es la relacién del volumen aire~-vacios al volumen espe-
cifico del suelo.

A _e(l—S,)

.= =n(1-8,) (3.6)
l1+e

-G
o, puesto que S, = il (véase la Ec. {3.10) mas adelante)
[

e-m- G,
A=—=

v

1+ e . (3.7

Porcentaje de vacios de aire = 100 4_

Ejemplo 3.1 Determinense la porosidad y la relacién aire—vacios de un suelo que tiene una
relacion de vacios de 0.750 ¥ un poreentaje de saturacion de 85%.

— =0.429
1+ 0.750 ——

A partir de la ecuacidén (3.2), porosidad, n =
. 85
Grado de saturacién, S, = — = 0.85
100

Entonces, de acuerdo con la ecuacién (3.6), la relacién aire—vacios, 4, = 0.429 (1-0.85)
= 0.064 que corresponde a 6.4% de vacios de aire.

Peso especifico relativo de los sélidos (G,) y densidad de particulas (p,)

La relacién de la masa de un volumen dado de un material a l1a masa del mismo
volumen de agua recibe el nombre de peso especifico relativo del material. La
masa de una unidad de volumen sélido en el modelo de suelo (Fig. 3.3), es:

M =Gp, ' (3.8a)

Donde p, = densidad del agua, que puede considerarse como 1.00 Mg/m”®.
La densidad de particula (p,} o densidad de grano, es la masa por unidad de
volumen de las particulas sélidas, o granos, y es igual a

£ =GP, (3.8b)
La masa del agua en el modelo del suelo es:
M, =Sep, (3.9)

Contenido de humedad (m)

La proporcién de la masa de agua a la masa de sélidos recibe el nombre de conte-
nido de humedad del suelo.
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masa de agua

) M,
Contenido de humedad m = e _A}T

De acuerdo con las ecuaciones (3.8) y (3.9):

S.ep, .
™= G,p.
Se
= — 3.10
G, { )
o mG, =S¢ (3.11)

Porcentaje de contenido de humedad = 100 m

Ejemplo 3.2 Al pesar una cdpsula que contiene una muestra de suelo hiimedo, se obtiene
una masa de 37.82 g; la cdpsula vacio tiene una masa de 16.15 g. Después de secar, la cap-
sula y el suelo se vuelven a pesar y tienen una masa de 34.68 g. Determinese la relacion de
vacios del suelo cuando la relacidn aire-vacios es: (a) cero (b) 5%. (G, = 2.70).

masa de agua

Contenido de humedad, m =
masa de suelo seco

37.82 - 34.68
3268 - 1605 U1
a) Sila relacién aire-vacios es cero, S =1
Entonces, a partir de la ecuacién (3.11): e =mG,
=0.169 X 2.70 = m
b} Sila relacion de aire—vacios es 5% A, =0.05
mG, + A,

Entonces, reordenando la ecuacién (3.7). e = T2

0.169 x 2.70 + 0.05 0.533
- 0.95 jpacians

3.2 Densidades de los suelos

Las cantidades conocidas con el nombre de densidades proporcionan una medi-
cion de la cantidad de material con relacién a la cantidad de espacio que ocupa.
Se pueden definir diversos tipos de densidades:

masa de sélidos

Densidad seca, p, = l rotal
voiumen

G
De la figura 3.3, p, = 1—'_-?—% = 1’:_' " (3.12)
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masa total masa'de s6lidos + masa de agua’
idad total, p = =
Densida P volumen total volumen total

G,p. + S.ep. _ P, + S.ep,

= (3.13)
l+e l+e

De la figura 3.3, p=

La relacién de estas dos densidades permite obtener una expresién muy util:

G, +8,e
P _dee Pm_,, S
pd Ga Gn
P
l1+e

o, puesto que, S e = mG,

p= (1+mp, (3.14)

La densidad saturada es la densidad total del suelo cuando estd saturado, esto
es, cuandoe S, = 1.

G, +e
1+e
La densidad sumergida o densidad efectiva de un sueio es la masa efectiva por
volumen unitario (total), cuando estd sumergido. Al sumergir en agua un volu-
men unitarie {total) de suelo se desplaza un volumen igual de agua; entonces, la

masa neta de un volumen unitario de suelo sumergido es p,,, ~ p,. A esto se le
llama densidad sumergida.

P (3.15)

Entonces, la densidad saturada, p,,, =

Densidad sumergida, p'=p,, - 2, (3.16)

Pesos unitarios

El peso de una unidad de volumen de suelo recibe el nombre de peso unitario.
Las unidades del peso unitario son fuerza por unidad de volumen, mientras que
las unidades de densidad son masa por unidad de volumen. Los pesos unitarios
estan relacionados con las unidades correspondientes como sigue:

Peso unitario seco Y= PyE kN/m* (3.17)
Peso unitario total y = pg kN/m* (3.18)
Peso unitario saturado Yo = P & KN/m’ (3.19)
Peso unitanio del agua 7, = p.g kN/m® (3.20)
Peso unitario sumergido y' =7, -7 kN/m® (3.21)

En las ecuaciones (3.17) a (3.21) se toma la aceleracién debida a la gravedad (g)
igual a 9.81 m/s®.

Ejemplo 3.3 En una muestra de suelo arcilloso hitmedo, la relacion de vacios es 0.788 y el
grado de saturacién es 0.93. Suponiendo G, = 2.70, determinense la densidad seca, la densi-
dad total y el contenido de humedad.
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y ) 2.70 x 1.00 3
Usando la ecuacién (3.12), densidad seca, p, = T o - 1.51 Mg/m

2.70 + 0.93 x 0.788
1+ 0.788

Usando la ecuacién (3.13), densidad total, p = x 1.00 = 1.92 Mg/m®

A partir de la ecuacién (3.11), m= ——

0.93 x 0.788
—_——— = (),271
2.70 I

Ejemplo 3.4 La densidad total de una arena en condiciones drenadas por encima del nivel
fredtico es de 2.06 Mg/m’® y su contenido de humedad es de 18%. Supdngase que G, = 2.70 y
calcilense: (a) el peso unitario de la arena drenade; y (b) el peso unitario sumergido y el con-
tenido de humedad de e misma arena por debajo del nivel fredtico.

a) Usando la ecuacidn (3.17):

peso unitario de la arena drenada, y = pg
= 2.06 X 9.81
= 20.2 kN/m*®

G
b) A partir de la ecuacién (3.14): e = (1+m)—2= _1

p

1.18 x 2.70 x 1.00

= -1= 0547

2.06 e

) 2.70 + 0.547 1

Usando la ecuacién (3.15): p,, = —————— x 1.00 = 2.10 Mg/m

= L1547
Entonces, el peso unitario sumergido y' = (p,,, - o.)g

= (2.10 — 1.00)9.81 = 10.8 kN/m?

Y el contenido de humedad de la arena sumergida, m = _



CAPITULO 4

Agua en los suelos: presencia y efectos

4.1 Presencia de aguas sublerraneas
Menos del 1% del agua de nuestro planeta existe como agua dulce liquida asocia-
da con las masas terrestres; el resto es salada y se encuentra en los océanos y
mares, o bien se presenta como vapor de agua en la atmdsfera. El agua terrestre
tiene su origen en la lluvia y fluye bajo la influencia de la gravedad. En la super-
ficie se forman rios, corrientes y lagos; pero una gran proporcién pasa por perco-
lacién hacia las rocas y suelos de la corteza. La profundidad de penetracién de
esta percolacién del agua depende de la naturaleza porosa de las rocas; sin em-
bargo, los geélogos piensan gue existe muy poca o ninguna agua a una profundi-
dad de 8 km.

Desde el punto de vista de la mecanica de ingenieria, el agua subterrdnea en
los suelos puede ser de uno de dos tipos, que se presentan en dos zonas distintas
separadas por el nivel fredtico o superficie fredtica (Fig. 4.1).

-f_' //7/

agua )
vadosa §

T { .
agua - rio o
fredtica - T tago

o
m superficie
m >
l aguy ffrena?,go ey libre del agua

Figura 4.7  Distnbucion de las aguas subterraneas
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a) Agua fredtica o gravitacional, que:
i) esta sometida a las fuerzas gravitacionales;
ii) satura los espacios de los poros en el suelo por debajo del nivel fredtico;
iii) tiene una presién interna en los poros mayor que la presi6n atmosférica;
iv) tiende a fluir lateralmente.
b) Agua vadosa, que puede ser:
i) agua de percolacién transitoria, que se desplaza hacia abajo para incor-
porarse al agua fredtica que estd por debajo del nivel frestico.
ii) agua capilar retenida por encima del nivel fredtico por las fuerzas de ten-
sién superficial (con una presién interna en los poros inferior a la atmos-
férica).

4.2 Superficie o nivel fredtico del agua

Puesto que los suelos estdn constituidos por masas de particulas discretas, los
espacios en los poros estan interconectados, por tanto el agua puede pasar de las
zonas de alta presién a las de baja presién. E] nivel en el cual la presién del agua
en los poros es igual a la de la atmdsfera recibe el nombre de superficie fredtica
o nivel fredtico del agua (Fig. 4.1). En el caso de cuerpos de aguas subterraneas
no confinados, el nivel freatico corresponde al agua superficial libre; tales como
las aghias de un rie, un lagoe o en una excavacién (Fig. 4.2). Cuando el agua esta
por encima de cuerpos de suelos aislados, como la arcilla, que tiene una baja per-
meabilidad, se presenta un nivel colgado de agua subterrdnea (Fig. 4.2).

nivél coigado de™ -+
-agua ;-;ublerrép_ea MR

excavacion

Figura 4.2  Niveles freaticos normal y coigado

Cuando un estrate de permeabilidad relativamente alta, llamado acuifero,
esta confinado por encima y por debajo por estratos de baja permeabilidad, el ni-
vel fredtico no existe como tal. Sin embargo, ¢l nivel de] agua en los piezémetros
o pozos sumergidos en el acuifero indicaran el nivel de la superficie fredtica. Se
dice que existen condiciones artesianas cuando la superficie freatica estd por en-
cima del nivel superficial del suelo; las condiciones subartesianas corresponden
al agua que est4 entre el nivel superficial del suelo y el acuifero (Fig. 4.3). La
presién del agua en los poros de un acuifero confinado esta dictada por las condi- ~
ciones del lugar donde esta confinada la capa; si el nivel fredtico asciende (por
ejemplo, debido a la lluvia), es muy probable que la presién en el agua artesiana
en los poros también se eleve.



4.5 Presion de poro y esfuerzo efectivo

Cuando se aplica un esfuerzo externo a una masa de suelo cuyos poros estin sa-
turados de agua, el efecto inmediato es un aumento de la presién de poro. Lo
cual hace que el agua en los poros fluya hacia afuera de éstos a través de los va-

cios circundantes, con el resuitado de que la presién de poro disminuye y el es.
fuerzo aplicado se transfiere a la estructura granular del suelo. Poco tiempo des-
pués de la aplicacién, el esfuerzo total aplicado quedara equilibrado por los dos
componentes del esfuerzo interno.

Presién de poro (u). Esta es la presién inducida en el fluido (ya sea agua o vapor
y agua) que llena los pores. El fluido en los poros es capaz de transmitir esfuer-
zos normales, pero no esfuerzos cortantes, por le que es inefectivo para propor-
cionar resistencia al corte. Por esta razén, a la preswn de poro se le llama algu-

nas veces presion neutra. "
&

Esfuerzo efectivo (¢'). Este es el esfuerzo transmitido a través de la estructura -
solida del suelo por medio de los contactos intergranulares. Se trata del compo-
nente.del esfuerzo que es efective para controlar tanto la deformacién debida a
los cambios de volumen como la resistencia al corte del suelo, puesto que el es-
fuerzo normal y el esfuerzo cortante se transmiten a través de los contactos gra-.
no a grano. Terzaghi (1943), ha demostrado que para un suelo saturado, el es-*
fuerzo efectivo puede definirse en forma cuantitativa como la diferencia entre el
esfuerzo total y la presién de poro:

g=0-u (4.8)

Sin embargo, cabe hacer notar que el esfuerzo efectivo no es el esfuerzo real de
contacto de grano a grano, sino el esfuerzo promedio intergranular en un drea
plana dentro de la masa de suelo. No obstante, se ha confirmado por via experi-
mental que, cuando los propios granos sen relativamente poco compresibles y el
drea de contacto entre ellos es pequefia, la expresién proporciona un alto grado
de confiabilidad. En el caso del suelo, los errores incurridos son poco significati-
vos; aunque en el caso de rocas, que tienen una estructura rigida, se requiere al-
guna modificacién.,

La presion hidrostatica en los poros en condiciones de campo naturales sin
flujo esta representada por el nivel fredtico o superficie piezométrica. Si el nivel
freatico estd a una profundidad d_ por debajo de la superficie, entonces a una
profundidad z, la presién hidrostitica en los poros est4 dada por u, = 9.81(2 —d_).
Cuando 2 > d,, u, tendra un valor positivo; pero cuando z < d_ y exista agua re-
tenida por capilaridad por encima del nivel fredtico, u, tendra un valor negativo
{esto es, habra succién (seccién 4.4)). :

En muchos problemas es necesario calcular el esfuerzo efectivo de sobrecarga
estdtica a una profundidad dada; de acuerdo con la ecuacién (4.8):

‘— —
o,=0,-u,



Ejemplo 4.2 Las capas de suelo de un lugar consisten en:

0-4 m de grave-arena (v, = 200 kN/m’, y= 192 kN/m’)
4-9 m de arcilla (y = 18.0 RN/m’)}

Trdeese un perfil de esfuerzo efectivo/esfuerzo total entre 0 y 9 m cuando el nivel fredtico estd
a 1 m por encima de la parte superior de la arcilla.

La capa de grava-arena por debajo del nivel fredtico estd saturada y tiene entonces un
peso unitario volumétrico de 20.0 kN/m? la variacién del esfuerzo total con la profundidad
es: Ag, = y_, Az = 20.0Az kN/m’. Por arriba del nivel frestico parte del agua se drenara de-
jando un peso unitario de 19.2 kN/m® y una Ag, = yAz = 19.2A2 kN/m®. En arcillas, una com-
binacién de baja permeabilidad y alta succién conducira normalmente a Ia saturacién por
arriba del nivel fredtico.

El esfuerzo efectivo a una cierta profundidad es: o', = 0, — u,, donde u, = presién de poro
debida al nivel freatico estatico. Los cdleulos estdn tabulados a continuacién y los perfiles de
esfuerzos estan graficados en la figura 4.11.

Agua en los suelos: presencia y efectos

Profundidad

bajo la superficte

Esfuerzos (kN /m?)

(m) Esfuerzo total Presidn de Esfuerzo
poro efectivo
ae, o, u, o, =0,
4] 0 0 0 0
3 19.2 X 3=576 57.6 0 576
4 200 X 1=200 716 981 X 1=98 67.8
9 18.0 X 5=90.0 167.6 9.81 X 6=58.8 108.8
0 a,.u, (kN/m)
3 Y _\576 NF (nivel freatico)
4 9.8 77.6
i, a,

2

AN

3

9 58.8 167.6
z(m}

Figura 4.11



CAPITULO 5

El agua en los suelos:
permeabilidad e infiltracion

5.1 Flujo de agua

Puesto que los suelos constan de particulas discretas, los poros entre las particu-
las estan interconectados, por o que el agua puede fluir libremente en el inte-
rior de la masa del suelo. En medios porosos como éste, el agua fluye de las zonas
de alta a las de baja presién. Al estudiar los problemas del flujo de agua, es co-
min expresar la presién como carga de presién o carga, medida en metros de
agua. La ecuacién de Bernoulli incluye tres componentes de la carga cuya suma

produce la carga total (H) que causa el flujo del agua: “

u 2
H=h, + — 4+ — (5.1)
Donde k= carga de posicién o de elevacion -

u
— = carga de presién debida a la presién de poro u

2

v

ry carga de velocidad cuando la velocidad de flujo es v
g

Eliltimo componente, 1a carga de velocidad, suele ignorarse en los problemas de fiu-
jode agua subterrdnea, pues v es muy pequena debido a la alta resistencia al flujo
que produce la estructura granular del suelo. Por consiguiente, los dos primeros tér-
minos representan la carga que tiende a hacer fluir al agua a través de la masa del
suelo.

En condiciones de saturacion, el flujo unidimensional esta gobernado por la ley de
Darcy, que establece quela velocidad de flujo es proporcional ai gradiente hidraulico.

v 0 u=ki (5.2)

Donde v = velocidad de flujo
k = constante de flujo o coeficiente de permeabilidad

i = gradiente hidraulico = i (Fig. 5.1)
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B Ty — -
— 1 /oradiente, j = AH 3
— A AH
———
— 4 1

Figura 5.1  Flujo unidimensional en ¢l suelo

AH = diferencia de cargas de presién en un trayecto de flujo de longitud AL

Por tanto, la cantidad de flujo est4 dada por:
q = Av = Aki (5.3)

Donde g = cantidad de flujo en una unidad de tiempo
A = drea a través de la cual se verifica el flujo

5.2 Coeficiente de permeabilidad

La capacidad de un suelo para permitir que lo atraviese el agua recibe el nombre
de permeabilidad. El coeficiente de permeabilidad (k) puede definirse como la
velocidad de flujo producida por un gradiente hidraulico unitario (véase ecua-
cién 5.2). El valor de k se usa como una medida de la resistencia al flujo ofrecida
por el suelo; y son varios los factores que intervienen:

a) La densidad del suelo.

b) La distribucién de tamaios de particula.

¢) La forma y orientacién de particulas del suelo.

d) El grado de saturacién/presencia de aire.

e) E] tipo de cationes y el espesor de las capas adsorbidas asociadas con los mi-
nerales de arcilla {cuando estdn presentes).

f) La viscosidad del agua del suelo, que varia con la temperatura.

El intervalo de valores de £ es muy amplio y se extiende desde 1000 m/s en el
caso de gravas de granos muy gruesos, hasta un valor insignificante en el caso
--de arcillas. En los materiales granulares, k varia en forma aproximadamente in-



Coeficiente de permeabilidad

versa con el valor de la superficie especifica (véase la seccién 1.6), pero en suelos
cohesivos, las relaciones son més complejas. En los sueles de arcilla hay facto-
res importantes como el contenido de humedad y la temperatura, como también
lo es la presencia de fisuras cuando se trata de la permeabilidad de grandes ma-
sas. La tabla 5.1 muestra el intervalo de valores promedio de & para diversos sue-
los, incluyendo las condiciones de drenaje potencial.

fabia 5.1 Intervalo de valores de k

10
10"
i Gravas limpias Muy buen drenaje
107
107
10 Arenas impias
Mezclas grava—arena Buen drenaje
107 Arcillas
fisuradas
107 . y alteradas
Arenas muy hinas
10 Limos y arenas limosas Mal drenaje
107

10 Limos arcilloses (>20% arcilla)
Arcillas sin fisuras Practicamente impermeables
107




Datos registrados

Valores calculados

piametro de Nivel en la columna Tiempo h
ig columna log L k(mm/s)
d h,iniciel  h, final (t,—t) h,
imm) (mm) (mm) fs}
5.00 1200 800 82 0.4054 1.853x10°
800 400 149 0.6931 1.744 %107
9.00 1200 900 177 0.2877 1.975x10°
900 700 169 0.2513 1.807 X 10
700 400 368 0.5596 1.847X 107
12.50 1200 800 485 0.4054 1.959X 107
800 400 908 0.6931 1.789% 107

Promedio £ = 1.85X 10  mm/s
= 1.85X10°* m/s




5.10 Determinacion ripida de la permeabilidad en el campo

Con el aparato que se muestra en la figura 5.11 se logra un método rdpido para
la prueba de carga variable en el campo en suelos sin cohesién. El sistema con-
siste en un tubo de vidrio de 50 mm de didmetro y 500 mm de longitud u otras
dimensiones similares a éstas, y un recipiente para agua que puede ser una cu-
beta grande. En la parte superior del tubo se marcan dos graduaciones separa-
das unos 200-250 mm, y el extremo inferior se cubre con una malla tupida de
alambre.

Tal como se muestra en la figura, se sostiene el tubo en el recipiente con agua
y se deposita con cuidado una capa de 50-100 mm de suelo en el interior del
tubo, utilizando un embudo con una extensién de hule. Al extraer el tubo del re-
cipiente, el nivel de agua comienza a descender. Se registra el tiempo necesario
para que el nivel descienda de la graduacién superior a la inferior. El promedio
de varias pruebas puede considerarse como una buena aproximacién de k.

Considérese un cambio de nivel dk que se registra en el tiempo dt:

. . ) L, T dh
Cantidad que fluye en una unidad de tiempo, q=d? yirTy
tubo de vidrio
graduaciones
T
==dh
h, -
h
h?
k L
suelo” ™~ malla de alambre

Figura 5.11 Prueba de calda rapida de carga
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n
Area de seccién transversal de la muestra, A=d? "

. . - h
Gradiente hidraulico, 1= I
Entonces, se inicia con la ley de Darcy [Ec.(5.3)]:

g = Aki
, X dhk 2%, h
4 dt 4 L
bi dk _k dt
o bien =T
k
Integrando, ln(hllh,) =T (& -¢)
e introduciendo el tiempo transcurrido, t=t,-t,

Lo Lx In(h,/h,)
t

(5.22)

Ejemplo 5.6 En una prueba rdpida de carga variable se usa un tubo de vidrio de 50 mm de
didmetro. La capa de arena en el fondo del tubo tiene 75 mm de espesor y las dos graduacio-
nes estdn situadas a 200 y 100 mm del fondo del tubo (véase la Fig. 5.11). En cinco pruebas,
los tiempos requeridos para que el nivel de agua pase de una graduacion a otra son 66, 68,
65, 69y 67 s.

_ 75 x In(200/100) _ 52

Si se usa la ecuacion (5.22), k ; -

Entonces, los valores de &k son; 0.788, 0.765, 0.800, 0.754 v 0.776.

Se obtiene entonces un promediode % = 0.78 mm/s

Otro método réapido de campo para determinar la permeabilidad aproximada de
un suelo de granos gruesos se basa en la medicién de la velocidad de infiltracicn
promedio. Se utilizan dos perforaciones o fosos de prueba de tal manera que exis-
ta entre ellos un gradiente hidréulico natural (Fig. 5.12). En la perforacién si-
tuada corriente arriba se introduce una cierta cantidad de trazador colorante y
se registra el tiempo (¢) necesario para que dicho trazador colorante aparezca en
la otra perforacién.
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?rj::t[i o __ perioraciones o fosos de prueba

-

Figura 5.12 Prueba de infiltracion en el campo

Entor_a'ces, velocidad de infiltracién, v, = .L/ t .
y el gtadiente hidraulico es i=h/L
Como lo que, al usar la ley de Darcy, (v = ki)

v nav

k == ——'-

i i

L2
Se sustituye, k= — (5.23)
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jo de una cimentacién, depende del soporte lateral producide por el"suelo adya.
cente; al calcular la capacidad final de carga (véase también el Cap. 11), es nece.
sario tomar en cuenta este factor. Si se elimina este soporte lateral, como puede
suceder en las excavaciones sin apuntalamiento, el resultado més probable es yp
deslizamiento en el suelo que estd debajo de la cimentacién, arrastrando consige
dicha cimentacién (Fig. 10.2a). De manera similar, el asentamiento puede ser ¢}
resultado de un movimiento de los cortes o taludes naturales del terreno debidg
a masas de suelo que deslizan o fluyen (Fig. 10.2b).

Efectos de los hundimientos causados por operaciones de mineria

El método actual para la extraccién de hulla de las minas recibe el nombre de
método de filén entero, en el cual la hulla se va extrayendo de manera continua
en un frente amplic. A medida que avanza la extraccion, el espacic que queda se
rellena parcialmente con material de desperdicio y se eliminan los pilares de
apuntalamientos. Después, el techo va cediendo lentamente, arrastrando consi-
go toda la sobrecarga que esta hasta la superficie en donde se produce un asen-
tamiento. Aparece entonces en la superficie una onda de asentamientos, cuyo
desplazamiento tiene un desfase con un ligero atraso, pero que sigue la direccién
de avance del frente de extraccién de la hulla. Es perfectamente posible calcular
este grado de asentamiento y predecir el retraso.

La proteccién de los edificios para los efectos del hundimiento debe tomarse
de acuerdo con las reglamentaciones legales o bien pagar una compensacién. Los
métodos de proteccion se clasifican en dos categorias:

a) Control de las operaciones de mineria; por ejemplo, dejando pilares en los ti-
neles.

b) Construccién especializada; por ejemplo, estructuras articulares, cimentacio-
nes corridas poce profundas.
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Para el caso sin drenado, v=v, = 0.5, y E_se calcula en general a partir de prue-
bas triaxiales sin drenado. Para estratos razonablemente homogéneos, E, se con-
sidera constante, aunque sumenta con la profundidad. Sin embargo, para espe-
sores de cargas mayores que 3 m, es mejor considerar una serie de subcapas, y
asignarles las propiedades adecuadas del suelo a cada una. Se pueden obtener
valores para el factor de influencia I  a partir de tablas adecuadas, como por
ejemplo las tablas 6.8 y 6.10.

Ejemplo 10.1 Una cimentacién superficial de 32 m de longitud y 18 m de anchura transmi-
tird al suelo una presién de contacto uniforme de 240 kN/m® a una profundidad de 2.0 m.
Determinese el valor del asentamiento inmediato que puede llegar a presentarse bajo el cen-
tro de cimentacién. Se puede suponer que dicha cimentacién es flexible. Propiedades del sue-
lo de cimentacién: E, = 45 MN/m*, v= 05y y = 20 kN/m’

. . qB(l-v’)
Asentamiento inmediato, s, = — I,
L_32 1
B 18
De acuerdo con la tabla 6.8 (interpolando): I, = 1.36 + (1.53 - 1.36) —————- = 1.

Presién neta de contacto, g = 240 — 20 X 2 = 200 kN/m®

200 x 18(1 - 05?) x 1.46 x 106°

= 88 mm
45 x 10

Entonces, s;=

Asentamiento inmediato de una capa delgada

En el cilculo de los valores de 7, de la tabla 6.8, se supone que la capa por debajo
de la cimentacién se prolonga hacia abajo a una profundidad considerable; sin
embargo, si dicha capa es de un espesor inferior al doble de la anchura, se obten-
dri una sobreestimacion del asentamiente. Para capas de espesor limitado que
estan socportadas por un estrato duro, se puede usar la siguiente expresién (Jan-
bu et al, 1956) para determinar el asentamiento promedio por debajo de una ci-
mentacién flexible:

s = ﬂo#qu(l - Vz)

16n (6.68
. E [ecuacién ( J]

Los valores de u, y u, se pueden obtener de la figura 6.49 y dependen tanto de la
anchura como de la profundidad de la cimentacién, asi como del espesor de la capa
por debajo de la misma. En el caso de una capa delgada por debajo de la capa de
la cimentacién (Fig. 10.3), el asentamiento inmediato puede calcularse obte-
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carga uniforme = g

nIT R RN oo

niendo primero un valor de 4, correspondiente a una capa de espesor Hy, para
después obtener un valor de ,,, que corresponde a una capa de espesor H.. E|
asentamiento inmediato debido a la capa delgada se calcula usando la ecuacién
(6.68) en la cual y, =t g ~ Uiy

Ejemplo 10.2 Una cimentacién cuyas dimensiones son 6 X 3 m, va a transmitir una pre-
sion neta de contacto uniforme de 175 kN/m? a una profundidad de 1.5 m en una capa de
arcilla que se prolonga hasta una profundidad de 5 m por debajo de la superficie. Suponien-
do que E, = 40 MN/m® y v = 0.5, determinese la magnitud promedio de asentamiento inme-
diato que probablemente se presente.

Véase la fi 10.5: D—1'5-05 L—6—2
ease ia lhgura L B_S,O—- B_E—
H,=09
H 35 L
——:—:1.17 — =2
B 30 B
4, = 0.55

Entonces a partir de la ecuacion (5.68):

0.9 x 0.55 x 175 x 3 x 10°(1 - 0.5)

\ 3 =4.9 mm
40 x 10

5

Ejemplo 10.3 Se requiere una cimentacion flexible de dimensiones 12 X 18 para trasmitir
una presion uniforme de contacto de 160 kN/m?, a una profundidad de 1.7 m por debajo de
la superficie. Existe una capa de arcilla arenosa entre 5 y 10 m por debajo de la superficie,
en la cual E, = 35 MN/m®, y = 19 kN/m®, y v = 0.3. Determinese la magnitud promedio de
asentamiento tnmediato que es probable que se presente debido a la compresién eldstica de ln
capa de arcilla.

Presién neta de contacto, g = 160-19 x 1.7 = 128 kN/m®
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figura 6.49: Dl o2 L2,y
Véase la igura 0.45: B 80 B 8
u, =097

Paralacapaentre 0y 10 m,estoes, Hy=10.0-17=83m

. L

_Ii". = Eﬁ: 104 — =15
B 8. B
Mg = 049

Entonces, g, = 0.49 - 0.27 = 0.22

Y, a partar de la ecuacién (6.68):

0.97 x 0.22 x 128 x 8 x 10°(1 - 0.3?)

=5.7T mm
‘ 35 x 10°

S

10.3 Asentamiento por consolidacion

Proceso de consolidacion

En el proceso natural de la deposicién, los suelos de grano fino, como limos y ar-
cillas, quedan sometidos a un proceso de consolidacion, en el cual el agua entre
las particulas va siendo expulsada por el peso de las capas que se depositan por
encima. Después de un periodo (que puede ser de un considerable nimero de
afos) se alcanza un estado de equilibrio y la compresién termina. Se dice enton-
ces que un suelo esti totalmente consolidado cuando su volumen permanece
constante bajo la accién de un estado de esfuerzo constante. Un suelo normal-
mente consolidado es aguel en el cual las condiciones actuales corresponden a su
presién de consolidacién final o extrema. Cuandoe un suelo estd sometido a una
sobrecarga que es inferior a la presién extrema de consclidaciéon que existié en
algin momento del pasado, se dice que estd preconsolidado; esto sucede, por
ejemplo, en el caso de suelos consolidados bajo 1a accién de una capa de hielo que
¥a no existe. Cuando se presenta un cambio en las condiciones del esfuerzo, se
tiene que alcanzar un nuevo estado de equilibrio (véase también la seccién 6.2).
Al considerar la mecanica de la compresién de los suelos, se puede suponer
que tanto los granos minerales como el agua de los poros son incompresibles. De
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CARGA oH
pistén véivuia al principio: al finat:
Av = Ao v =0
A’ =0 Ac' = Ao
agua en i Ao’
los poros \ °
o 3 . Ac
iﬁ,\ f AT’\ e

tiempo

(a) - {b)

Figura 10.4  Consulidacion unidimensional
(a) Modelo de Terzaghi, (b) curva esfuerzotiempo

esta manera, el efecto inmediato (sobre una masa de suelo) de un aumento de)
esfuerzo total, consiste en una elevacién de la presién del agua en los poros. A
medida que el agua de los poros va saliendo del suelo, este aumento de presién se
disipa con lentitud. Cuando se ha disipado la totalidad del aumento de la presién
del agua en los poros, el suelo vuelve a estar totalmente consolidado. Terzaghi
(1943) sugiri6 el modelo que se muestra en la figura 10.4a para ilustrar el proce-
so, con resortes de acero para representar el suelo. Se supone que el pistén sin
friccién estd soportado por los resortes y que el cilindro estd lleno de agua. Al
aplicar una carga al pistén con la vdlvula cerrada, la longitud de los resortes
permanece invariable, puesto que el apua (se supone) es incompresible. Si la car-
ga induce un aumento del esfuerzo total de Ao, entonces la totalidad de este au-
mento debe ser absorbido por un aumente igual de la presién del agua en los po-
ros (Fig. 10.4b), Cuando se abre la valvula, el exceso de presién del agua en los
poros causa el flujo de ésta hacia afuera, la presién disminuye y el pistén se
hunde a medida que se comprimen los resortes. En esta forma, la carga se
transfiere en forma gradual a los resortes, reduciendo su longitud, hasta que
toda la carga es soportada por éstos. Por consiguiente, en la etapa final, el au-
mento del esfuerzo efectivo (“efectivo” en cuanto a causar compresién) es igual al
aumento de] esfuerzo total, y el exceso de presién del agua en los poros se ha re-
ducido a cero, La velocidad de compresién depende del grado de apertura de la
vélvula; esto es andlogo a la permeabilidad del suelo.

Compresibilidad

En el estudio de la consolidacién, un suelo puede considerarse como un esquele-
to compresible de particulas minerales (que en si mismas son incompresibles). Si
también se supone que el suelo permanece saturado a lo largo de todo el proceso
de consoclidacién, se puede decir que la disminucién de volumen que se produce
es igual al volumen del agua que se expulsa hacia afuera, y que éste estd repre-
sentado por la variacién de la relacién de vacios. Considérese un modelo de
muestra de suelo sometido a un aumento de esfuerzo efectivo (Fig. 10.5). Se su-
pondré que el proceso es unidimensional, esto es, no hay cambio de las dimensio-
nes laterales y sélo se modifica el espesor. La variacién de volumen (AV) que re-
sulta del aumento del esfuerzo efective (Ac’) puede, por tanto, representarse en
forma idealizada ya sea con el cambio de espesor (AH} o el cambio de la relacién
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Ao’
1T = oot 431 T
=N ] |-
ol ] H o
Séiido | .-, Sdido 1
1 JL ____________ i t
F*MJ" *
(a) by

Figura 10.5 Interpretacién de la compresibilidad usando un modelo de suelo
(a) Antes, (b) después de la carga

de vacios (Ae), con lo que las deformaciones volumétricas se pueden iguala} en la
siguiente forma:
AV AH  Ae

Vo Ho 1+e°

Por consiguiente la variacién de espesor de una capa con un espesor inicial H, es:

AH =

A .
FH, (10.1)
1+e, i )

" Resulta evidente que la deformacién volumétrica también es una funcién del au-
mento del esfuerzo, por lo que la magnitud del asentamiento por consolzdaczon
puede obtenerse a partir de:

SE=AH=va0’H0 (10.2) -+

- - Y

Donde  m,_ = coeficiente de compresibilidad volumétrica, esto es, variacién de::
volumen unitario por aumento del esfuerzo efectivo.

Las unidades de m_son reciprocas del esfuerzo, esto es, m¥kN.

Prueba de consolidacién unidimensional (prueba de edémetro)

Las caracteristicas de compresibilidad de un suelo, relacionadas tanto con el gra-
do como con la velocidad del asentamiento, se suelen determinar a partir de
pruebas de consolidacién, usando un aparato llamado edémetro (Fig. 10.6).
Usando una muestra de suelo inalterada se corta un espécimen en forma de dis-
co (por lo general de 75 mm de didmetro y 15-20 mm de espesor). E] espécimen,
encerrado en un anillo met4alico, se coloca en forma de emparedado entre dos dis-
cos de piedra porosa, con el superior teniendo un didmetro ligeramente més pe-
quefio gue el del anillo metidlico y el inferior un didmetro ligeramente mayor.
Este conjunto se coloca en la celda y se fija con un anillo de sujecién. Enton-
ces, se aplica una carga estdtica vertical a través de un sistema de palanca y se
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Figura 10.6 Celda de eddmetro

mide la variacién de espesor de la muestra por medio de una caratula indicado-
ra de desplazamiento o un transductor. Las lecturas se contindan hasta que el
espécimen est4 totalmente consolidado; por lo general, durante un periodo de 24
o 48 h. Después se aplican m4s incrementos de carga, siendo cada incremento el
doble del anterior, y se repiten las lecturas. El nimero y valor de los incrementos
de carga dependen del tipo de suelo y del intervalo de valores de esfuerzo que se
anticipan en el campo. La presién que se aplica en la primera etapa debe ser,
normalmente, igual al esfuerzo vertical in situ a la profundidad a la cual se obtu-
vo la muestra, excepto para arcillas suaves y muy suaves, para las que se debe
usar un valor menor: 25, 12 o 6 kN/m?, o hasta 1 kN/m? para arcillas y turbas
organicas muy suaves.

Después de alcanzar la consolidacién total con la carga final, se retira la car-
Ea en una o varias etapas y se permite que la muestra se recupere. El periodo de
recuperacion de una sola etapa permite que el espécimen se estabilice antes de
determinar el contenido final de humedad; de otra manera, se puede presentar
una expansion del espécimen como resultado de la extraccién del edémetro, lo
cual introduciria un error. Si se requiere una curva de expansién, el retiro de la
carga se lleva a cabo en etapas, registrando las variaciones de espesor.

La relacién de vacios que corresponde a una consolidacién total de cada incre-
mento de carga se puede obtener procediendo a la inversa, desde el contenido fi-
nal de humedad y las lecturas finales de espesor:

Contenido de humedad después del periodo de expansién = m,

Relacién de vacios después del periodo de expansién =e, =m,G,
(puesto que el suelo estd saturado, S, = 1.0).
Espesor al final de 1a etapa . =h,
Espesor al inicio de la etapa =h,
Proporcién de vacios al final de la etapa =e,

Variacién de espesor = Ak

Iy
I

Faeat,
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A partir de la ecuacién (10.3):

A
Variacién de la relacién de vacios, Ae = . (l1+e)
1

Relacion de vacios al inicio de la etapa, e, =¢e, - Ae

Curva e/o’

Los datos obtenidos en las pruebas de consolidacién permiten vincular la varia-
cién de la relacién de vacfos con el esfuerzo efective. La forma mas practica para
mostrar esta relacién, consiste en graficar una curva de la relacién de vacios con
respecto al esfuerzo efectivo (Fig. 10.7). El método més directo para-calcular el
asentamiento por consolidacién se basa en el uso de la curva e/o”.

Oy

9_._.__._—_

.7 Curva: relacion de vacios/esfuerzo efectivo

o

Figura 1

Supéngase un estrato de arcilla de espesor H; que se somete a un cambio de es-
fuerzo efectivo de o a 0. Los valores correspondiente de e, y e, se obtienen de
la curva e/c’; entonces, aplicando la ecuacién (10.7):

€ — €

1+e,

Asentamientos por consolidacién s, = AH = H, (10.3)

La forma de la curva e/o’ depende de 1a historia de consolidacién del suelo. Esto
se ilustra en la figura 10.8, que muestra el efecto del retiro de la carga del suelo
en un punto A para permitir la expansién, para después volver a colocar la car-
ga causando una recompresién. La curva de recompresién debe coincidir con la
original en el punto A, y es més plana puesto que par.e de la compresién criginal
es irreversible. Esto pone en evidencia que una arcilla preconsolidada produce
una curva mas plana que la que se obtendria con una de consolidacién normal.
La figura 10.9 muestra una curva e/g’ para el proceso de deposicitn/erosién que
tipicamente se produce en un suelo preconsolidado. Durante la deposicién nor-

e

>
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3

recompresion

se inicia la deposicion

curva de consolidacién virgen
durante la sobrecarga de
deposicion y heladas (esto es,
suelo normatmente consolidado)

en la actua- /
lidad
|
I
|

i erosién yfo fusion

cesa la consolidacion

del hielo normal
(¢l suelo estd ahora {
preconsclidado) I
| { -a’
o, o;
esfuerzo de estuerzo de
sobrecarga preconsolidacién

actual

Figura 10.9  Curva &/ mostrando el proceso de preconsolidacién

mal se obtiene una “curva virgen”, pero después de la erosién o de la fusién del
hielo, parte de la presién queda eliminada. Puesto que el esfuerzo efectivo dismi-
nuye desde la presién de preconsolidacién () a la presién de sobrecarga actual
(o), el suelo esta preconsolidado.

Indice de compresién (C,) (véase también la seccién 6.2)

Cuando se traza una curva de e en funcién de log ¢’ a partir de los datos de la .
prueba, se encuentra gue la curva de consolidacién virgen es casi una linea rec-
ta (Fig. 10.10). La parte curvada inicial representa a la preconsolidacién; mien-
tras més larga sea esta curva inicial, mayor ser4 el grado de preconsolidacién.
Cuando se aplica una secuencia de expansion y recompresién, la curva debe coincidir
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afe_cto de la precon-
sofictacion histérica  curva de consofidacion virgan o normal:

log o
o, o)
L Alog o i
fee-- —i

Figura 10.10 Curva de e/log o’e indice de compresion

con la curva virgen en el mismo punto. La pendiente de la curva virgen recta re-
cibe el nombre de indice de compresién (C):
Ae e, — ¢

1
_ - (10.4)
slog o' loglo, foy)

14

Por consiguiente, la relacién de vacios para una variacién determinada del] es-
fuerzo efectivo puede obtenerse con:

e,=e,—C, loglci/o}) (10.5)

El indice de compresién de un suelo determinado puede considerarse como cons-
tante para los cilculos de asentamiento, siempre y cuando el intervalo de valores
del esfuerzo efectivo que estd involucrado, esté situado entre los limites de la
curva virgen de linea recta; esto es, que actie como una arcilla normalmente
consolidada,

Empezando con la ecuacién 10.5 y estableciendo que e, — e, = C, log (g /o)

C
Asentamiento por consolidacién, s, = 1 +‘ loglo/oH, (10.6)
€

Terzaghi y Peck (1967), demostraron con resultados experimentales que existe
una relacién aproximada entre el indice de compresién de arcillas normalmente
consolidadas y su limite liguido:

C, = 0.009 (LL - 10)
Donde LL = porcentaje de limite liquide
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La pendiente promedio de la curva expansién/recompresion recibe el nombre ge
fndice de expansién (C,)} (véase la seccién 6.2).

Determinacion del esfuerzo de preconsolidacién

Casagrande (1936), sugirié un método gréfico empirico basado en la curva e/log o para
determinar el esfuerzo de preconsolidacién (Fig. 10.11). Primero se localiza el
punto P, que corresponde a la curvatura méxima entre A y B, para después tra.
zar dos lineas que pasan a través de P: una es una tangente a la curva TPT y |5
otra, PQ, es paralela al eje del esfuerzo. El punto de interseccién S de la bisectriz
PR (del 4ngulo QPT) y la proyeccién de la porcién recta BC de la curva propor.
ciona un valor aproximado del esfuerzo de preconsolidacién o .

La presién de preconsolidacién puede usarse como una gufa muy itil para li-
mitar el asentamiento de las arcillas preconsolidadas, puesto que el grado de
compresién por consolidacién no serd mayor cuando el esfuerzo efectivo aumen-
tado se inferior a o .

e

T log o’
GDC

Figura 10.11 Método de Casagrande para determinar esfuerzos de preconsolidacion

Coeficiente de compresibilidad volumétrica (m,)

Tal como se define en la ecuacién (10.2) el coeficiente de compresibilidad volu-
métrica (m ) representa el grado de variacién del volumen unitario que se produ-
ce a consecuencia de un aumento unitarie del esfuerzo efectivo. El valor de m_no
es constante para un suelo dado, sino que varia con el nivel de esfuerzo efectivo.
Para obtener un intervalo de valores m, se usan los resultados de las pruebas de
edémetro.

A partir de la ecuacién (10.2)
s,=AH =m Ac'H



Asentamiento por consolidacion 435

AH
Ac'H

Entonces, m_=

Pero con la ecuacién (10.3)

AH e —e Ae
H 1+e 1l+¢g

Sustituyendo,
Ae 1

Ag’ 1+ e

(10.7)

v

Ae
Donde, v = pendiente de la curva e/o’

Ejemplo 10.4 En una prueba de edémetro con un espécimen de arcilla saturada se obtienen
las siguientes lecturas. La carga se mantiene constante durante 24 h antes de la adicién del
siguiente incremento.

Esfuerzo aplicado (kN/m?) 0 25 50 100 200 400 800
Espesor (mm) 1960 1925 1898 1861 18.14 1768 17.24

Al terminar el iiltimo periodo de carga, ésta se retira y se permite que la muestra se expanda
durante 24 h, al final de lo cual el espesor es de 17.92 mm y el contenido de humedad es de
31.8%. El peso especifico del suelo es de 2.66.

a) Grafiquese la curva e/c’ v determinese el coeficiente de compresibilidad volumétrica -
(m,) para un intervalo de valores de esfuerzo efectivo de 220 a 360 kN/m?.

b) Grafiquese la curva e /log o'y con ella determinese el indice de compresibilidad (C,) y
la presion o carga de preconsolidacion (o).

¢} Grafigquese una curva m,/ ¢’ para este suelo

d) Usando los datos obtemdos en (a), (b) ¥ (¢), determinense y compdrense los valores de
asentamiento por consolidacién para una capa de 4 m de espesor de la misma arcilla,
cuando el esfuerzo efectivo promedio varia entre 220 v 360 kN/m*.

Primero se determina la relacién de vacios final.

Puesto que S, = 1.0, e, = m,G,
= 0318 X 2.66 = 0.842
L. . Ah
Variacién de relacién de vacios, Ae = Z(l +e,)
0.68

Por lo que, durante la etapa de expansién: Ae = e (1. 842) = 0.070

-0.44
durante la etapa 400-800 : Ae = Troa (1.772) = -0.045
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El resto de los resultados y cilculos se muestran en la siguiente tabla:

——

g’ Ag’ h ah Ae e log &’ Ae/Ao’
(kN/m®) (RN/m?) (mm) (mm) x 107 (m?/MN)
0 19.60 1.014
25 -0.35 -0.036 1.440 0.715
25 19.25 0.978 1.40
25 -027  -0.028 1.120 0.566
50 18.98 0.950 1.70
50 -0.37  -0.038 1.760 0.350
100 18.61 0.912 2.00
100 -0.47 -0.048 04580 0.251
200 18.14 0.884 230
200 -0.46 —-0.047 0.235 0.126
400 17.68 0.817 260
400 -0.44 -0.045 0.113 0.062
800 17.24 0.772 2.90'
0.68 -0.070
0 17.92 0.842

.a) Enla figura 10.12 se muestra 14 curva e/g”

Utilizando la curva: para o, =220, e =0.858
para o, =360, e =0.825

1.00

0.95

0.90

-
0.85

0.80

0.75 i g’ (kN/m?}

0 200 400 600 800
Figura 10.12 -



b)

0.95

0.90

0.85

0.80

0.75

Asentamiento por consolidacién
Con la ecuacién (10.7);

Ae 1
Ag" 1+ e,

v

(0.858 - 0.825) x 10°

= 0.127 w*/MN
(360 - 220)1.858

En la figura 10.13 se muestra la curva e/log o’

Figura 10.13

c)

Indice de compresibilidad, C, = pendiente de la porcién recta

__ 0884072 .,
~ Jog 800 - log 200 ——

437

Usando el método de Casagrande, e} esfuerzo de preconsolidacién es o = 43 kN/m?

La columna identificada come m, se obtiene a partir de:

Ae 1
T A0 1+e,

v

En lia figura 10.14 se muestra la curva m /o’ con los valores de m_ localizados en el
punto final de cada etapa de esfuerzo. (Siguiendo otro camino, se podrian haber caleu-
lado los valores de punto medio de m, correspondientes a la media e de cada etapa.)
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08
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VALORES DE FINAL DE ETAPA

0.5F

{m?/MN}

0.4}

v

m

0.3¢F

0.2

01k

o’ tkN/mT)

Figura 10.14

d) Conlos datosde(a): s =macH
=0.127 X 10™%(360 - 220) X 4 X 10° = 71 mm

C
Con los datos (b}: s ~— log (o/opH,
1+ ¢

0.153 ,
= log (360/220) X 4 X 10° = 70 mm
1.858

Con datos de {(¢): usando la figura 10.14 los valores correspondientes al esfuerzo de final
de etapa,
(o; = 360 kN/m*) m, = 0.13 m*MN

Entonces, s, = 0.13 X 1073360 — 220)4 X 10° = 73 mm




6 Origenes y composicién de los suelos

1.5 Naturaleza y estructura de los minerales de arcilla

Los minerales de arcilla se producen de manera primordial por el intemperismo
sobre feldespatos y micas (Fig. 1.1). Forman parte de un grupo complejo de alu-
mino-silicatos de potasio, magnesio y hierro, conocidos como minerales de reticu-
la laminar o reticulolaminares. Son de tamaiio muy pequeio y de forma muy pla-
na, por lo que poseen un rea superficial considerable. Ademads, estas superficies
presentan una carga eléctrica negativa, fenémeno que tiene gran importancia en
la explicacién de las propiedades de ingenieria de los suelos arcillosos.

Para explicar en forma simple las propiedades de ingenieria de los suelos ar-
cillosos, es necesario comprender las caracteristicas esenciales de su estructura
reticulolaminar. La figura 1.3 muestra las dos unidades estructurales bésicas: la
unidad tetraédrica, constituida por un ion central de silicio rodeado por cuatro
Atomos de oxigeno; y la unidad octaédrica, formada por un ion central de alumi-
nio o magnesio, rodeado por seis iones oxhidrilo. Observe que en ambos casos, el
metal {con valencia positiva) est4 situado en el interior y que los iones negativos no
metdlicos forman el exterior.

Las estructuras laminares se forman cuando los iones oxigeno se enlazan co-
valentemente entre varias unidades. En esta forma, una ldmina de stlice (Fig.
1.4a) queda formada por tetraedros enlazados, cuya férmula general correspon-
de a n 5i,0,,(OH),. Las unidades octaédricas también se enlazan entre si en sus
vértices para formar una ldmina que puede ser gibsita (Al,(OH),), en la que sélo
dos tercios de las posiciones centrales estdn ocupadas por iones Al*, producien-
do una estructura dioctaédrica (Fig. 1.4b), o bien de brucita (Mg,(OH),), en la
que todas las posiciones centrales estdn ocupadas por iones Mg®', produciendo
una estructura trioctaédrica (Fig. 1.4c). o

corte vertical corne vertical
(a) b}

Figura 1.3 Elementos unitarios de los minerales de arcilia
(a) Unudad tetraédrica, (b) unidad octaédrica
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{Mg,4{OH} )

simbolo
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dioctaédrico trioctaédrico dioctaédrico trioctaégdnco
{d} {e)

Figura 1.4  Estructuras de capas reticutares
(a) Capa de silice, (b) capa de gibsita, (c) capa de brucita, (d) reticuios de dos
capas, (e)reticulos de tres capas

La separacion entre los iones externos de las ldminas tetraédrica y octaédri-
ca es suficientemente similar para que puedan unirse por medio de iones oxige-
no u oxhidrilo mutuos. Esto hace posible dos distribuciones, que son estructu-
ras de dos o de tres ldminas. En la reticula de dos laminas (Fig. 1.44d) las
laminas tetraédricas y octaédricas estan alternadas, mientras que la de tres
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Tabla 1.1 Algunos minerales raticulolaminares
Ldmina dioctaddrica o Ldmina trioctaédrica o
de gibsita de brucita
2 capas Caolinita Serpentina
Diquita Crisotiia
Naecrita
3 capas Pirofilita Tatco
Muscovita Biotita
Montmorilonita Clorita
lita Vermiculita
Capacidad
Nombre Estructura Entre Tamafio Superficie | aprox. de
dei mineral simbotlizada | lasliminas| aproximado | especffica | intercambio
(um) {m#/g) {mef100g)
] A | enmsee | 1= 0220
caoimita ligaH t = 0.05-0.2 10-36 5
haloisita {tubutar)
aloist H,0 i =05 40-50 15
t = 0.05
N 7
| & _ ]
LA, /1 =02-20
hta (k] 1K) enlace de K* t = 0.02-0.2 50-100 30
N/ ’ i
| &
N\
enlace en-
tre cruzado 7 = 0.10.5
- montmanlonita débil entre = 0.1-0. 200—800
iones = 0.001-0.01 100
N _ 7
A
vermiculita enlace de | /= 0.15-1.0
Mg? t=00-01| 2790 150

Figura 1.5  Estructura y lamanos de los principales mingrales de arcilla

9



CAPITULO 6

- Esfuerzos y deformaciones
en suelos

6.1 Principios y definiciones de esfuerzo y deformacion

Muchos de los problemas que se presentan en mecdnica de suelos requieren de la
comprensién del comportamiento del terreno bajo esfuerzos y deformaciones. Con
este fin se han desarrollado modelos y descripciones mateméticas que parten de las
teorias clasicas de elasticidad y plasticidad. Sin embargo, los suelos se diferencian
mucho de otros materiales de ingenieria, como el acero y el concreto, debido a su na-
turaleza porosa y compuesta de particulas. Los grandes cambios en volumen y con-
tenido de humedad del terreno ocasionan una masa que queda sujeta al drenado y a
cambios en cargas externas. Las caracteristicas de densidad, resistencia y de defor-
macién pueden alterarse en forma irreversible de tal modo que los cambios ulterio-
res en la carga se aplican de hecho a un suelo diferente.

Las relaciones fundamentales pueden estudiarse considerando una variedad
de estados de esfuerzos aplicados sobre un cubo unitario (Fig. 6.1a). Cuando se
aplica un esfuerzo isotrépico (Fig. 6.1a), esto es, cuando los esfuerzos en las tres
direcciones axiales son iguales, las dimensiones del cubo unitario original se con-
vierten en a(l — &), (1 — &) y e(1 — &), por lo que la deformacién volumétrica uni-
taria es (despreciando las cantidades pequefias):

EV_AV _abe - [(1 - €)(1 - £)(1 - £)abe] -3¢ (6.1)
\'% abc

donde, £ = deformacion lineal unitaria.

Se puede visualizar un ejemplo prictico de esfuerzo isotrépico en la primera
etapa de la prueba triaxial (Secc. 7.6): cuando la presién de la celda se ha eleva-
do, los tres esfuerzos axiales son iguales, es decir o, = g, = g, = p (Fig. 6.1b).
Cuando son iguales dos de los tres esfuerzos, y el tercero es diferente, como en la
segunda etapa de la prueba triaxial, se dice que los esfuerzos tienen simetrfa
biaxial (Fig. 6.2a). Los esfuerzos por debajo del centro de una superficie circular
con carga, como por ejemplo el cimiento de un tanque de almacenamiento, tam-
bién tendran simetria biaxial, porque o, = o,. Bajo estructuras muy largas, como
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0,20=presion de ia celda

G=0,
O;\
" A,
G,=0y
{a) iy O=%

Flgura 6.1  Esfuerzo isctrdpico: (a) en un elemento rectilineo, (b) en un espécimen de
prueba triaxial

¢, {an aumento)

G,=0y

(constarnte)

) %,=0,
) 0,=0, /L\cr-a.
by -

g,
(a) .

Flgura 6.2 Esfuerzos con simetria biaxial: {a) en un espécimen triaxial durante carga axial,
" (b) bajo el centro de una zona circular con carga

por ejemplo muros de retencién y cimientos largos, la deformacién en direccién
longitudinal sera cero (¢, = 0), excepto en cada extremo, produciendo un estado
de deformacidén plana (Fig. 6.3).

Bajo las superficies grandes con carga, como las losas de cimentacién, se pue-
de considerar cero la deformacién en ambas direcciones laterales, y se produce
s6lo deformacién vertical unidimensional. Se presenta un estado semejante de
deformacién unidimensicnal en el espécimen de la prueba del edémetro (Secc.
10.3), en el que el espécimen estd confinado lateralmente por un anillo de metal
(Fig. 6.4a). En una prueba no confinada de compresidén, los dos esfuerzos latera-
les son cero (Fig. 6.4b)

Antes de proseguir con el examen de estos estados de esfuerzo, vale la pena revi-
sar y definir las constantes eldsticas basicas que se emplean en mecédnica de suelos.

esfuerzo directo

Médulo de Young:  E =
wlo de Toung deformacién directa ( lineal )

o
= — (6.2)
£
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o, (e}

Figura 6.3 Detormacion plana debajo de un muro de contencidn

[« 3 ) Oy

AN confinamiento rigido, d ----—":
"""""""" p. €j. anillo metalico, ' '
terreno adyacente ! :
/ s '
] '
| 1
| ]
/ / / / / L T 1
G, il
(a) compresion confinada {b) compresién no confinada
(€,=£,=0) (6,=0,=0)
Figura 6.4 Compresidn unidimensional
i esfuerzo de corte T
Médulo de corte: = — =—
deformacién al corte &,
{mddulo de rigidez)
1 . -
B ) esfuerzo isotrépico p
Mdédulo volumétrico: K= — - =—
deformacién volumétrica £,

(médulo de deformacién volumétrica)

deformacién unitaria lateral

Relacién de Poisson: v= — ——
| deformacién unitaria directa

159

(6.3

(6.4)

(65

Las relaciones entre las constantes eldsticas también son importantes, pues-
to que aun cuando es posible obtener algunos valores a partir de pruebas,
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otros tienen que deducirse por medios tedricos. Primero, considérense lag
condiciones de cortante: la figura 6.5a muestra la elevacién de un cubo some-
tido a corte simple, teniendo por dimensién de lado 2 unidades. El efecto de)
corte simpie conduce a la deformacién que se muestra en la figura 6.5b, la
medicién de la distorcién es el dngulo de deformacién cortante ¢,. Se vera que
las dimensiones PS y QR se han acortado a P'S'y QR’. El cuadrado original
PQRS es ahora un rectingulo P'QR’'S’ y los planocs principales de deforma-
cién obviamente son paralelos a P'Q’y a P'S’. El esfuerzo normal que actia
en un plano principal se llama esfuerzo principal, y o, y 0, se definen como
esfuerzos principales mayor y menor, respectivamente. Los esfuerzos princi-
pales o, y o, producen, por consiguiente, un estado de esfuerzo que se llama
cortante puro, que induce el mismo estado de deformacién que el estado de
cortante simple.

—————
A Q B
T
p R
1
D
e s
T
L } gocben. 1 |
| T 1
{al ib)

Figura 6.5 Definicidén de cortante simple y puro

La figura 6.6 muestra los circuios de Mohr de esfuerzo y deformacion para es-
fuerzo cortante puro. Se ve que el esfuerzo al corte {7) y la deformacién corres-
pondiente (¢,) se pueden escribir como

=40, -0) (6.6a)

g=(g-¢) ‘ (6.6b)

Considérese ahora un elemento cibico de elasticidad isotrépica (E, = E,=E,=E)
sometido a los esfuerzos principales, o,, 0, y 0,. Las deformaciones unitarias
principales correspondientes seran:

1
g =— (g,—vo, -
E

)~ V)
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—g——
[H 0 ) g, +0 &

(al ! ib} _

[ ]

Figura 6.6  Circulos de Mohr para cortante puro
(a) Circulo de esfuerzos de Mahr, (b) circulo de deformaciones de Mohr

1

=z (-vo, + 0, ~va,) 6.7)

&

1
6=% (-vo, ~vo, + g,)

Examinaremos las diversas condiciones esfuerzo/deformacidon con estas ecuacio-
nes de deformacién.

a) Esfuerzo isotropico

1
0, =0C,=0,=p Y £1=52=£3=—E—(1—2V)

y, a partir de la ecuacién (6.4): K= £ = £
e, 3¢&,
E
Por lo que K= —— 6.8
b 3{1-2v) , (6.8)

b) Cortante puro

0 y 03=-a
0 ¥ &y = —E

02
52
Esto puede verificarse con la ecuacién (6.7):

& =—(o, -0+ VJ);?—!(1+V)
1 E 1 I_E
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1 o,
£ = -E—(—val ~0-0)=- E(l + V)

Asi que, de las ecuaciones (6.6) y sustituyendo en la ecuacién (6.3):

g tlo-a) o
T g -& 28

Por lo tanto

o, E E

G:—-é—x o (1+v) 2(1+v)

¢) Deformacién plana

=0 . g=vig-g)
I+v
&=—% {(1- 0o, - va)]
1+v
£ = {-vo, + (1 - Vg
y
(1+v)(1-2v)
E, =& +6= (0, + o)
E
como s = (g, + 0,),
2(1 + v)(1 - 2v) s
£ = 5§ = —
Y E K,

En la cual K, = médulo volumétrico para deformacién plana

Por lo tanto, K_ = E
= 2(1+ v)(1-2v)

d) Simetria biaxial
0, = 0, y =4

De las ecuaciones (6.7):

1
6=% (o,-2vg)

(6.9}

(6.10)
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%553:—;? [-vo, + (1 + v)g,]

1-2v)
g,=5,+az+£3=(—E-(01+2%)

definiendo al esfuerzo promedio normal p = +(g, + 20,),

3(1-2vlp _»p
&= E K
E o
Por lo tanto E, = ————— como en la ecuacién(6.8)

3(1-2v)
e) Compresion unidimensioxnal confinada
£=6=0 Yy 0,=0
Por lo tanto, de las ecuaciones (6.7):
(~vo, + 0, — vay) = (~vo, — va, + T)

v
(6.11)

[

Lo cual da g,= 0, = A

1-v

Sustituyendo, £ = E 1 1-v 1-v

_ay 2v?
_E *l—v

También ¢, = £, y la rigidez axial en compresién unidimensional confinada se
puede expresar: E =g,/¢,.

217
Por lo tanto, E=E|1-~ (6.12)

1-v

También, £, = E , y nétese que cuando v= 0.5, E = -, es decir, que no se puede
tener cambio de volumen sin drenado.

f) Compresién unidimensional no confinada

02=O’3=0
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De las ecuaciones (6.7): ¢ = 0,/E
&=&=-volE

1-2v J o)
L8+ 5+ E=—F— 0=

- vuc

yp=o0

E
1-2v

Par lo tanto, E = (6.13)

{Nétese que cuando v= 0.5, K = =, es decir, que no se puede preésentar cambio
de volumen sin drenado.)

6.2 Efectos del drenado y del cambio de volumen

El suelo puede considerarse como una mezcla de agua y granos sélidos, ambos
con propiedades eldsticas. El suelo se diferencia de la mayor parte de los mate-
riales sé6lidos en la forma en que pueden vanar las proporciones relativas de vo-
limenes de agua y sdlido al aplicar esfuerzos. Cuando el agua en los intersticios

(poros) de una masa saturada del terreno se sujeta a un aumento de presién _;

tiende a presentarse un flujo del agua hacia afuera, hacia las partes vecinas en
las que la presién en los poros es menor ¢ no ha aumentado. La velocidad de este
flujo depende de la permeabilidad del suelo. En el caso de arenas y gravas este fla-
jo es rapido; mientras que en las arcillas y limos el flujo es bastante lento. Des-
pués de que se ha disipado por completo el aumento de presidn de poro, el esfuer-
zo aplicado produce un incremento del esfuerzo efectivo en la estructura granular
del suelo. Las condiciones al principio y al final de este proceso son de importan-
cia fundamental y se conocen como condiciones sin drenar v de drenado, respec-
tivamente,

Condiciones sin drenar

Las condiciones sin drenar se presentan cuando se impide el drenaje (por ejemplo,
como en las pruebas triaxiales sin drenar}, o bien cuando el ritmo de aplicacién del
incremento de esfuerzo es demasiado rdpido y no permite e! flujo del agua de los
poros {por ejemplo, inmediatamente después de la construccidon de una cimenta-
cién en un suelo arcilioso). La deformacién de la masa de suelo en este caso esta
relacionada con la rigidez del agua en los poros y de los sélidos del suelo.

K (agua) = 2.3 x 10* kN/m?®
K (granos minerales) = 5 x 10" kN/m?

Para esfuerzos inferiores a 1000 kN/m? (como los que existen en los problemas
de ingenieria) la deformacién unitaria volumétrica resultante, pocas veces es su-
perior a 2 x 10°. Cuandeo se ignora esta pequefa cantidad de distorsién:
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E‘M=O,Vu=0.5 y Ku'—'e"

esto es, no habra cambio de volumen debido al aumento del esfuerzo isotrépico.
Para un incremento en el esfuerzo unidimensional:

Totalmente confinado E_ =K =<

Sin confinar E, = o/e,

Donde o, = incremento en el esfuerzo total.

Condiciones drenadas

Cuando el ritmo de aplicacién de la carga es suficientemente lento como para
gue no aumente la presién de poro, el comportamiento elastico del suelo puede
definirse en términos de esfuerzos efectivos. Las constantes son:

’ T g,
k=X G=—=, E=2L ¥ v
Ev El El

Puesto que o', - 0', = 0, ~ G,, entonces, G'= G

15
por lo que, a partir de la ecuacién (6.9¢: E = E’' % 1= (6.14)

El comportamiento del suelo en condiciones de drenado total durante una prue-
ba de compresion unidimensional (edémetro) siempre es muy cercano a la curva
idealizada de compresién que se muestra en la figura 6.7. La deformacién lineal
puede expresarse tanto en términos de un cambio de espesor, como de un cambio
en la relacidn de vacios (ae);

Ah Ae ~dh —de
—_ = 0 de = —— = (6.15)

Cuando se grafica ¢ contra el log o, la grafica de compresién, expansién y recom-
presign consiste en su forma ideal de dos lineas rectas. Empezando con la forma-
cion del suelo en forma de un lodo suelto con esfuerzos bajos y relaciones de vacios
altas, una compresién lenta continua produce teéricamente la linea virgen o de
compresion normal. Si las circunstancias de cualguier momento {por ejemplo, alte-
raciones, excavaciones) aumentan la relacién de vacios de la zona por encima de la
linea de consolidacién virgen, la condicién es inestable y el suelo vuelve a caer a
dicha linea. Después de una disminucién del esfuerzo efectivo, el suelo se expande,
siguiendo (en forma ideal) una linea de expansién recta. Al recomprimir el suelo, el
decremento de volumen sigue la linea de expansién en reversa, esto es, el compor-
tamiento es eldstico hasta llegar al punto de unién B con la linea de consolidacién
virgen. Al seguir aumentando el esfuerzo efectivo desde este punto, se produce
una compresién pldstica a lo largo de la linea de consolidacién virgen. El nivel de
esfuerzo que corresponde al punto B se conoce como esfuerze de preconsolidacion,
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linea de expansion:e = e, — C, log o’

T linea de consolidacién nomal o virgen:
- \ - - C .
- e=e, .logo

Suelo inestable

Figura 6.7 Curva ideal de compresion de un suelo

o', (o esfuerzo de precompresién). El valor de o' representa el nivel méximo
de esfuerzo al cual se ha sometide el suelo (histéricamente) antes de la aplicacién de
la carga actual. Se dice que un suelo tiene consolidacion normal cuando su valor
de relacion de vacios in situ/esfuerzo de sobrecarga, esta situado en la linea de
consolidacién normal, y se le llama preconsolidado cuando estd por debajo.

El valor del esfuerzo de preconsolidacién puede obtenerse a partir de las pen-
dientes de las lineas normal y de expansién.

Linea de consolidacién normal: e=¢_ - C_ logo’ (6.16a)
Linea de expansién e=e_-Cloga’ : (6.16b)

Donde C, = pendiente de la linea de consolidacién virgen, que recibe el nombre
de indice de compresién
C_ = pendiente de la linea de expansién/recompresién, que recibe el
nombre de indice de expansicn

En la interseccién de las dos lineas, e tiene un valor comin teérico:
e=¢, ~C logo, =e, —Clogo,

eﬁ? _eﬁ

Por lo que logo, = roe (6.17)

No es practico usar la ecuacién (6.17) para calcular o, a partir de resultados de
laboratorio debido a la histéresis de la curva de expansién y recompresiéon: en la
seccion 10.2 se describe un método para obtener una estimaciéon razonable. El
valor de o, es importante, puesto que si el suelo no esté sometido a un esfuerzo
mis alld de este punto, es razonable suponer que la deformacién (o asentamien-
to) es una forma de compresién eldstica. Por consiguiente, el mddulo elastico
unidimensional puede obtenerse como sigue:
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E = fi_g: =-{1- e)E a partir de la ecuacién (6.15)
°” de de
. . C,
Pero, diferenciando la ecuacién (6.16b): prrrkeny
Ve -
Porloque B, = (1+e)— (6.18)

Esto indica la posibilidad de estimar la magnitud de E;, siempre y cuando se dis-
ponga de un valor de C,, por ejemplo, a partir de los resultados de una prueba
con edémetro. Por otra parte, se puede tomar un valor aproximado de C_ de la ta-
bla 6.1, para después suponer el valor de C, como C /10 < C, < C /4.

Tabla 6.1 Valores aproximados del indice de compresibilidad (C )

Tipos de suelo Plasticidad (BS 5930) intervalode C,_

ARCILLAS NC Extremadamente alta > 0.72

y Muy aita 0.54-0.72

ARCILLAS limosas Alta 0.36-0.54
Intermedia 0.22-0.36
Baja . < 0.22

ARCILLAS y LIMOS

arenosos Baja < 0.10

Témese por ejemplo una arcilla que tiene un indice de compresién C, = 0.20;
por consiguiente, C, = 0.05:

Entonces,si e =0.5, E;=300"
o bien, si e=08, E.=360

Puesto que ¢ suele ser casi proporcional a la profundidad por debajo de la superfi-
cie, se deduce que E, también aumenta en forma casi lineal con la profundidad.
Para la estimacidn de desplazamiento vertical (asentamiento), se requiere el valor
de E". Usando la ecuacion (6.12) y suponiendo que v tiene un valor entre 0.10 y 0.30:

2

E'=E;[1—
-V

] = 0.98E’ a 0.74E; (6.19)

Ademas, G’ = 0.45E, a 0.28E "

6.3 Andlisis de esfuerzos mediante el circulo de Mohr

El circulo de Mohr de esfuerzos constituye un método cémodo para analizar esta-
dos de esfuerzos bidimensionales. El lector se puede referir a detalles méas com-
pletos y a la demostracién de la construccién del circulo en cualquier texto ele-
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mental de resistencia de materiales. Para los fines que aqui se persiguen sers
suficiente el siguiente procedimiento simplificado.
La figura 6.8 muestra un caso tipice: un elemento del terreno o suelo por de-

_bajo de un corte estd intersectado por una superficie tentativa de falla. El anali-

sis necesita de valores y direcciones de los esfuerzos principales (g, 0,) y de los

esfuerzos normal y cortante (o), 7) en la superficie de falla. En la figura 6.9 se

muestra una versién generalizada de este problema. E] circulo de Mohr de es.

fuerzos (Fig. 6.9¢) se puede definir en términos de los esfuerzos ortogonales (g,
g, 7, T,) en el lugar de los puntos P y Q. Cuando se ha trazado el circulo, los
puntos A y B representan, respectwamente los esfuerzos principales minimo y
maximo.

OA=0, y OB=g
y el dngulo de inclinacién de los planos principales esta dado por / CPB = 4.

En muchos problemas, por ejemplo en el anélisis de resultados de pruebas
triaxiales, se construye directamente el circulo de Mohr con valores de los es-
fuerzos principales. En estos casos, €l objetivo puede ser obtener valores para los

Figura 6.8 Estuerzos pnncipales en un elemento de suelo

esfuerzos normal y cortante sobre un plano determinado, que quiza sea un plano
de deslizamiento por cortante (falla al cortante).

Veamos el plano AA" que pasa por el elemento a un dngulo  con respecto al
esfuerzo minimo principal. Ei punto D en el circulo de Mohr representa los es-
fuerzos en este plano:

Esfuerzo normal, ¢/ = abscisa en D
Esfuerzo de corte, 7= ordenadaen D

El esfuerzo cortante (1) varia, por consiguiente, desde cero cuando a = 0 hasta
un valor maximo cuando a = 45°, de nuevo a cero cuando a = 90°. Su valor se
puede obtener comeo sigue:

r=DE = CD sen{180° - 22} = CD sen 2«
pero CD = {{o} - 0y
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G,

a;

G

+1
[

esfuerzos ortogonales
t ta) \ . {b) estuerzos principales
=g }
5 =5(01+0; ___{
G |

T

t =4io;-03)

-t {c) geometria del circulo

Figura 6.9 Circulo de Mohr de estuerzos
(a) Esfuerzos ortogonales, {b) estuerzos principales, {c) geometria del circulo

Por lo tanto, r= L(o",— o) sen2a (6.20)
De igua! modo, el esfuerze normal seré:
a;=0E=OA+AE=a;,+ADcosa
pero AD = 2 AC cosa =AB cosa = (0’ — 03) cos&
por lo tanto o) = oy+ {0, - oY) cos’a

= o)+ o)+ o - o) cos2a (6.21)
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La ventaja principal de emplear la construccién del circulo de Mohr reside en }a
facilidad con la que sé pueden determinar las definiciones de esfuerzo cortante y
esfuerzo normal en correspondencia a regimenes especiales de esfuerzos.

La figura 6.10 muestra como se representa el esfuerzo desviador (¢") median-
te el didmetro del circulo de Mohr:

g'= (0= 03)
T
s'=Ho+0;) |
T
i
D i
|
: r'=lo:~0y)
1
N 2a
A B C °
% ] 6+0:=q ol
T T -~
Figura 6.10

El'punto T en el circulo representa el esfuerzo cortante maximo (& = 45°) y tiene
las coordenadas (s, t"} que son invariantes de esfuerzo:

s'= ;o) + o) (6.22a)
t'= +(o; - oy) (6.22b)
Cuando se construye el circulo correspondiente para los esfuerzos totales, tendra

el mismo didmetro, pero esta desplazado a la derecha a lo largo del eje del es-
fuerzo normal una cantidad igual a la presién de pore (u) (Fig. 6.11).

= - |

T T

1 )

1 P

1 t=t t

' 1

' B

- -+ + a

0 G -0y Oy G,
i"+'|
[ 5=5 +u

1

Figura 6.11
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Esfuerzo total: o} = o, +u
O, = o'; + U

Restando, O, — 0;=0;- 0y

¢ sea g=q’ (6.23)
También s=s"+u

y t=t’ (6.24)
De igual modo, p=p’'+u ] {6.25)

6.4 La teoria de falla de Mohr-Coulomb

En el caso de una falla de deslizamiento por corte, o por continua flexibilidad, el
circule de Mohr que contiene los esfuerzos normal y de corte en el plano de des-
lizamiento es desde luego un circulo limite. A los circulos limite para diferentes
valores del esfuerzo principal tocan una tangente comiin que se llama envolven-
te de fallas (Fig. 6.12). La ecuacién de esta envolvente de falla, a la cual se le lla-
ma ecuacion de Coulomb, es:

ry=c’+ o, tan ¢’ {6.26)

En la que ¢’ = angulo de friccién, o angulo de resistencia al corte
¢’ = cohesién aparente

De la geometria de la construccién de Mohr y Coulomb, el angulo del plano de
falla es

a, = +(90° + p') = 45° + p/2 (6.27)

Si se pueden llevar vanas muestras del mismo suelo a un estado de falla de des-
lizamiento al corte, o de continua flexibilidad, y se miden los esfuerzos principa-
les, o} y ¢, se puede emplear la construccién de Mohr y Coulomb para determi-
nar la envolvente de falla y con ello los valores de los parametrosc’'y ¢"

Envolvente de falla.
L=+ oo lany - Circuto da Mohr
T = 3la; - o3) seno,

Figura 6.12  Teoria de falla de Mohr-Coulomb



6.11 Esfuerzos debidos a una carga corrida continua

Las cimentaciones sobre zapatas corridas son aquellas en gue la iongitud es con-
siderablemente mayor en comparacién con su anchura. Con frecuencia, soportan
cargas distribuidas de manera uniforme a lo largo de su longitud, o bien la dis-
tribucién se considera como casi uniforme. En tales casos, se dice que ]a longitud
es semiinfinita, con lo cual el problema es bidimensional,

Al estudiar las cargas a través de una seccién transversal, existen dos tipos
comunes de distrtbuciones que proporcionan las bases para resclver la mayor
parte de los casos practicos:

a) Carpa corrida uniforme-distribucién constante a lo ancho.
b) Carga corrida triangular-variacién lineal a lo ancho.

La figura 6.38 ilustra la aplicacién de estos tipos basicos de cargas a problemas
comunes, tales:como cimentaciones sobre zapatas o losas corridas para muros,
que pueden suponerse que transmiten una presién de contacto uniforme, y las
cargas debidas a un terraplén, que pueden resolverse en una porcién central
uniforme y dos porciones laterales triangulares. Pueden ser inducidas cargas ex-
céntricas debido al viento y a otras fuerzas horizontales, o como resultado de la
presion lateral de tierras en el caso de los muros de retencién. Los esfuerzos en
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B =2

H
L

muro de ladrillo
zapata corida de concreto — 0 mamposteria

a

TT
q
Y1
distnbucion uniforme

(a}
) c, ‘. B =2 ; &, ]
e { T 1
__ lermaplén de
< suelo o roca
TT T
W, Wl
it Ll ....Iln..
distribucion trapezoidal resuella en componentas
(b) tnangulares laterales y uniforme central

Figura 6.38  Cargas corridas uniformes y triangulares
{a) Carga de cimentacion en zapata corrida, (b} carga de terrapién

cualquier punto por debajo de estas cargas corridas pueden obtenerse superpo-
mendo las diversas distribuciones componentes.

Carga corrida uniforme

El enfoque analitico de este caso consiste en obtener primero los esfuerzos prin-
cipales (o), 0,) en un punto dado. Después, se usa el circulo de esfuerzos de Mohr y
se evaltian los esfuerzos ortogonales en términos de los 4ngulos ay #(Fig. 6.39).

Esfuerzos principales:

01=%(ﬁ+ sen /)

03=% (8- senfl)
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presion de contacto
" uniforme = q

L

Figura 6.39  Esfuerzos debidos a una carga corrida uniforme

Lo que conduce a los siguientes esfuerzos ortogonales:
o, = %[ﬂ+ sen fcos(2a + f)] (6.56)
o, = %[ﬁ—senﬂcos@a-i-ﬁ)] (6.57)

y al esfuerzo cortante vertical

[sen Bcos(Za + B)] (6.58)

L=

CRES

Los valores de los Angules @ y § pueden determinarse a partir de las dimen-
siones de la seccién transversal por medios trigonométricos. Sin embargo,
para fines practicos resulta conveniente usar una expresién del factor de
influencia:
o, =ql, (6.59)
Donde J, es el factor de influencia para una carga corrida uniforme, que se obtie-
ne de la ecuacién (6.56). En la tabla 6.4 se incluyen los valores de I, que corres-
ponden a las relaciones conjugadas z/b y x/b.



Tabla 6.4

Factor de influencia (1) para estuerzos verticales debidos a una carga corrida uniforme (q)

x/b

/b o oz 04 0.6 0.8 09 1.0 1.25 1.50 2.0 3.0 5.0 10.0
0.0 1.000 1.000 1.000 1.000 1000 1000 0500 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000
02 0.997 0.996 0.992 0.979 0 909 0.775 0.500 0.059 0.011 0.002 0.000 0.000 0.000
0.4 0.977 0.973 0.955 0 906 0.773 0.651 0.498 0.178 0.059 oo 0.001 0.000 0.000
0.6 0.937 0.928 0.896 0.825 0.691 0538 0485 0.258 0.120 0.030 0.004 0.000 0.000
08 0.881 0.869 0.829 0.755 0.638 0.566 0.489 0.305 0.173 0.056 0.010 0.001 0.000
1.0 0.818 0.805 0.766 0 696 0.598 0.540 0.480 0.332 0.214 0.084 0.017 0.002 0.000
1.2 0.755 0.743 0.707 0.646 0.564 0.517 0.468 0.347 0.243 0111 0.026 0.004 0.000
1.4 0.696 0.685 0.653 0.602 0.534 0.495 0.455 0.354 0.263 0.135 0.037 0.005 0.000
16 0.642 0.633 0.605 0.562 0.566 0.474 0.440 0.356 0.276 0.155 0.048 0.008 0.000
1.8 0.593 0.585 0.563 0.526 0.497 0.453 0.425 0.353 0.284 0.172 0.060 0.010 0.000
2.0 0.550 0.543 0.524 0.494 0.455 0.433 0.409 0.348 0.288 0.185 0.071 0.013 0.001
25 0.462 0.458 0.445 0.426 0.400 0.386 0.370 0.328 0.285 0.205 0.095 0.022 0.002
30 0.396 0.393 0.385 0.372 0.365 0.345 0.334 0.305 0.274 0.211 0.114 0.032 0.003
35 0.345 0.243 0.338 0.329 0.317 0.310 0.302 0.281 0.258 0.210 127 0.042 0.004
4.0 0.306 0304 0.301 0.294 0.285 0.280 0.275 0.259 0.242 0.205 0.134 0.051 0.008
5.0 0.248 0.247 0.245 0.242 0.237 0.234 0.231 0.222 0.212 0.188 0.139 0.065 0.010
6.0 0.208 0.208 0.207 0.205 0.202 0.200 0.198 0.192 0.186 0.171 0.136 0.075 0.015
8.0 0.158 0.157 0.157 0.156 0.155 0.154 0.153 0.150 0.147 0140 0.122 0.083 0.025

10 0.126 0.126 0.126 0.128 0.125 0.125 0.124 0.123 0.121 0.117 0.107 0.082 0.032

15 0.085 0.085 0.085 0.084 0084 0.084 0.084 0.083 0.083 0.087 0.078 0.069 0.041

20 0.064 0.064 0.064 0.063 0.063 0.063 0.063 0.063 0.063 0.062 0.061 0.056 0.041

50 0.025

100 0.013

o, = ql, (véase la Fig. 6.29)

BNUTU0) ¥PLII0) B3IEs yun B S0PIqSp s0zIangsy
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Carga corrida triangular

Cuando puede suponerse que la presién de contacto varia linealmente a travgg
del ancho (esto es, con x), los esfuerzos ortogonales en un punto determinade A
{Fig. 6.40) son como sigue:

q|=x .l
=—(—f-1 20
o= [c B - 1sen ] (6.60)
x z x? - 2t
o=|—pf+4isen2a - —log | ———— (6.61)
c c x~c -z —
y el esfuerzo cortante vertical es:
q 1 25 2z
=—01+ - —a
W= cos . (6.62)

Los valores de los Angulos o ¥ f pueden determinarse con las dimensiones de la
seccién transversal por medios trigonométricos. Sin embargo, para fines practi-
cos es conveniente utilizar la expresién del factor de influencia:

o, =ql; (6.63)

Donde I, es el factor de influencia para una carga triangular, que se obtiene con
la ecuacién (6.60). En la tabla 6.5 se muestran los valores de I correspondientes
a las relaciones conjugadas z/c y x/c,

¢

| 2

I
(%

[
4

!
I ™1
carga que varia
con x en forma lineal — q
! N
\

2

™ +x
\\\

~ \

~ \

N e e e e — — —

Figura 6.40 Estuerzos debidos a una carga tnangular en banda



Tabla 6.5 Factores dfe influencia (1, ) para esfuerzos verticales debidos a una carga corrida triangular

x/c

zlc ‘-2.0 -1.5 -1.0 -0.5 0.0 0.2 0.4 0.6 0.8 0.9 1.0° 1.25 15 2.0

0 0.000 0 000 0.000 0.000 0.000 0.200 0.400 0.600 0.800 0.900 0.500 0.000 0.000 0.000
0.2 0.000 0.000 0.000 0.002 0.061 0.209 0.395 0.577 0.697 0.648 0.437 0.050 0.009 0.001
04 0.000 0.001 0.003 0.013 0.110 0227 0.372 0.497 0.527 0.475 0.379 0.136 0.042 0.007
0.6 0.001 0.003 0.008 0.0} 0.140 0.232 0.334 0.409 0.414 0.380 0.328 0.177 0.080 0.018
08 0.003 0.006 0.0186 0.049 0.155 0.225 0.294 0.339 0.337 0.317 0.285 0.187 0.106 0.032
1.0 0.005 0.011 0.025 0.064 0.159 0.211 0.258 0.286 0.283 0.270 0.250 0.184 0.121 0.046
1.2 0.008 0.016 0.034 0.075 0.157 0.195 0.227 0.245 0.243 0.235 0.221 0.175 0.126 0.057
1.4 0.01 0.021 0.041 0.083 0.151 0.179 0.202 0.215 0.213 0.207 0.197 0.165 0.127 0.066
1.6 0.015 0.026 0.048 0.087 0.143 0.165 0.182 0.190 0.169 0.184 0.178 0.154 0.124 0.072
1.8 0.018 0.031 0.053 0.089 0.135 0.152 0.164 0.171 0170 0.166 0.161 0.143 0.120 0.076
2.0 0.021 0.035 0.057 0.089 0.127 0.140 0.150 0.155 0.154 0.151 0.148 0.134 0.115 0.078
25 0.028 0.042 0.062 0.086 0.110 0.117 0.122 0.125 0.124 0.123 0.121 0.113 0.103 0.078
a0 0.033 0.046 0.062 0.080 0.095 0.100 0.103 0.105 0.104 0.104 0.102 0.098 0.091 0.074
_3.5 0.037 0.048 0.060 0.073 0.084 0.087 0.089 0.090 0.090 0.089 0.089 0.085 0.081 0.069
4.0 0.038 0.048 0.058 0.067 0.075 0.077 0.078 0.079 0.079 0.078 0.078 0.076 0.073 0.084
5.0 0.039 0.045 0.051 0.057 0.061 0.062 0.063 0.063 0.063 0.063 0.063 0.062 0.060 0.055
6.0 0.037 0.041 0.046 0.049 0.052 0.052 0.053 0.053 0.053 0.053 0.053 0.052 0.051 0.048
8.0 0.032 0.035 0.037 0.038 0.039 0.039 0.040 0.040 0.040 0.040 0.040 0.039 0.039 0.038
10.0 0.028 0.029 0.030 0.031 0.032 0.032 0.032 0.032 0.032 0.032 0.032 0.032 0.031 0.031
15.0 0.020 0.020 0.021 -+ 0.021
20.0 0.015 0.016 0.0126 — 0.018
50.0 0.006 Y

{véase ia Figura 6.40)

"Enx/c=0.9999y 2/c=0{,=20.9999
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6.16 Distribucion de esfuerzos-bulbos de presion

Con lo estudiado hasta ahora en este capitulo se vera que la intensidad del es-
fuerzo por debajo de una cimentacién, inducida por la carga sobre la misma, dis-
minuye tanto vertical como lateralmente. Por consiguiente, es posible deducir
que a cierta profundidad y/o distancia lateral desde el desplante de la.cimenta-

cién, 1a intensidad del esfuerzo resultara casi insignificante con respecto al pro-
blema préctico considerado.

Cuando se grafican valores iguales de esfuerzo vertical sobre una seccién
(ransversal, se obtiene un diagrama conocido como bulbo de presién. La figura
§.50 muestra bulbos de presién trazados para diferentes tipos de cimen‘tacifm, en
Jos que se grafica el esfuerzo, expresado como una frz_accic’m de la intensidad de la
carga aplicada con respecto al ancho de la cimentacién. E] tamaio del bglbo de
presién de un valordado puede proporcionar una guia dtil cuando se analiza qué
partes de la masa del suelo por debajo del cimiento serdn afectadas por la carga
aplicada en forma significativa. Resulta especialmente til observar la extension
lateral y vertical de los bulbos de presién que representan esfuerzos iguales a

¢
B B
1.2 2
1 i -
q
1.58 1.08 1.08 1.58 2.08
0.8¢ %9, 34
0.6¢ S 0.58
0.58 g .
0.5 ~ ) -
1.08 1.08

L~

1.58

.
56 \ / 0.1g
. (1
4 y
208

SRR

258 258
308 _/ 3.08
358 3.58
408 408

la} {b}

Figura 6.50 Bulbos de presion para esfuerzos verticales
{a) Cimentacion circular, (b) cimentacién corrida
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0.2q y 0.1q. Existen dos casos de “formas” extremas representadas por una cargy
uniforme circular y una carga corrida uniforme; los rectdngulos de cargas up;-
formes producen valores intermedios. Usando las tablas 6.4 y 6.6, se pueden ob.
tener los siguientes valores aproximados de la profundidad y ancho de los bulbeg
de presién de 0.2q y 0.1q.

——

Carga Carga
circular uniforme corrida uniforme
-
0.2q 0.1qg 0.2q 0.1g
Profundidad méxima de] bulbe de presién
por debajo del centro de a cimentacién 1.3B 1.98 3.28 6.68
Semiancho maximo del bulbo de presién
(esto es, distancia lateral desde el E) 0.7B 0.98 1.18 2.1B

Las dimensiones de los bulbos de presién pueden proporcicnar una guia muy
1til para decidir hasta qué grado se debe llevar a cabo la exploracién en el cam-
po. La profundidad minima de perforaciones de exploracién suele ser de 1.5B,
pero en algunos casos este valor puede ser poco adecuado, como lo indican las ci-
fras anteriores. También debe apreciarse que los bulbos de presién combinados
para cimientos adyacentes, serdn més profundos que para los mismos cimientos
aislados. En la figura 6.51 se muestran los efectos tanto del ancho de los cimien-
tos como de su agrupacién. El estrato blando no queda sometido a un esfuerzo
importante por el cimiento (a), pero si esta sometido a un esfuerzo vertical por
encima de 0.2g, debido a la cimentacién (b) o también al efecto combinado (d) de
las cimentaciones adyacentes (c).

Estrato blando

{b}

Figura 6.51  Bulbos de presion que indican la profundidad a la cual un suelo esta sometido a
esfuerzos importantes



CAPITULO 7

Resistencia de los
suelos al corte

7.1 Resistencia al corte y el modelo de friccion

Se define a la resistencia al corte, o resistencia al esfuerzo cortante de un suelo
como el valor maximo, o limite, de la resistencia al corte que se puede inducir
dentro de su masa antes de que ceda. Bajo ciertas condiciones, la flexibilidad
conducira a la formacién de una superficie de deslizamiento por corte, sobre la
cual puede tener lugar una cantidad apreciable de movimiento de deslizamiento,
por ejemplo, avalanchas, rotacién de taludes ¢ fallas en excavaciones. La evalua-
cién de los pardmetros de la resistencia al corte es parte necesaria de los procedi-
mientos analiticos y de disefio relacionados con cimientos, muros de retencién y
pendientes de terreno. En esencia, la resistencia al corte en el seno de una
masa sélida se debe al desarrollo de la resistencia a la friccién entre particu-
las adyacentes, de modo que los andlisis se basan principalmente en el mo-
delo de friccion.

La fuerza transmitida por dos cuerpos en contacto estitico (Fig. 7.1} puede re-
solverse en dos componentes: la componente normal N, perpendicular a la su-
perficie de deslizamiento y la componente fangencial T, paralela a la misma. En
el momento en el que se inicia el deslizamiento, la relacién T7/N habrd llegado a
un vaior limite (m4ximo), que recibe el nombre de coeficiente de friccion (u):

N N

area real 5
de contacto 1 -
Zk -
/// ¥ //_T —
i NSTSSS g
kN/\
\érea aparente
N de contacto
{a} {b}

Figura 7.1 Modelo de friccion
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T =uN =~Ntang

Figura 7.2  Anguio de friccion interna

T

limite

=uN

Si se supone que el valor promedic de T/N permanece constante para un mate-
rial dado, se puede escribir el valor limite de T como sigue:

T,...=Ntan g’ (7.1)

donde ¢’ = dngulo de friccién interng o simplemente dngulo de friccidn, y es el
angulo dado en la grafica de T/N (Fig. 7.2).

Una de las causas sugeridas (Bowden y Tabor, 1950 y 1964) de la resistenciaa
la friceién es que en los puntos verdaderos de contacto, las particulas quedan
trabadas o entrelazadas entre si. Para que se presente el deslizamiento es nece-
sario que el material ceda localmente en los puntos de contacto. El esfuerzo de
flexibilidad de un material puede determinarse en forma aproximada midiendo
la dureza a la indentacién. Los valores tipicos son del orden de 4000 MN/m? para
el acero de herramientas y 7000 MN/m? para el cuarzo. En esta forma, para una
herramienta de acero que transmite un esfuerzo normal de 100 MN/m?, el drea
verdadera de contacto serd de aproximadamente 1/40 del area aparente. En el
caso de una arena tipica, e} esfuerzo normal debido a 25 m de sobrecarga seria
0.5 MN/m? por lo que el drea verdadera de contacto entre los granos sera tan
pequeiia como 1/14,000 del area superficial (Fig. 7.1b).

El modelo de friccién da una base 1til para desarrollar descripciones matema-
ticas del comportamiento del suelo al cortante. Sin embargo, se debe ampliar
para incluir varios factores importantes peculiares de los suelos. Por ejemplo,
cualquier aplicacién de carga a un suelo inducird cambios apreciables en su vo-
lumen y en un suelo saturado se presentardn cambios en el contenide de hume-
dad a una tasa determinada por la permeabilidad. El intervalo de permeabilidad,
desde la de arenas hasta la de arcillas abarca unos diez érdenes de magnitud, de
modo que las velocidades correspondientes del cambio de volumen varian mu-
cho. El valor limite del esfuerzo cortante estd influido tante por la magnitud
como por la velocidad de deformacion, asi como por la historia de esfuerzos del
suelo (véase el Cap. 6).

Veamos primero los efectos de la magnitud de la deformacién. La figura 7.3
muestra una curva tipica de esfuerzo cortante/deformacién unitaria para el cor-

PR PRSI Koy ]
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.

-4

-5

esluarzo cortante
esfuarzo
maximo

esfuerzo resigual

E

detormmaciones grandes

L=
i
]
il
N
]
5>

Figura 7.3 Estuerzo maximo, itimo y residual

te de un elemento prismatico del terreno. Cuando se corta el elemento a esfuer-
zo normal constante (o), el esfuerzo cortante antes que nada aumenta répida-
mente mientras que la deformacién unitaria aumenta con lentitud. Cuando cede
el suelo, la deformacién aumenta en forma considerable mientras que el esfuer-
z0 cortante se nivela y a continuacién comienza a decrecer. El valor maximo del
esfuerzo cortante en el punto de flexibilidad se llama esfuerzo mdximo y repre-
senta el valor limite que corresponde al valor del esfuerzo normal. El esfuerzo
cortante continia decreciendo hasta que se nivela de nuevo a un valor menor,
que se llama esfuerzo dltimo. El esfuerzo Gltimo representa la resistencia al cor-
tante del material en su volumen critico (véase la seccién 6.6). En la mayor par-
te de los casos, se alcanzara el valor dltimo a deformaciones unitarias de entre
10 y 20 por ciento. :

' A deformaciones unitarias mucho mayores, por ejemplo, en las superficies ac-
tivas de deslizamiento en suelos arcillosos, el esfuerzo cortante limite decrece
a(n més, y cuando los desplazamientos son mayores que un metro, se puede re-
ducir a un valor tan bajo como el 10 por ciento del esfuerzo maximo. A ese valor
muy bajo del esfuerzo con deformacion grande se le llama esfuerzo residual. Los
v‘.{alores del esfuerzo residual se relacionan con el reordenamiento gradual de-las
particulas de arcilla en las superficies largas de deslizamientos, y quiza también
con los efectos de pulimiento o espejo de falla. ;

Envoiventes de resistencia

Una envolvente de resistencia es una representacién grifica de una condicién li-
mite particular (7/¢’). Los puntos bajo la envolvente representan posibles rela-
tiones de esfuerzo anteriores a la flexibilidad, mientras los que estan sobre la
envolvente representan la relacién de esfuerzos en la flexibilidad. No pueden
existir puntos reales por encima de la envolvente.

La figura 7.4a muestra las graficas esfuerzo/deformacién unitaria que resul-
tan de pruebas de corte en tres especimenes con drenado del mismo suelo denso
0 preconsolidado a esfuerzos normales o, ,, < 0, < 0,4 Cuando se intercam-
bian los valores de los esfuerzos maximo {(z/0,), y ultimo (1, /o) de esfuerzo
cortante empleando la misma escala, hasta intersectar las ordenadas a lo largo
del eje de esfuerzos normales (Fig. 7.4b), se obtienen las envolventes corres-
pondientes trazando la recta de mejor ajuste a los puntos graficados. El 4ngulo
entre la envolvente y el eje de esfuerzos normales se llama dngulo de resisten-
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envolvente de
resistencia maxima
ol TN TTTTTTTTTTTTTTTTTT T ! //
5 W
§ e | e —--# ‘envolvente de
______________________________ | resistencia dlitima
8 N ¥ o
5 A
211/ e | - - I
] !
[-+] . L ] / : '
------------------- v I |
--------------- ——= S Ne o ]
/ ' ] i
e ! ! |
elx) . 1 1 a,
. x . L O mn T un
deformacion (o desplazamiento} esfuerzo norma
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Figura 7.4 Envolventes de resistencia maxima y Gltima

cia al cortante (p?) y se puede considerar como buena estimacién del Angulo de
friccién especificado en la ecuacién del modelo [Ec. (7.1)]. Es necesario agregar
un subindice a @', para especificar la condicién tratada:

#'; = angulo maximo de resistencia al corte

@', = angulo dltimo de resistencia al corte
@', = angulo critico de resistencia al corte (se puede tomar como = ¢’y )
@', = angulo residual de resistencia al corte

Resistencia al corte sin drenado y cohesién

Las graficas que se mostraron arriba se relacionan con las condiciones de carga
con drenado, es decir, no se induce un aumento en la presion de poro. Bajo con-
diciones sin drenado, los suelos saturados tendrian aparentemente un esfuerzo
cortante limite constante para todos los valores del esfuerzo normal, porque, se-
gun la ecuacién (4.8), Ao, = Ao, - Au. Asi, un aumento en el esfuerzo normal to-
tal ocasiona un aumento semejante en la presién de poro, y por lo tanto el es-

0,=0 envoivente de resistencia sin drenado

1

— Ty

Figura7.5 Envolvente de resistencia al corte sin drenado
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fuerzo efective normal permanece constante. Una serie de pruebas sin drenado
en especimenes saturados del mismo suelo, efectuada bajo esfuerzos normales
diferentes, dard como resultado una envolvente de resistencia similar a la de la

ﬁgura 7.5.
El] 4ngulo aparente de resistencia al cortante (p,) es cero y la envolvente de

resistencia intersecta al eje de esfuerzo cortante en un valor que se llama resis-
tencia al corte sin drenado, o bien cohesién sin drenado (c,) del suelo. Esta resis-
tencia del suelo saturado aparentemente es constante. Sin embargo, se deben
notar dos condiciones importantes relacionadas con cualquier valor observado de
¢, Primero, el valor es relevante sélo para una masa de suelo sin drenado y, se-
gundo que el valor corresponde a determinado contenido de humedad, y volu-
men especifico. Se obtendria un valor distinto de resistencia al corte sin drenado
a un contenido diferente de humedad, o diferente volumen especifico.

La palabra cohesién puede dar ideas erréneas, y con frecuencia se entiende
mal. La opinién anterior acerca de la naturaleza de esta fuerza aparente que su-
jeta a los granos de suelo entre si se basaba en la adhesién entre las particulas
como consectencia de las condiciones electrostaticas de las superficies de los mi-
nerales arciliosos. En el caso de la carga sin drenado, la cohesién aparente esta
relacionada con los efectos de la presién de poro. Las pruebas de resistencia con
drenado llevadas a cabo en arcillas preconsolidadas muestran una ordenada al
origen de la cohesién (c’) que parece sugerir que puede existir una verdadera
fuerza de cohesién entre las particulas sélidas del suelo (Fig. 7.6). Sin embargo,
es muy poco probable lo anterior, porque las pruebas con drenado en especime-
nes del mismo suelo bajo condiciones de consolidacién normal producen clara-

T

»
A\

Figura 7.6  Ecuacion de Coulomb y envolvente de fatla.
(a) en términos de estfuerzo total, (b) en términos del esfuerzo efectivo

o,
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mente una ordenada al origen ¢’ = 0. Es mucho més probable que un valor obt,.
nido para ¢’ > 0 sea el resultado del trabajo adicional que se efectiia contra un
aumento de volumen, en el caso de las muestras preconsolidadas. Para las ary;.
llas remoldeadas, incluyendo arcillas en las cercanias de superficies de desliz,.
mientos con gran deformacion (condiciones residuales), se debe tomar el valor ge
¢’ como igual a cero.

¢, = resistencia al cortante, sin drenado (o cohesion sin drenado)
¢’ = cohesién aparente (referida al esfuerzo efectivo)

7.2 Falla al esfuerzo cortante y sus parametros

Coulomb fue el primero en sugerir, en 1776, tanto una ecuacién simple como la
teoria que relaciona la resistencia al corte de un suelo, con el esfuerzo de com-
‘presién aplicade. Supuso que la resistencia cohesiva es constante para un suelo
dado e independiente del esfuerzo de compresién aplicado, pero que la resisten-
cia a la friccién varia en forma directa con la magnitud del esfuerzo normal desa-
rrollado en el plano de deslizamiento. En esta forma, es posible escribir la ecua-
cién de una linea recta como sigue:

L=c+0,tan (7.2)

Donde 7 = esfuerzo cortante a lo largo del plano de deslizamiento
¢ = cohesidn aparente
o, = esfuerzo normal que actia en el plano de deslizamiento
¢ = adngulo de friccién interna

En la figura 7.6a se ilustra una representacion grafica de la ecuacién de
Coulomb. Puede apreciarse que el valor de la eohesion (c) esta representado por
la interseccion en el eje del esfuerzo cortante ¥y que la tangente del angulo de
friccién interna (o) es de hecho la pendiente de la recta.

En la actualidad, generalmente se acepta que la resistencia cortante del suelo
estd relacionada con el esfuerzo efectivo. Por consiguiente, la expresion modifica-
da se transforma (Fig. 7.6b) en:

T,=c’+ 0 tan ¢’ (7.3)

Donde ¢’ = cohesién aparente con respecto al esfuerzo efectivo
o, = esfuerzo normal efectivo en el plano de deslizamiento
u = presioén de poro en el plano de deslizamiento
@’ = angulo de friccién interna con respecto al esfuerzo efectivo

Los parametros de la resistencia al corte ¢’y ¢’ serdn constantes para un suelo
determinado, siempre y cuando la relacién de vacios, la densidad y la presién de
poro, también permanezcan constantes para diferentes valores del esfuerzo nor-
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mal. No puede ser éste el caso, ni en el campo ni durante las pruebas de labora-
torio, porque bajo carga con drenado cambiars el volumen y bajo carga sin dre-
nado cambiar4 la presién de poro. Por lo tanto es necesario referir los valores
medidos al tipo de prueba y condiciones bajo las cuales se midieron.

E] criterio de falla de Mohr—Coulomb, asi como otros conceptos importantes
de fallas de suelo se describen con mas detalle en el capitulo 6.

Medicion de la resistencia al corte y pardmetros prdcticos

El objetivo de las pruebas de resistencia al corte consiste en establecer valores
empiricos de los pardmetros de dicha resistencia. Las condiciones de drenaje du-
rante la prueba son de gran importancia y tienen efecto considerable-sobre los va-
Jores medidos. Por consiguiente, resulta critico que los valores medidos para la co-
hesion o el &ngulo de friccién se refieran a las condiciones de prueba. Las pruebas
de corte se llevan a cabo en dos etapas principales que implican los siguientes ca-
sos de drenado.

Sin drenaje

En este tipo de pruebas que a veces se llaman pruebas rapzdas sin drenado no se
permite el drenaje del agua en los poros, por lo que cualquier aumento del es-
fuerzo total produce el consiguiente aumento en la presién de poro (Seccs. 4.6 y
4.7). En el caso de suelos completamente saturados (coeficiente de presion de
poro B = 1), el aumento de la presién de poro sera igual al incremento del esfuer-
zo total; por consiguiente, no se produce un aumento del esfuerzo efectivo:

Si Au = Ag,; entonces Ao’ =0
lo que da (Fig. 7.6): ;=¢, . (7.4)

Donde ¢, = cohesién sin drenar (resistencia al cortante sin drenar)

:Ya que no.se toma en cuenta la presién de poro, la resistencia sin drenado que se

mide asi, sélo se refiere al esfuerzo total y es confiable solamente cuando el espé-
cimen de prueba esta saturado; es decir, para un suelo saturado p, = 0. El valor
de c_ depende también de la relacién de vacios, o del volumen especifico del sue-
lo y corresponde al esfuerzo étltimo {estado critico); ya que no se desarrolla un
esfuerzo mdximo mayor.

Pruebas con consolidacién sin drenar
En este procedimiento el espécimen de prueba se deja consolidar primero bajo
condiciones de esfuerzo isotrépico constante y drenado completo, después de lo
cual se aumenta la carga axial sin permitir drenado. La etapa inicial de consoli-
dacién lleva al suelo a un estado prescrito de volumen y de presién de poro, a
partir del cual se pueden medir con exactitud los siguientes cambios en volumen
¢ en la presién de poro. |

Las pruebas con consoclidacién sin drenar se emplean para obtener los parés-
metros ¢’y @’ del esfuerzo efectivo, y para obtener las caracteristicas de cambio
de volumen y rigidez. Si se evalian los parametros de resistencia al corte sin
drenado, se deben identificar como c,Y P,
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Pruebas con drenado

En la prueba con consclidacién sin drenar, el espécimen se somete primero 3 una
consolidacién en condiciones de esfuerzo constante isotrépico y drenaje tota)
Cuando se completa la etapa de consolidacién, se incrementa la carga axial a yy
ritmo suficientemente lento para que no se presente un incremento en la presigy,
de poro. El incremento en el esfuerzo efectivo es entonces igual al incremento de|
esfuerzo total (Ac = Ao

Los esfuerzos maximos se desarrollan en suelos densos o muy consolidados,
dando lugar a la envolvente de falla:

n,=c'= 0 tan ¢, (7.5)
En la cual ¢, = d4ngulo maximo de friccién.

Para los suelos con consolidacién normal la envolvente de falla basada en €] es-
fuerzoe efective dltimo pasa por el origen, es decir, ¢’ = 0, de modo que

T,=0'tan @', ) (7.6)
En la cual @', = dngulo critico de friccién.

Para condiciones residuales que implican grandes deformaciones, la envolvente
de falla se curva ligeramente a bajos esfuerzos normales y ¢ tiende a cero. El
angulo residual de friccién (p)) depende, por lo tanto, del esfuerzo (véase tam-
bién la Secc. 7.14), pero con frecuencia se emplea la siguiente ecuacién:

=0, tan @, {(7.7)

La figura 7.7 muestra tres envolventes d? resistencia (de falla) en relacién con
una curva esfuerzo/deformacion.



CAPITULO 8

Presion lateral del terreno

8.1 Equilibrio hidrostdtico y eldstico

La presion en un punte dado bajo la superficie de un liquido en estado de equili-
brio hidrostatico (es decir, sin flujo) es igual en todas direcciones y aumenta li-
nealmente con la profundidad. La figura 8.1 muestra la distribucién de la pre-
sion lateral de un liguido contra una superficie de retencién. E]l empuyje
resultante por unidad de longitud de superficie es, por lo tanto, igual al drea del .-
diagrama triangular de presion. s

Presién lateral, o, =¥z
Empuje lateral, P_= 4y A? (8.1)

Dondg 7. = peso unitario del liquido

I o
|
!

/]
7[‘

§ A——
2 /_-——
§F Wz
s

V4
gL 1
o AY Y2 Yo .
G empuje H
£ / resultante, P
a /] = 1y H?
H:') A Yol Z 1w

/]

4 o H

A =7

/L777' J

vy H
T g
distribucién ge prasién

Figura 8.1  Presién lateral onginada por un iiquido
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La linea de accién de P, pasa por el centro del drea del diagrama de presidn, ¢
decir, A = +H.

En los suelos, granos, carbén y otros materiales granulados se desarrolla re.
sistencia por friccién interna entre los granos adyacentes. La magnitud de 5
presion de tierra lateral depende de las caracteristicas de resistencia del suelo a]
cortante, de las condiciones de deformacién lateral, de la presién de agua en los
poros y del estado de equilibrio del suelo. Estos a su vez dependen de las condi-
ciones de drenado, de 1a interaccién dei suelo y la pared y de la magnitud y naty.
raleza de los desplazamientos relativos.

Se dice que un cuerpo estd en estado de equilibrio eldstico cuando un pequefig
cambio en el esfuerzo al que esti sometido produce un cambio correspondiente en
su deformacién. En un estado de equilibrio pldstico, a esfuerzo constante tiene ly-
gar una deformacién irreversible. El criterio de falla de Mohr-Coulomb (seccin
6.4) constituye un medio de representar un estado de equilibrio plastico. Se puede
suponer que una masa de suelo bajo esfuerzo creciente permanecera en estado de
equilibrio eldstico hasta que se alcance la condicién de flexibilidad plastica (falla).

Los estados de deformacién, en relacién con los calculos de la presién de tie-
rra, caen en tres categorias:

a) En estado de reposo: equilibrio eldstico sin desplazamiento lateral.
b) Estado activo: equilibrio plastico cuando tiene lugar la expansion lateral.
c) Estado pasivo: equilibrio plastico cuando tiene lugar Ia contraccién lateral.

Presion de tierra en reposo

Si el estado de esfuerzos en una masa de suelo estd por debajo de 1a envolvente
de falla Mohr-Coulomb {0 linea de estado critico), el suelo est4 todavia en equili-
brio elastico {Fig. 8.2). También, bajo condiciones naturales de deposicién hay una
cantidad despreciable de deformacién horizontal. Bajo esas condiciones se dice que
la masa de suelo estd en reposo, o en estado K|, y el esfuerzo horizontal efectivo
(0}) que corresponde al esfuerzo vertical efectivo (¢?) en un punto dado es:

oc,=Ko, (8.2)
Siendo K, = coeficiente de presion de tierra en reposo.

El valor de K depende de la historia de carga y descarga y de la densidad relati-
va del suele. Jaky (1944) propuso la siguiente relacién para suelos consclidados
normalmente, que parece correlacionarse bien con los valores observados (Bis-
hop, 1958, Brooker y Ireland, 1965):

K =1-sen g, (8.3a)
En la cual ¢’ = valor dltimo o critico de p'.

K_ aumenta hasta aproximadamente 1.0 para suelo ligeramente preconsclidado
y aumenta mas con la relacién de preconsolidacién (R):

Ko(oc) = Ko(nc) R: (83b)
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envolvente de falla ’
dsMohr-Coulomb circulo K, maximo para

caso limitante
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Figura 8.2 Prasion de tierra en reposo

El valor maximo de K| corresponde a un estado en la linea de estado critico (véa-
se seccidn 6.6), es decir K, ¥ tan® (45° + @/2). Si se presenta la expansién lateral,
disminuye el valor de o', hasta que se presenta el estado activo de flexibilidad
plastica, es decir, K, 4 tan® (45° - p//2).

Los valores medidos de K se pueden obtener a partir de pruebas unidimensiona-
les de carga en el laboratorio. Por ejemplo, por debajo de la linea del estado critico

d¢ 3(ci-¢o;) 3(1-k,)
dp’ o, +20, 1+2K,

lo cual da K = i:dq_/_d_p'_ {8.3¢c)
3 + 2dg'/dp’

(8.3d)

También, de la ecuacién (6.11): K =

—
Con un medidor de presién de barrenacién propia (Mair y Wood, 1987), se pue-
de medir el esfuerzo total horizontal in situ y la presién de poro, y con ello se
puede hacer una estimacién de K. En la tabla 8.1 se dan valores tipicos de K.

8.2 Equilibrio pldstico y teoria de Rankine

Los circulos en reposo que aparecen en la figura 8.2 representan un estado por
debajo del necesario para la falla por deslizamiento. Sin embargo, con flexibili-
dad lateral aumentara o disminuira ¢’y con un cambio correspondiente del dis-



298 Presi6n lateral del terreno

Tabla 8.1 Intervalo de valores de K,

Tipo de suelo K,
Arena suelia . 0.45-0.6
Arena densa 0.3-05
Arcilla no consolidada 0.5-0.7
Arcilla preconsolidada 1.0-4.0
Arcilla compactada 0.7-2.0

metro del circulo de Mohr (AB o BC). Con expansidén lateral se alcanza el estadg
de equilibrio pldstico (falla) en el valor minimo de o’,; con contraccion lateral el
estado limite esta en el valor maximo de ¢',. En ambos casos ia resistencia-del
suelo al cortante se moviliza por completo. Rankine (1857) llamé a esos estados
activo y pasivo, respectivamente. La magnitud de o sélo depende de la resisten-
cia del suelo al cortante y de la resistencia vertical efectiva, y por ello el proble-
ma es estdticamente determinado, es decir, que no se necesita tener en cuenta la
magnitud del desplazamiento.

Consideremos una masa de suelo homogéneo sin cohesién de extensién semi-
infinita que tiene un aAngulo ¢’ de friccién interna. En un punto dado por debajo
de una superficie horizontal se puede decir que los esfuerzos efectivos son:

Esfuerzo vertical, o
o

Esfuerzo horizontal,

Los circulos de Mohr que representan los dos estados posibles de equilibrio plds-
tico tocan la envolvente de falla (Fig. 8.3) porque se relacionan con una condi-
cién limite. Los puntos A y C representan los esfuerzos laterales conjugados li-
mite para los estados activo y pasivo, respectivamente.

OA = g, = presion latera] activa.

0C

O, = Presién lateral pasiva.

La expansion lateral conduciraa o}, < ¢

’
v
’

v

La contraccidn lateral conducirda o, > 0

De acuerdo con la geometria de los circulos de Mohr, las orientaciones corres-
pondientes del plano de falla estan dadas por los dngules o, y a;

Donde o, = (2a)= 4(90°+ ¢’} =45+ p 2 (8.4a)
y a, = 1(180° - 2a) = 4 [180°—(90° + ¢")] = 45° — @ /2) (8.4b)

La relacién entre la presién lateral limite y el esfuerzo vertical se representa
mediante un coeficiente de presidn de tierra.

c,.=K,o, (K, = coeficiente de presién activa de tierra)
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envolvente de falla

0,=0..

1
09,20, T
R | ]

ta) (b}

Figura 8.3 Estados de equilibno plastico de Rankine
{a) Estado activo, (b} estado pasivo

o, =Ko (K, = coeficiente de presién pasiva de tierra)
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Al tomar en cuenta las relaciones trigonométricas, se pueden expresar los coefi-
cientes de presion de tierra en términos del angulo de friccién interna del suelo

{¢"). De acuerdo con la figura B.3:

ot. OA OF - AF _1- AF/OF
*“%. ~ OB OF - FB 1+ FB/OF

Pero AF = FB = FD, y FD/OF = sen ¢’

1 - sen ¢’
Entonces K, = ——-i,
1+ sen @
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También, para los triangulos semejantes CDBy ODA, — = — = —

DB OB '
Pero ﬁ= tan &, dando O_A= tan? a = tan® (45° + %]

It

0OA - - g
Entonces K = tan® [45" - ﬂ)

*~ OB 2
1 - L4 ’
Porlotante K, = ﬂ; = tan’ [45" - ﬁ] (8.5a)
1+seng 2
1+ i g
Igualmente, K = _rne . tan’ | 45° + Ll (8.5b)
P 1-seng 2

Suelos cohesivos con y sin drenado
Caso con drenado

La teoria original de Rankine considera presiones en materiales granulares, es
decir, con friccién, pero no considera la cohesidén. Sin embargo, en condiciones
con drenado y en suelos preconselidadoes, la resistencia al cortante se expresa
por completo o en parte en términos de la cohesién aparente (¢ o ¢’). En 1915
publicé Bell una solucién basada en el método de Rankine, pero que tomaba en
cuenta una ordenada al origen de cohesién en el eje del esfuerzo cortante {Fig.
8.4). Se muestra el circulo de Mohr, al igual que una envolvente de falla que co-
rresponde a un suelo preconsolidado. Como en el caso sin cohesién, el punto de
partida es la relacién de los esfuerzos efectivos.

PA ccotg’ + T,
PB ccotg + 0,
PA PF - AF 1-FD/PF 1-seng K
PB PF+BF 1+FD/F 1+seng °

Pero también

envolvente de falla

’ \

7

/
a= !
) 450+ 3 T\20
F

[
b

¢’ cot ¢ | o..
-

T

P |
1

Figura 8.4 Circulto de Mohr para presion activa en suelo cohesivo
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porlotanto  c'cotp’+ oy =K (c'cot @'+ o))

Rearreglando, oy, =Ko, + (K -1x'cotp’

1-seng -{1+seng) cosg’
1 + sen ¢ sen @’

Ahora bien, (K, - 1) c’cot p’ = ¢’

, cos g
= -2¢'
1+ seng

) 1fl - sen? @'

1 + sen ¢’

1- seng
=-2¢" |———— =—-2c’1/K
d1+sen¢=' *

Por lo tanto, la presién activa o.=Ko, - 2c'JIL’a (8.6a).

De igual modo, la presién pasiva a'hp = Kpa’v +2c ’,’Kp (8.6b)

Caso sin drenado

Las ecuaciones (8.6ay b) se aplican para carga con drenado y por ello represen-
tan el caso a largo plazo del eguilibrio pldstico limitante. Para problemas de
equilibrio sin drenado (a corto plazo) en suelos saturados, el dngulo de friccién
¢, = O (véase seccion 7.1) y porlo tanto K, =K = 1.de modo que las presiones to-
tales laterales son:

Presién activa, g, =0,—2¢c, (8.7a)

Presién pasiva, o0, =0,+2c, (8.7b)

8.3 Presidn lateral sobre muros de contencion: caso con drenado

La figura 8.5 muestra el conjunto més simple de condiciones en la forma de un
muro con parte trasera vertical lisa que sostiene una masa de suelo que tiene
una superficie horizontal sin carga. De acuerdo con la teoria de Rankine:

Ala profundidad z, o}, =K,y (8.8)

Donde ¥’ = peso unitario total efectivo del suelo
= y(sobre el nivel freatico)

= 7., — 7. (bajo el nivel fredtico)

sat
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superficie horizontal
—x3 (Sinsobrecarga)
- ~5—
~
~
™ I
s ~
g ~
™
® X
BN
H E ~d
g ~4 empuje resultante
E PA = iKn T‘ha
~
~
~ h=4¢
N
N
X m
O = Ky’ H

distribucién de presién
Figura 8.5 Distnbucion de presién activa en suelo no cohesivo

En la base del muro, es decir, cuando z=H, o}, =K,y H

El empuje activo resultante sobre el muro esta dado por el area del diagrama de
distribucion de presiones y actia en el centro de su area:

Empuje activo resultante, P, = + o, H= 1K, yH*® (8.9)

actuando a la distancia 4 H sobre la base.

Ejemplo 8.1 Un muro de contencion con pared vertical lisa retiene a una masa de suelo con
superficie horizontal, hasta una profundidad de 5.4 m. Calcular la magritud del empuje re-
sultante active sobre el muro y especificar su linea de accién. El suelo tiene ur angulo (o)
de friccidn igual a 30° y un peso unitario {¥)igual ¢ 19.8 kN/m”. El nivel fredtico queda
bajo la base del muro

) 1 - sen 30°
Primerosecaleula K: K = ———— = (0.033
* ' 1+ sen30°

A una profundidad de 5.4 m: o}, = 0.333 X 19.8 X 5.4 = 35.6 kN/m’
Empuje activo resultante, P, = 4 X 35.6 X 5.4 = 96 kN/m

Actuara a una altura sobre la basejguala + X 54=18m
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Efecto de la superficie de terreno en pendiente

Cuando la superficie del terrenc estd en pendiente, el esfuerzo vertical a una
pl-ofumdidad determinada tendra un valor de o = y’zcos f cuando la superficie
no tiene carga (Fig. 8.6). Se supone que ia presién lateral de tierra sobre un plano
vertical actua paralela a la superficie del terreno. La relacién entre la presion
Jateral y el esfuerzo vertical se puede obtener, de nuevo, analiticamente a partir
del circulo de Mohr. Aunque tanto la construccién y el andlisis son algo mas
complicados, las ecuaciones basicas siguen siendo esencialmente las mismas.

Presién activa, o,, =K, o, cosj
v

Presion pasiva, o, =K o,cosf

cos f - ,jcos2 B - cos* ¢
cos B + \/c‘:‘s2 B ~ cos® @
cos B + Jcos’ B - cos’ @ 1

K, = = (8.10b)
y P ocos B - Jcos2 B-cos’eg K, \

Donde K, = (8.10a)

Si el angulo de la pendiente superficial es igual al 4ngulo de friccién, es decir,
f = ¢’, coinciden los estados activo y pasivoy 0,, = o, = ¢’,cos §. El suelo esta-
ra entonces en un estado de equilibrio pldstico limite con uno de los conjuntos de
planos de falla paralele a la superficie. En un suelo netamente sin cohesién (¢’ = (),
el angulo de la pendiente superficial no puede ser mayor que el dngulo de repo-
50, que es el dngulo de friccién del suelo en su estado mas suelto.

|
-

h o

I
F

E/////// 22274

Figura 8.6 ODistribucion de presién activa bajo una superficie con pendiente
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Ejemplo 8.2 Repetir el ejemplo 8.1 para el caso de un suelo cuya superficie sube a partir de
la parte superior del muro con una pendiente de Iven 3h

Angule de la pendiente, 8= arctan(1/3) = 18.44°
cos 8= 0.9487 y cos ¢’ = 0.8660

0.9487 - /0.9487° - 0.8660°

= 0.399
0.9487 + ,,‘0.9437’ - 0.8660%

Entonces K, cos 8 = 0.9487

y a una profundidad de 5.4 m: g} = 0.399 X 19.8 X 54 = 42.66 kN/m’ -
y el empuje activo resultante, P, = 1 X 42.66 X 5.4 = 115 kN/m

Este actuard a una altura sobre la base iguala + X 5.4 = 1.8 m, inclinado a 18.44° (1v en
3h) con respecto a la horizontal.

Efecto de suelo estratificado

Cuando el suelo detras de un muro de contencién consiste de dos o més capas, se
determina la distribucién de presifn lateral dentro de cada estrato y se traza un
diagrama compuesto. Supongamos que en la interfase entre dos capas (R ests
sobre S) las propiedades del suelo son p3,, ¥ ¥ @5, ¥s respectivamente, y que el
esfuerzo vertical efectivo es ¢,. Entonces, inmediatamente sobre la interfase
o, = K,;o, e inmediatamente abajo de ella 0|, = K, ;0 ,. El diagrama de presién
{véase ejemplo 8.3) presenta un salto repentino en la presién lateral; en la reali-
dad esto no sucede, porque se han omitido los esfuerzos cortantes horizontales
que se desarrollan a lo largo de la interfase. Sin embargo, es razonable suponer
esa distribucidn, porque los errores consiguientes en las magnitudes y posicion
del empuje resultante son despreciables.

Ejemplo 8.3 Un muro de contencién que tiene una superficie vertical posterior lisa retiene a
un suelo @ una profundidad de 12 m. La masa de suelo consiste de dos capas horizontales:
Capa supertor: ¢’ =0 o =258 y =18 kN/m’® espesor 7.0 m
Capa inferior: ¢'=0 ¢ =3F ¥ =20 kNIm’
El nivel fredtico esta bajo la base del muro. Calcular la magnitud y posicion del empuje ac-
tivo resultante, .

1 — sen 28° 1 - sen 34°

———— =0.361 &, inferior = ——— X =0.283
1 + sen 28° 1+ sen 34°

k, superior =
Presiones de la capa superior

A z=0O g, =0
A z=70m: g, =0361 X 18 X 7 =45.5 kN/m®
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T N
N
N ¢=0
7.0m \ p' = 28°
N v = 18kN/m?
\
¥ N P,
§ e =0 -
50m \ o= 340 5
; ¥y = 20 kN/m?
1 64.0
distribucidn de prasién
Figura 8.7
Presiones de la capa inferior

A z=70m o) =18X 7=126kN/m?
ooy, = 0.283 X 126 = 35.7 kN/m®

A z2=120m: o) =126+ 20 X 5 = 226 kN/m’
. o), = 0.283 X 226 = 64.0 kN/m’

En la figura 8.7 se muestra Ia distribucién de presién, cuya drea total da el empuje resul-’
tante por metro: o

P,=P +P,+P,

-

=4+ X455 X 7+35.7 X 5+ 4(64.0 - 35.7) X 5 = 409 kN/m

Parailocalizar a h, se toman momentos con respecto a la base (PAE = Y(Ph):

i P(5+1)+ P x%+Px3 "
P+ P +P

159.3 x 7.333 + 178.5 x 2.5 + 70.8 x 1.667 _
409 -

424 m

Efecto de la sobrecarga en la superficie (con drenado)

Si se aplica una sobrecarga uniforme (g) en la superficie completa se puede supo-
ner que el esfuerzo vertical efectivo aumenta en la cantidad de la sobrecarga.

Entonces, a una profundidad z: o', = yz+q y o, =k{(rz+q)

Asi, se aumentan correspondientemente las presiones laterales ya sea en K,q o
en K g segiin sea el caso.
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Ejemplo 8.4 Repetir el ejemplo 8.1 con las mismas condiciones, pero incluir una sobrecargg
uniforme igual a 48 kN/m? aplicada en la superficie.

Como en el caso anterior, K, = 0.333 y por lo tanto a una profundidad de 5.4 m:

debido al pesc del suelo: oy, = 35.6 kN/m?
debido a la sobrecarga: o, = 0.333 X 48 = 16.9 kN/m’

La figura 8.8 muestra la distribucién de presién, siendo P, y P, las resultantes de las areas
rectangular y triangular, respectivamente.

P, = 16 X 54 86.4 kN/m
P,= 4 X 356 X 54 = 96.1kN/m

It

Empuje activo total resultante, P, = P, + P, = 182.5 kN/m

Altura % de la resultante sobre la base:

864 x 27 +961x 18
182.5 N

E = 223m

sobrecarga, q=48 kN/m’

i

16.0

_1
N
N

54m

MmurQ

\\\\\\\\\\\\\\ NN NN

|

I
E\
L~

Figura 8.8

En el caso de cargas lineales y de cargas puntuales se pueden obtener soluciones
matematicas de acuerdo con la teoria de la elasticidad. Se ha encontrado que es
necesario hacer algunas modificaciones para que los resultados teéricos coinci-
dan con las presiones observadas.
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atras. Los muros encofrados se forman con entramados de miembros trabados de
concreto precolado, metélicos o de madera, cuyos interiores se rellenan a contj.
nuacién con suelo. Los muros de jaba son pilas de jaulas de tela de alambre re]je.
nas de grava muy gruesa o piedra.

Modos de inestabilidad y factores de seguridad

Al aplicar la teoria de Rankine a muros con parte posterior escalonada se debe
suponer que el suelo contenido esta soportado contra una cara vertical que se
prolonga hacia arriba del talén hasta la superficie del terreno (Fig. 8.27). La
Reaccién V del terreno sobre la base del muro ser4 igual a la suma de las fuer-
zas que actian hacia abajo:

V=W, +W,+W,+Q+P,senf

La excentricidad de la reaccién del terreno con respecto al centro de la base se
calcula tomando momentos con respecto al punto frontal de la base.

Volteo

Se acostumbra suponer que si se presentara el volteo (Fig. 8.28a), éste seria alre-
dedor del frente de la base del muro. Por lo tanto el factor de seguridad contra
volteo se puede definir por consiguiente como la relacién de los momentos de es-
tabilizactén a los momentos de volteo con respecto a la parte delantera de la:
base. En la CP2 (1951) se recomienda que este factor de seguridad no sea menor
de 2.0, pero cuando existe la posibilidad de elevacién del nivel de agua detras del”
muro, se debe usar un valor minimo de 2.5

P Y (momentos de W, @, etc., con respecto al frente de la base)
m. =

Z( momentos de P,, etc., con respecto al frente de la base)

Q Q

- : ' cara vertical de
soporte supuesta

orilladelantera taion orlladelantera alon
{a) bl

Figura 8.27 5Soporte efectivo de un muro de contencion
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1e

4

1
J

41

posible
agrietamiento
- en las juntas

bl

{c) {d}

Figura 8.28 Modos de falla de muros de contencién
' (a) Volteo (F 4 2.0), (b) deslizamiento (F 4 2.0}, {c) falla de soporte en el suelo de
la base, {d) tensién en uniones

Deslizamiento

El factor de seguridad contra deslizamiento hacia adelante (Fig. 8.28b) se define
como la razén de la suma de las fuerzas horizontales de resistencia a la suma de
las fuerzas horizontales de perturbacién. Se puede tomar la resistencia al desli-
zamiento R, entre la base y el suelo come:

R =Vtand o R,=c, B (seginelcaso)

Para concreto colado en el lugar, se pueden tomar los valores de friccién y adhe-
516n del muro como 6= ¢’y a ¢, respectivamente.

Para calcular la resistencia pasiva frente al muro, se deben tener en cuenta
los efectos de intemperismo, perturbacion por operaciones de trafico y construc-
cién, la presencia de excavaciones, ductos de servicio, raices de arboles, etcétera.
Puede ser que se necesite una fuerte flexibilidad del muro para movilizar por
completo la resistencia pasiva. Se puede obtener un valor reducido aproximado
§1 no se toman en cuenta los primeros 0.5 a 1 m de profundidad del suelo. Aun-
que se recomienda que se factoricen los parametros de resistencia al cortante,
por principio, el CP2 recomienda un factor de seguridad contra valores no facto-
rizados igual a 2.0 como minimo.

r-Bs+ P
-1 PIA
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Presiéon de soporte bajo la base

La distribucién de la presién de soporte bajo la base (Fig. 8.28¢c) es trapezoidy)
(Fig. 8.29a), y en general la presién maxima se presenta bajo la parte delanterg
de la base. El valor maximo no debe ser mayor que la capacidad permisible d¢
soporte. Se establecen los valores de x, y por consiguiente de e tomando momen.
tos con respecto al borde delantero de la base. Se puede calcular como sigue J
presion de soporte, considerando 1 m de longitud:

VvV M vV M
W=7z 7 BTETZ
1 x B?
pero M = Ve ¥ Z= 5
V 6V
Entonces ¢, = 5* T: (8.38a)
V 6V
y 4= — — —— (8.38b)
B B 32

Se notard que en la ecuacién (8.38b), cuando ¢ > B/6, el valor de g, sera negativo.
Esto no puede ocurrir en la practica, porque ne se puede transmitir tensién en-
tre la base del muro y el suelo. En los casos en los que e > B/B, es decir, cuando V
intersecte a la base fuera del tercio medio, se debe usar |la siguiente ecuacién
{Fig. 8.29a):

A\\\\\\\\ﬁ A\\%%%a\wa

orilla delantera

onlla delantera 1alén
x

N[E i

ta) {b}

Figura 8.29 Distnbucion de la presion de reaccion del terrenc
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2V

yentreCyB,Q=0-

Falla de tensién en uniones

Como se explicé en el parrafo anterior, cuando e > B/6 se presentara tensién
(Fig- 8.28d) en el muro cerca de la base. En general, se aconseja evitar este caso
aumentando la anchura de la base, porque mientras que el efecto de la tension
en muros de concreto puede ser minima, puede tener consecuencias serias en la
construccién con uniones.

No debe permitirse que los mures de mamposteria y ladrillo, ¥ los muros he-
chos con unidades precoladas como jabas trabajen a la tensién. El efecto prinei-
pal serd abrir las uniones y con ello permitir el ingreso dé agua con el deterioro
consecuente del material de unidén. La tensién no se presentara en el muro siem-
pre que la reaccion V del terreno intersecte a la base dentro de su tercio medio; a
esto se le conoce como la regla del tercio medio.

Falla de deslizamiento giratorio o rotacional

En los suelos cohesivos se presenta un tipo comiin de falla cuando se desarrolla
una superficie de falla aproximadamente cilindrica bajo 1a base del muro (Fig.
8.30). Esto se puede provecar si se quita material cerca de la orilla delantera de
la base o si la resistencia del suelo al cortante se ha reducido debido al intempe-
rismo o a los efectos del agua en el terreno. En el capitulo 9 se describe el anali-
sis de este tipo de falla.

centrp de
rotacion f\ —
\
/ ——
\

Figura 8.30 Falla de deslizamiento rotactonal
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8.10 Muros con restriccion y cimbrado de zanjas

Para que se desarrolien las condiciones totalmente activas, el muro o cualqujer
otro tipo de estructura de contencién debe ceder lo suficiente. Cuando se aplicy
alguna forma de restriccion, se restringirdn la cantidad y/o modo de flexibilidaq
en cuyo caso la estructura puede tener que resistir mayores presiones que Ia;
que resultan de los cilculos de estado active.

Por ejemplo, si un muro o estructura estd completamente restringida parg
que no sea posible flexibilidad lateral alguna, se debe disenar para resistir {ag
fuerzas ocasionadas por la presién de tierra en reposo. Esta condicién se presen.
ta con frecuencia en el caso de muros de contencién de sétanos gue se constry-
yen para ayudarse de las estructuras adyacentes.

Ejemplo 8.8 Calcular el porcentaje de error en el que se incurriria si se llegaran a usar por
error presiones activas en lugar de los valores en reposo correspondientes cuando: (a) p” = 3(°
y (b ¢’ =45

1 — sen 30°
a) K=

——— =0333 y K, =1-sen30"=0500
* 1+ sen30°

Si el coeficiente correcto que se debe usar es K, el error es:

L

0.500 - 0.333
£z ————— x 100 = 33%
. 0.500 —
1- 45°
b) K = _0172 y K,=1-sen45 =0.293
* 1+ sen d45°
0.293 - 0.172
= — e ¥ 100 = 41%
0.293 ——

Cimbrado apuntalado de trincheras (zanjas)

Cuando se introduce cimbra para dar soporte en zanjas, generalmente se sujeta
en su lugar mediante apuntalamientos laterales. Bajo estas condiciones es im-
probable que el suelo esté en estado activo. Ademas, la distribucién de presién
dependera principalmente de la disposiciéon y el orden en que se instalen los pun-
tales. En consecuencia, es necesario encontrar soluciones empiricas o aproxima-
das. Terzaghi y Peck (1967), de acuerdo con observaciones con cargas y pruebas
de modelos reales, sugirieron la distribucién de presién que se muestra en la fi-
gura 8.31. Para suelos sin cohesion, interpretaron primero que el empuje total es
0.64K_yH?, con distribucién trapezoidal de presién sobre la cimbra (Fig. 8.31a);
esta distribucién también ia recomienda la CP2 (1951). En 1967 y 1969, Terzag-
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- - T
0.20+ é 0.254

superficie de falla sugenda

s
- 0.60H 0.504
} para
'y ', arcillas
= 0.204 1955 gigag
Y para a1 fisuradas
arenas
densas
0.80K yH 0.65K yH yYH-4mc,
(1.6 P /H)
(a) (b} (c)Sr yH/c <4, m=1

StyH/c,>4, m=0.4 a 1.0

Figura 8.31 Distribucidn de la presién en una tablestacada

hi y Peck dieron a conocer una distribucién uniforme de presién que resulta
aproximadamente de la magnitud del empuje (Fig. 8.31b). Para los suelos cohesi-
vos sugieren también una distribucién trapezoidal (Fig. 8.31c). La estabilidad en
la arcilla depende del niimero de estabilidad {yH/c ); cuando este nimero es me-
nor que 4 ¢l suelo adyacente estd en un estado de equilibrio elastico. Se debe to-
mar el valor de m como 1.0 cuando la arcilla es rigida y preconsolidada, es decir,
yHlc, < 4, cuando es para arcillas consolidadas normalmente, y para KH/c > 4, se
debe usar un valor entre 0.4 y 1.0,

Ejemnplo 8.9 Se debe sostener una zanja de 6.5 m de profundidad apuntalando la cimbra
horizontalmente a 1 m, 3 m y 5 m bajo el nivel de terreno, espaciando los puntaies a 2 m. Si
el suelo tiene un peso unitario de 19.8 kN/m'y un dngulo de friccién 1gual a 35°, calcular la
carga gque soporta cada puntal.

K, = tan*(45° — 35°72) = 0.271
Suponiendo una distribucién uniforme de presién lateral (Fig. 8.31b),
¢, = 065K, yH = 0.65 X 0.271 X 19.8 X 6.5 = 22.67 kN/m’

En la figura 8.32 se muestra la distribucién de presién para cada puntal, dando los siguien-
tes componentes de fuerza:

P = 2267 X 3.0 X 1.5/2 =51.0 kN/m
P, =2267 X 3.0 X 0.5/2 = 17.0 kN/m
P=pP =2267X20X 3+ = 22.7T kN/m
P,=P_ =2267T X 15X 12 =17.0kN/m
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1.0
Fr e P,
2.0
b Pz
20 anticulaciones
supuestas P
; Ff—e—= P:
1. []
0.65K yH
Figura 8.32

Por lo tanto, las fuerzas en los puntales seran:

Fo=P x2 = 102 kN
F,=(P,+P)X2 =T9kN
Fy=(P,+P) X2 =79kN

La reaccién P, la da el suelo.
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te en evaluar las condiciones de carga y establecer la presién de contacto espera-
da. Con pruebas de laboratorio, se obtienen valores tanto de la resistencia al cor-
te como de las caracteristicas de asentamiento del suelo. Contando con esta in-
formacién, el proyectista puede ya evaluar las capacidades de carga y
compararlas con las presiones esperadas. El tamafio y profundidad del cimiento
se ajustan entonces para llegar al disefic que tenga eficiencia tanto estructural
como econdémica. En este contexto no sélo deben tomarse en cuenta las necesida-
des finales del funcionamiento de la estructura, sino también los procesos segu-
ros y eficientes de construccién.

11.4 Capacidad ultima de carga de una cimentacion corrida

Como en la mayor parte de los procedimientos analiticos de la mecdnica de sue-
los, primero se idealiza el comportamiento de una cimentacién real en forma de
un modelo simplificado. Con ello, el modelo proporciona la base para el analisis
matemadtico, que casi siempre requiere alguna modificacién empirica para obte-
ner una buena correlacién entre el comportamiento teérico y el cbservado.

Al principio, en este caso, la capacidad de carga se considera para una cimen-
tacién corrida infinitamente larga colocada sobre la superficie de una capa pro-
funda del suelo. Se supone que el suelo no tiene peso y que es uniforme en todos
sus sentidos. Se propone una falla por cortante generalizado suponiendo también
una condicién de equilibrio limite aplicable al punto de falla. En la figura 11.3 se
muestra este tipo de cimentacién de anchura B apoyada sobre la superficie de un
suelo arcilloso en condiciones de carga sin drenado (g, = 0). La presién de sobre-
carga debida a una profundidad real de apoyo igual a D se considera como so-
brecarga por encima de la superficie del terreno CABD: ¢, = yD. Se supone que
el suelo se comporta en forma elastica hasta alcanzar un estado de equilibrio 1i-
mite, y de alli en adelante éste estara en equilibrio plastico a lo largo de las su-
perficies de deslizamiento cortante que se muestran.

Cuando se alcanza la capacidad de carga iltima (g ) una cuia de suelo (ABF)
es empujada hacia abajo, desarrollindose en ella el estade activo de Rankine,
donde su mayor y principal esfuerzo es vertical y el menor horizontal. Los secto-

a pasivo a.

"y

a = 45°

Figura 11.3  Faila por cortante generalizado para un suelo no drenado (p,=0)
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res adyacentes (AFE y BGF), son empujados lateralmente para girar con res.
pecto a los bordes de ia losa o zapata. En este caso, los planos de corte parten
radialmente de los bordes A y B y las direcciones del esfuerzo principal giran
con un &ngulo total de 90° de esta manera, en las cuiias externas (CAE y
BDG), los esfuerzos principales quedan orientados de acuerdo con el estado pa-
sivo de Rankine.

Bajo condiciones sin drenado (@, = 0, es decir, z,=c_), las curvas FE y FG son
arcos circulares, de modo que se puede obtener una solucién como sigue:

q,={r+2),+0,=51dc, +0, (11.2)

Bajo condiciones con drenado (@' > 0), los angulos o de los planos de corte corres-
ponden a los valores activos y pasivos de Rankine de {45° + 972) v (45° — @75}
respectivamente (Fig. 11.4). Las curvas FE y FG toman entonces la forma de es-
pirales logaritmicas y la solucién tiene la forma de:

g,=cN +o N, (11.3)

Donde N,y Nq son factores adimensionales que dependen del angulo de resisten-
cia al corte con drenado (¢).

Se han obtenido varias soluciones exactas para N,y N, pero, puesto que las
disparidades numéricas suelen ser poco significativas, casi siempre se usan los
valores originales propuestos por Prandt] (1921) y Reissner (1924):

N =e Fane tan’(45° + @72)
N =cot ¢’ (Nq -1

Claro esta que el suelo ya no es un material sin peso, por lo que se requiere un
término en la expresién de g, para tomar en cuenta la densidad del suelo. Ter-
zaghi (1943), propuso una expresion de tres términos, nuevamente para una ci-
mentacién corrida de longitud infinita con anchura B.

q,=cN .+ 0, N + $ByN, (11.4)

Figura 11.4  Falla por cortante generalizado para un suelo drenado
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Donde N_y N se definen como antes, y N, es un coeficiente que define la capa-

cidad de ca.rga de un suelo de densidad 7, donde tanto ¢ como ¢, son iguales a
cero. Hasta ahora no se han obtenido soluciones exactas para N ; Terzagh1 obtu-
vo algunos valores empiricos, basado en un dngulo de falla de zona a = @, pero
trabajos posteriores han demostrado que o = 45° + @72 es un valor mas realista,
Todavia no existe consenso para un conjuntoe de valores empiricos de N . Sin em-
bargo, varias investigaciones han mostrado que se pueden usar dos expresiones
aproxlmadas muy similares, que son tan buenas como cualesquiera otras y que
producen errores maximos de menos del 10%. Estas son:

N, = 2.0(N_ +1)tan ¢’ (Caquot y Kerisel, 1953)
N, = 18N ~ 1) tan ¢’ (Hansen, 1961)

La tabla 11.2 presenta valores de NV, N,, junto con los valores de Hansen de N',.
Se han propuesto modificaciones a N, y N,y N, que tienen en cuenta cargas in-
clinadas y excéntricas: de Beer (1965, 1966), Meyerhof (1953), Hansen {(1961) y
Sokolovski (1960). Para la mayor parte de los cimientos con profundidad adecua-
da s6lo es necesario tener en cuenta la forma; las excepciones son las zapatas
aisladas sujetas a una carga horizontal apreciable o a momentos de volteo (vedse
seccion 11.5). :

Tabila 11.2 Factores de capacidad de carga (0> 0)

¢ N NN, ¢ N, NN P N, N, N
0 514 100 0.00 15 1.0 3984 142 30 30.1 184 181
1 538 109 0.00 16 M6 434 172 31 327 206 212
2 563 120 o001 17 123 477  2.08 32 355 232 249
3 580 131 003 18 131 526 249 33 B6 261 293
4 619 143 0.05 19 139 580 297 34 422 2947 345
5 649 157 008 20 148 6.40 3.54 35 46.1 333, 407
6 681 172 014 21 158 707 418 35 506 37.8 484
7 716 1.88 0.19 22 169 7.82 4.96 37 556 4289 569
8 7583 206 027 23 181 8.66 585 a8 614 489 674
9 792 225 036 24 193 960 689 38 679 56.0 8041
10 88.34 247 047 25 207 107 811 40 753 642 955

1" 880 271 060 26 223 M9 9.53 41 839 739 114

12 928 287 076 27 239 132 11.20 42 93.7 854 137

13 9.81 326 094 28 258 147 13.10 43 105 99 165

14 104 59 116 29 279 164 1540 44 118 115 199

45 134 135 241

46 152 159 294

Valores de N, de acuerdo con Prandtl 47 174 187 359

N, de acuerde con Reissner 48 199 222 442

N_de acuerdo con Hansen 43 230 266 548

Para @ = 0. véasela iigura 11.5 50 267 319 682

(valores de N)
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11.5 Diseno de estabilidad ultima para cimientos superficiales

En los andlisis que se resumieron en la seccién anterior, se supone que la long;-
tud del cimiento es infinitamente grande. Para dar un método general para fi-
nes de disefio de ingenieria se definen en general tres categorias de forma: corri-
da, rectangular y circular. A la luz de los trabajos de Beer (1967) y de Vesic
(1970), parece aceptable la siguiente ecuacién, con determinadas limitaciones, a
cimientos superficiales de profundidad adecuada, y cargados verticalmente.

Qunetny = N5+ 0, N.s + 5 ¥BN s — yD (11.5)

Donde N, Nq y N, son factores de capacidad de carga (Tabla 11.2) y s, s,y a,son
factores de forma (Tabla 11.3).

Tabla 11.3 Factores de forma para cimentaciones superficiales (@ > 0)

Forma de Ja cimentacion s, 5, 5,
Corrida - 1.00 1.00 1.00
Rectangut [ 2 Y X W 2 1-0.4 2
ectangutar + == +f — {tan -04| —
9 t AN, L)oe i
NCI
Circular o cuadrada 14+ T 1 +tan g 0.6

Tomado de DeBeer (1967} y Vesié {1970)

Las principales limitaciones de esta ecuacién general son:

a} No se toma en cuenta la compresibilidad del suelo y los cambios consecuentes
de volumen.

b) No se toman en cuenta cambios en el nivel fredtico o en la presién de poro.

¢} Se supone que existe una relacidn lineal entre ¢’, y el esfuerzo normal efec-
tivo, lo cual puede no ser el caso a valores grandes del esfuerzo efectivo.

Su aplicacién tal como la presentamos debe restringirse, por lo tanto, al caso de
carga sin drenado en arcillas, y de carga con drenado en arenas densas, en las
cuales el esfuerzo normal efectivo es de moderado a bajo. En otras condiciones,
es probable que gobiernen en el disefio criterios alternativos, como por ejemplo,
el asentamiento.

Cimientos sobre arenas y gravas

En suelos de alta permeabilidad se pueden presentar rapidos cambios en €l nivel
del agua subterranea con los efectos consecuentes sobre la densidad del suelo y
las presiones de poro. Los calculos de capacidad de carga se deben efectuar en
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posicien del 2% término 3* térmuno
nivel fredtico

o;Nq
= ((‘.lb-i-'r'z)!\"I %By'NT

T

]
~d
1
i

* u '%___:_ enia Y=y |7

superficie

1

la eimentacion *

- ]

e e ——

- | por debaijo de Y =v Y o=y
la zZona pasiva

Nota: Cuando existe una componante ascendente del flujo de infiltracion con un
gradiente hidraulico i, el peso unitano efectivo (') debe reducirse en una

cantidad 1gual a iy,

Figura 11.5 Reduccidn de y’ debida al agua subterranea

términos del esfuerzo efectivo y la ecuacién (11.5) se debe escribir del siguiente
modo:

T oimera) = o"'m]\}'q:,‘q + —21—}"BNrsr— y'D (11.6)
Noitese que se elimina el “término de cohesion” ya que ¢” = 0. En general, los va-
lores de N,y N, se deducen a partir de pruebas in situ (véase seccién 11.8), o se
pueden tomar de la tabla 11.2 en relacién al angulo @', de resistencia al corte

con drenado. El valer de o es la presién efectiva de sobrecarga a la profundidad
del cimiento:

., =g, +LiyAz) (11.7)

En donde ¢ = intensidad de la sobrecarga superficial
Az = espesor de la capa
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El valor de ¥, es el peso unitario efectivo de cada capa de suelo y se determina
como sigue:

Sobre el nive] freatico: Y=y

Abajo del nivel freatico;
sin infiltracién: Y=Y~
con infiltracién vertical hacia arriba:  y'=y, -7, -iY,
con infiltracién vertical hacia abajo: ¥ =y, ~ ¥, +i7,

Donde ¥, = peso unitario del agua = 9.81 kN/m®
i = gradiente hidraulico del flujo de infiltracién

En los suelos sin cohesién con valores de ¢’ entre moderados y altos, la capaci-
dad de carga se reduce en forma sustancial, cuando el nivel fredtico esta situado
entre la zona que se extiende desde la superficie hasta una profundidad B por
debajo de la cimentacién. La figura 11.5 muestra los valores de 7" que se deben
usar en las ecuaciones {11.6) y (11.8) para varias posiciones criticas del nivel
fredtico. Aunque es posible calcular el efecto del nivel freatico a niveles interme-
dios, resulta mds simple y probablemente maés seguro suponer que se tendra la
posicion més alta.

Ejemplo 11.1 Un cimiento superficial largo de 2.5 m de anchura se debe desplantar a una
profundidad de 2.0 m en une arena compacta bien drenada que tiene las siguientes propie-
dades:

¢'=0 =34 y=I19.0kNIm’®

Calcular la carga segura por metro de longitud basada en la capacidad ultima.de carga y
aplicando un factor de seguridad igual a 3.0,

Primero se calcula 1a capacidad neta ultima de carga. Suponiendo que no hay sebrecarga
superficial adyacente al cimiento:

Ditnetas = y'DNqsq + % Y'BN‘IS‘J -rD

De la tabla 11.2: N, =294, N =345
De la tabla 11.3: s,=5,=10

En condiciones de buen drenado: ¥’ = y = 19 kN/m*

Por lo tanto, 19 X 20294 -1+ + X 19X 2.5 X 345

1899 kN/m?®

qu(neu'l =

Capacidad segura de carga, ¢, =g, .. /F+ D
= 1899/3 + 19 X 2 = 671 kN/m*

Carga segura por metro de longitud, @, = 671 X 2.5 = 1678 kN



11.9 Cimentaciones en pilotes

E] uso de cimentaciones en pilotes cuando se tienen terrenos malos o saturados
de agua tiene antecedentes prehistéricos. Las evidencias del uso de pilotes de

madera hechos con los troncos rectos de arboles y posteriormente pilotes de vi-
gas paralelas y de punta cénica, pueden encontrarse arqueolégicamente desde
las primeras civilizaciones hasta el tiempo presente. Los pilotes actuales utili-
zan las técnicas mas modernas de la ciencia y la teenologia, y algunas de ellas,
como las técnicas de disefio, son muy sofisticadas. Sin embargo, las razones ba-
sicas para usar pilotes, a diferencia de otres tipos de cimentacién, siguen sien-
do Jas mismas. A continuacién se mencionan algunos problemas de cimenta-
cién, los cuales se resuelven con sistemas de pilotes:

a) Cuando la capa de suelo con la capacidad de carga adecuada esta situada a
demasiada profundidad para el uso econémico de cimentaciones convencio-
nales.

b} Cuando una o varias capas de suelo situadas justo debajo de una estructura
son blandas o de mala compactacion.

¢} Cuando una o varias capas del suelo justo debajo de una estructura son de
naturaleza que va de moderada a altamente variable.

d) En lugares donde los estrates del suelo y en algunos casos la propia superfi-
cle estdn muy inclinados. ’

e) En lugares cerca de rios o de riberas donde la accién de la marea o de'las
.olas asi como la socavacion, pueden hacer variar la cantidad de material cer-
ca de la superficie,

f) Para estructuras que transmiten cargas altamente concentradas.

g) Para estructuras que transmiten cargas horizontales o inclinadas signifi-
cativas. )

h) Para obras que estructurzal o funcionalmente pueden ser sensibles al asenta-
miento diferencial.

El lector interesado en un tratamiento detallado de los tipos de pilotes y los mé-
todos para usarlos puede acudir a referencias relacionadas con la ingenieria de
la cimentacién, como Tomlinson (1986) o0 Whittaker (1976).
Desde el punto de vista del disefio y la construccién, los pilotes se clasifican en
dos tipos:
a) Pilotes hincados o de desplazamiento, que por lo general estan preformados
antes de ser hincados o martillados en el terreno.
b) Pilotes de perforacién o de reemplazo, que requieren contar con una perfora-
cién en la cual se forma el pilote, por lo general con concreto reforzado.

Armstrong (1873) publicé una guia tabular muy itil para la seleccién de tipo
de pilote.

Otro método para clasificar los pilotes se basa en la forma en que se deriva su
capacidad de carga:

Pilotes de punta (Fig. 11.18a). En este caso el pilote actia como una columna
con confinacién lateral, y la carga se transmite hacia la punta mientras que el
suelo resiste con su capacidad de carga.
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Figura 11.18 Capacidad de carga de los pilotes
(a) De punta, (b) de friccion, (¢) combinacion: punta y friccion

Pilotes de friccion (Fig. 11.18b). En este caso, ia carga se transmite al suelo a tra-
vés de la adherencia o de la resistencia a la friccién a lo largo del fuste de los pilo-
tes. Los pilotes de friccién puros tienden a ser muy largos, puesto que la capacidad
de carga es una funcién del drea del fuste en contacto con el suelo. En los suelos
sin cohesidn, como las arenas cuya densidad va de intermedia a baja, los pilotes de .

nivel
del agua
viento
———i
tensign b compresion
tal {b} ic)

Figura 11.19 Tipos especiales de pilotes
(a) Pllotes de tension, (b) pilotes inchinados, (c) pitlotes de corte
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friccién suelen usarse para aumentar la densidad, por tanto, la resistencia al corte.

Sin embargo, en la mayor parte de los casos, la capacidad de carga depende tanto
de la punta como de la friccién del fuste (Fig. 11.18b). Algunos otros tipos de pilotes
para problemas especializados son pilotes de tensién (Fig. 11.19a), por ejemplo, para
prevenir el derrumbe de edificios altos; pilotes inclinados (Fig. 11.19b), por ejemplo,
instalaciones en puertos y en rios; y pilotes de corte (Fig. 11.19¢), por ejem-
plo, para resistir fuerzas o movimientos horizontales.

Desde el punto de vista del disefio es muy conveniente dividir los pilotes en
dos clases: hincados y de perforacion, puesto que el enfoque para obtener el va-
lor para la capacidad de transmisién de carga es bastante diferente para ambos.
Para pilotes Aincados se usan férmulas dindmicas y para pilotes de perforacién
se usan formulas estdticas. Las férmulas estdticas también pueden usarse para
pilotes hincados, en especial cuando se trata de suelos sin cohesion.

11.10 Férmulas dinamicas para el cdlculo de pilotes

La resistencia dltima estdtica de los pilotes se predice a partir de la dinamica de
la propia operacién de hincar ios pilotes. La energia cinética impartida por el
martillo se iguala al trabajo realizado por el pilote en su penetracién en el suelo.
Energia cinética neta = trabajo realizado durante la penetracién .

Basicamente, para un martillo de peso W, que cae desde una altura & y causa
" una penetracién s, la carga de resistencia puede obtenerse a partir de:

" W, - (pérdidas de energia) = R,

" Las pérdidas de energia pueden ser debidas al'rebote del martillo, a 1a compre-
sién de los pilotes o de las cabezas de los mismos, a la friccion, al calor y a la de-
formacién causada en el suelo. Se han propuesto varias férmulas para tomar en
consideracién todes estos efectos. Cada caso particular con una ecuacién especi-
fica, tiene su propio grado de confiabilidad; pero en todos los casos, en especial
cuando se trata de suelos sin cohesién, los resultados deben correlacionarse con
pruebas de carga estatica adecuadas. Ramey y Johnson (1979) publicaron los re-
sultados de un estudio en el cual se comparan los datos de pruebas de carga en
forma estadistica con las capacidades de transmisién de carga que se predicen
para cinco de las férmulas mas comunes.

11.11 Ecuaciones de capacidad estdtica para el cdlculo de pilotes

El enfoque estatico para el diseiio de pilotes es muy parecido al que se utiliza en
las cimentaciones poco profundas. Es decir, se aplica la teoria elasticoplastica
convencional, haciendo uso de los paridmetros de resistencia al corte con o sin
drenado de los suelos. Las diferencias principales se deben a que el suelo en la
base y a lo largo del fuste est4 bastante por abajo de la superficie del terreno.
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Se considera que la capacidad ltima de carga de un pilote individual es la
suma de sus resistencias de punta y de fuste movilizadas por la carga aplicada;

Q,=Q,+Q,-W (11.37)
=Ag,+2Aq, - W

Donde A, y A, = dreas de la punta y del fuste respectivamente

g, = capacidad neta idltima de carga del suelo en el extremo del
pilote

g, = adherencia movilizada o resistencia a la friccién a lo largo
del fuste

W = peso del pilote — peso del suelo reemplazado

= 0.257d°L(y, - 7)

d = didmetro del pilote

L =long. del pilote

%, = densidad media del pilote

Obsérvese que W es despreciable en la mayoria de los casos, especialmente cuan-
do los pilotes son de madera, pero es considerable en el caso de pilotes de acero.

Suelos sin cohesién

La capacidad dltima de carga de las arenas depende de manera primordial de su
densidad relativa, pero cuando se hinca un pilote se produce un efecto de aumen-
to de D_. Como esto puede tener un efecto significativo en las subsiguientes pro-
piedades de resistencia al corte, la prediccién de la capacidad de carga usando
parametros medidos antes de hincar el pilote, suele ser dificil. En tales casos, es
esencial la correlacién con los resultados de pruebas de carga.

La capacidad neta dltima de carga en la base del pilote es:

a,=oN, (11.38)

Donde o, = presién efectiva de sobrecarga en la base
N_ = factor de capacidad de carga

Meyerhof (1976) y Berezantsev et al (1961) han obtenido valores de N_ que se co-
rrelacionan bastante bien con los limites aceptables de asentamiento (Fig. 11.20).

E] término de resistencia friccionante comprende el area del fuste enterrada,
multiplicada por la friccién promedio en la superficie del fuste, sumada para una
serie de estratos. Para un estrato dado, la resistencia por friccién en la superficie
esté determinada por:

q, =Ko tand= f.o (11.39)

Donde K, = coeficiente de presion de tierra, dependiente en alto grado de la den-
sidad relativa del suelo
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Figura 11.20 Valores de N, para férmulas de pilotes (Tomado de Berezantsev y cols.,1961)

o, = presién efectiva promedio de sobrecarga en el estrato .
& = dngulo de friccién entre el pilote y el suelo i

Las resistencias de friccién en la base y el fuste no se desarrollan en forma li-
neal con la profundidad por debajo de ciertas profundidades. Esto se debe pro-
bable y principalmente a efectos de béveda en el suelo, que se relacionan con
su densidad y compresibilidad relativas. Por lo tanto, se recomienda que la
presién efectiva de sobrecarga [en las Ecs. (11.38) y (11.39)] se calculen en for-
ma lineal con la profundidad tan sélo hasta una profundidad limite (z;) y en
adelante se supongan constantes a mayores profundidades. En la figura 11.21
se dan valores de z; que se correlacionan aproximadamente con la densidad re-
lativa (D, %}y ¢

Cuandoz<z: o
Cuandozz2 z: o

La tabla 11.9 muestra valores empiricos sugeridos para K, 5y el valor combinado
0, para pilotes de concreto y de acero en arenas. Puesto que en la practica es difi-
cil obtener muestras inalteradas para pruebas de corte en el laboratorio, por lo ge-
neral se obtienen valores empiricos de ¢’ a partir de pruebas de carga o in situ.
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Figura 11.21 Intluencia de la protundidad
{Segun Burland y Burbridge, 1985)

Tabla 11.9 Coeficientes de friccion en la superficie del pilote

K, & p,tan &
p'= 25° p'= 40°

Pilotes de concreto
Arena suelta 1.0 0.34 0.58

0.75¢"
Arena densa 2.0 0.68 1.15
Pilotes de acero
Arena suelta 0.5 0.18

20°
Arena densa 1.0 0.36

Capacidad de carga de pilotes con valores N de pruebas estdndar de penetracion

Meyerhof (1976) ha producido correlaciones entre las resistencias de base y fric-
cién, y valores N (Tabla 11.10); se recomienda que primero se normalicen los va-
lores N con respecto a una presién de sobrecarga (a nivel de medicidn) de 100
kN/m?, con el siguiente factor de correccién:

Cyp = 0.77 log(1920/0.) (11.40)
En donde o, = presidn efectiva de sobrecarga a la profundidad de la medicién

Capacidad de carga de pilotes empleando valores de resistencia al cono

Debido a ia variabilidad inherente a los depésitos de arena, es necesario determi-
nar un promedio de las resistencias medidas al cono sobre y abajo del extremo
del pilote. Heiinen (1974) ha sugerido un método para hacerlo:
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Capacidad tltima de carga del extremo, @, = g 4, (11.41a)
Endonde g, =3(g., - T.s) {11.41b)
y g., = valor promedio minimo de ¢, debajo del extremo del pilote y

hasta una profundidad bajo el extremo entre 0.7d y 4.0d (calcu-
lada en una serie de tanteos)

g., = valor promedio de g, entre la profundidad del extremo del pilo-
te y 8d arriba de él.

La costumbre tipica en Holanda es establecer valores limite para g, relacionados
al valor que se calcula empleando las ecuaciones (11.41a y b) y la historia de es-
fuerzos del suelo; los valores limite recomendados {Kamp, 1977) se dan en la fi-

gura 11.22.
Aungue se puede calcular la resistencia del fuste a partir de valores de fric-

cién lateral local, se pueden tener estimaciones mas exactas a partir de resisten-
cias al cono.

Resistencia tltima del fuste, @, = S Tq rdAL (11.42)

Donde L = longitud empotrada

y S, = coeficiente que depende del tipo de pilote; los valores recomendados
son 0.005 a 0.012 para pilotes de desplazamiento de madera maciza,
concreto precolado y de acero, y 0.003 a 0.008 para pilotes de acero
de extremos abiertos

Tabia 11.10  Capacidad dltima de carga de pilotes y valores N de pruebas de penetracién gs-

tandar
Tipo de pilote*® Tipo de suelo Resistencia ultima  Resistencia ultima
de la base del fuste )
q, (kN/m") q, {kN/m®)
Hincados Arena gravosa 40 (L/d)N
Arena > 400N
2N
Limo arenoso 30 (LN
Limo (ML) . 2 300N
Barrenados Gravay 13 (L/d)N
Arenas > 130N
N
Limo arenoso 10 (L/d)N
Limo (ML) z 100N

donde L = iongitud empotrada
d = diametro del pilote
N = valor Ncerca del extremo del pilote

N = valor promedio N a io largo de la longitud empotrada
“Para pilotes cuya conicidad sea mayor del 1%, agregar el 50%. Segun Meyerhof (1976).
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Figura 11.22 Valores limite de capacidad de carga de extremos de pilotes en arenas y gravas
(Segun te Kamp, 1977)

Pilotes aislados en suelos cohesivos

Son varios los factores que se conjuntan para reducir la resistencia al corte y la
consecuente adherencia alrededor del pilote, entre éstos se encuentran el remol-
deo, reblandecimiento debide al agua en la perforacién o proveniente del concre-
to fresco, o bien por infiltracién del agua en los poros del suelo. Es comin supo-
ner que existen condiciones sin drenar en el momento en el que se produce la
carga, pero estudios recientes han demostrado que la disipacién del exceso de
la presién del agua en los poros se produce con bastante rapidez. En este caso,
en el momento en que el pilote tiene su carga completa, las condicienes pueden
estar mas cercanas a las de drenado total. Burland (1973) sugirié un método
para aplicar un analisis de esfuerzos efectivos usando coeficientes empiricos.

La capacidad de soporte de la punta todavia esta relacionada con la resisten-
cia al corte sin drenar, c:

g, =c, N, (11.43)

Donde N, = valor de Skempton, esto es, 9.0 cuando L/B > 4, 0 6.75 para arcillas
fisuradas como la London

Sin embargo, la friccién en la superficie del pilote se expresa en términos del es-
fuerzo efectivo:

g, =Ko, tané= fo, (11.44)
[véase la Ec. (11.39)]

El valor de K, depende del tipo de suelo, del método de colocacién del pilote y la
historia de los esfuerzos del suelo.

Las correlaciones con las pruebas de carga han demostrado que para arcillas
blandas, B, queda dentro de un intervalo estrecho de valores (0.25 a 0.4), inde-
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pendientemente del tipo de arcilla. Para una arcilla rigida preconsolidada, se
presenta una situacion mds compleja debida en gran parte a la dificultad para
estimar K, que varia con la profundidad. Skempton y otros han mostrado que,
por ejemplo, con una arcilla London, K, puede ser hasta de 3 cerca de la superfi-
cie, disminuyendo a menos de 1 a profundidad de més de 30 m.

Es posible obtener un valor de §, més bajo suponiendo que § = ¢, y que
K,=1-sen ¢}, con lo que:

B, =(1-sen p)tan g, (11.45)
Dende @) = Angule drenado para la resistencia al corte de suelo remoldeado

Sin embargo, las pruebas llevadas a cabo con pilotes hincados en arcilla London
muestran valores de £, en el intervalo de 0.8 a 1.0. Esto parece indicar que resul-
ta razonable continuar usando valores conservadores de §, hasta que existan
métodos para obtener mediciones confiables de K.

Friccién negativa en la superficie del pilote

Cuando los pilotes se hincan a través de una capa de material de relleno que se
compacta a un ritmo lento o que se consolida debido a su propio peso, o bien
cuando las capas que estin por debajo de un relleno se consolidan bajo el peso
del propio relleno, se ejerce un arrastre hacia abajo sobre el fuste del pilote (Fig.
11.23). Por consiguiente, la friccidon entre la superficie del pilote y el suelo actiia
en direccién descendente, con lo cual se incrementa la carga en el pilote, A'medi-
da que continida la consclidacién, la magnitud de la friccién negativa en la su-
perficie del pilote aumenta, puesto que la presién efectiva de sobrecarga o va
resultando més alta a medida que se disipa el exceso de presién de poro. Esto es

-
L // 5
/, /
EE—— //
Reiieno — --
se tonsohda bagp h "q
su propio peso J J N
B
Arcifia blanda ;'_ ) ,iz'
P S -]
- et - T o
56 consoida Tw %g g
bajo 8l peso —-——-‘i H-— . =
del relienc __ag
- - - e
T ii"-:—uz
Capapomanta .- - f o . =
e o dura ':._:‘;-__ =0 .E g2 ‘.(
cae
q K]
M~ 328 2
by *

v
EN

Figura 11.23 Friccion negativa en ia superficie del pilote
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contrarrestade hasta cierto grado por la reduccién de la presién efectiva de so-
brecarga debida a 1a transferencia de la carga al pilote. Burland (1973) propuso
que el valor apropiado de £ era 0.25, cuando menos para los propésitos prelimi-
nares de disefio, en las arcillas normalmente consolidadas.

La expresién general para la capacidad de carga de un pilote sometido a una
friccidén negativa en su superficie es:

Q + LgAg, = g,A, + £q,Agp (11.46)



CAPITULO 9

Estabilidad de taludes

9.1 Movimientos en taludes naturales y artificiales

Las masas de suelo o rocas con superficie inclinada o talud (superficies no hori-
zontales) pueden ser el resultado de la accién de agentes naturales o bien cons-
truidas por el hombre; en la figura 9.1 se incluyen algunos ejemplos. Todos los
taludes tienen una tendencia inherente a degradarse a una forma maés estable
{en dltima instancia, a una superficie horizontal) y, bajo este punto de vista, la
inestabilidad equivale a la tendencia a moverse y la falla es el movimiento real
de masas. Las fuerzas que causan la inestabilidad son la gravedad y la infiltra-
cién, mientras que la resistencia a la falla proviene de la geometria del talud v
de la resistencia al corte de las rocas y el propio suelo.

El movimiento de masas puede darse como resultado de una falla al corte a lo
largo de cierta superficie interna, o bien cuando una disminucién general del es-
fuerzo efectivo entre las particulas causa una licuacién total o parcial. Existe
gran variedad de tipos de movimiento (fallas); para nuestros propésitos, convie-
ne clasificarlas en tres categorias:

Taludes
NATURALES ARTIFICIALES
Desgaste Acumuacion Consinuidos Contados
o corte o deposicion
lormas y taludes  laderas y taludes

rraplenes

en valles detriticos ley presas excc:\g%?o‘r(ies
sin sopone
acantiados taludes de pilas de

costeros deslizamento escombros
y de rios y de flujo

Figura 9.1 Taludes naturales y artificiales
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deslizamiento no es totalmente aleatorio, por lo contrario, existen modelos defi-
nidos. Por ejemplo, cuando el dngulo de friecién es mayor a 3°, el circulo critico
casi siempre pasa a través del pie del talud. Este es también el caso cuando,
cualquiera que sea el valor de ¢, el dngulo del talud es superior a 53° (Fig. 9.16).

La figura 9.17 muestra una gréfica a partir de la cual se puede tener un primer
centro de tanteo, para condiciones homogéneas sin drenado. Los valores de Y /H y
X /H se encuentran en correspondencia con el 4ngulo £ de la pendiente, siendo

X = la distancia horizontal desde el pie hasta el centro del circulo

<

Y, = distancia vertical desde el pie hasta el centro del circulo

Por lo tanto, se puede hacer que el primer centro para tanteo sea el centro del
primer grupo de nueve centros de tanteo. Después de evaluar los factores de se-
guridad, se escogen en forma téctica nuevos centros, de acuerdo con la tendencia
de los valores minimos. También se pueden incorporar variaciones en el radio
durante los cdlculos. En general se emplean técnicas simples de graficado y deli-
neado en coordenadas, para localizar el circulo mas critico.

Cuando por debajo del talud hay una capa mas dura o mas rigida de roca, la
profundidad del circulo de deslizamiento critico esté limitada (Fig. 9.18). De he-
cho, el circulo mas critico puede tocar a la superficie inferior mas dura.

9.9 Método del niimero de estabilidad de Taylor

En 1948, D. W. Taylor propuso un método simple para determinar el factor de

seguridad minimo para un talud en un suelo homogéneo. Mediante el andlisis de

esfuerzo total basado en el método del circulo de friecién (ignorando la posibili-,
dad de grietas de tensidn), obtuve una serie de curvas que relacionan un nime-,
" ro de estabilidad (N} con el angulo del talud 8.

Considérese la expresidn basica en el andlisis de esfuerzo total, .

¢,RL

F= (de la Ec. 9.12) *
Wd

la) bl

Figura 9.16  Factores que afectan a la localizacion de circulo critico
(a) A traves del pie cuando ¢ > 3" o f> 53° (b) enfrente det pie cuando
@<3%y g <53°
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4

3

2

1 N X

0 L

1] 10 20 30 40 50 60
&ngulo de la pendiente §°

Figura 9.17  Ubicacion del circulo critico en primer tanteo
Obsérvese que L « Hy W o yH* 0 seaque L = KHy W = K, yH*

¢, RHK,

Entonces, F= -}/}:I_zK;E

El nimero de estabilidad depende de la geometria del circulo de deslizamiento ¥
puede definirse como:

_Kd o,
" KR FyH
Lo que da, F = —* (9.15)
NyH

O, puesto que,¢_, =c /F,elc

mob maob

necesario es = NyH

Los valores de NV estdn relacionados con el Angulo del talud g, el 4ngulo de 1a rests-
tencia al corte p_ y el factor de profundidad D, como se muestra en las gréficas de
las figuras 9.18a y b. Para angulos de pendiente mayores que 53°, el eirculo critico
pasa a través del pie de |2 pendiente ¥ se usa la grafica de la figura 9.18b, Para
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angulos de pendiente menores que 53°, el dngulo critico puede pasar frente al pie
y se usa entonces la grafica de la figura 9.18a. Cuando se restringe el circulo eriti-
co a pasar por el pie, se deben usar las lineas gruesas interrumpidas de la grafica.
El valor de n, que da el punto de emergencia de] circulo critico frente al pie, se
puede obtener mediante las lineas delgadas interrumpidas.

Ejemplo 9.7 Un corte en una arcilla saturada tiene una profundidad de 10 m. A una pro-
fundidad de 6 m bajo el piso del corte se encuentra una capa de roca dura. La arcilla tiene
una cohesién no drenada de 34 kN/m® y un peso unitario volumétrico de 19 kN/m’. Caleu-
lar la pendiente segura mdxima que proporcione un factor de seguridad de 1.25 respecto a
una falla cortante a corto plazo.

4
0'191 2 3
p=63°" | 0.181
0.18 b= 5 ?E_——'
< 1.‘.’ - “'-L /
by ‘ el
0.17 -"", '_5/ o \_-.\_ ] ‘\\
/1 N y S L "~ 255
{ |l = - .\0; \\9‘ S
1 / \\ \3) ]
0 16 LY . .Y /
. Z]' - — e —y \\ /
& A
\‘ \,:) \\ .
0sf—Af el > 3 ’
hY
3| T \l/ . A% N
(4] li- \ &
] \ /’"-—_—\_\_ S
0.4 2 . . —
\ y -
\ 37
VAR
0.13 o 4

/

0.n s - .
Y _ N n
/ / Caso A: usar las lineas Henas para N

nidmero N'de establlidad

o
—
[2%)
——
\
-
II”U
™
N
W
~

y las lineas interrumpidas
cortas para n

0.10

0.09

Caso B: sépa ci)osque pasan
por al pie. Usar las lineas
0.0:31 interrumpidas targas para N

(a) .
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0.30
0.25
Q
o :E- 0.20 1
0.1810=m e __—.'.Erpjg,—/ / ‘\Qo
o - -t
] o 47 L= F - // /
he) Y P D-Lg R il P )
% 0‘15'_/,, /o_’_’\g‘:‘;, \6 ”’A //L//// g_/
I P78 e A Tt £
z l,’ ’/4/\?/6’/0/; 0’// ”‘/// %
g OlOr—f-L" SVl A s €3 ////
) ) s -~
g l’l ’,///” €3 ///
17
£ Wit/ /02 f/
‘::' 0.05 l.l".r/_A " ‘
Wrs A7 /
A
’ /
4 /A
0 10 20 30 40 50 60 70 80 0
- Angulo de ia pendiente B (grados)
Figura 9.18  Graficas del nimero de estabilidad de Taylor
{a)Caso @, =0, (b} caso ¢> 0
Con referencia a la figura 9.18a,
H=10m y DH=16m D=15
¢ 34
Niimero de estabilidad requerido, N = - =0.143

125y H 125 x 19 x 10

El punto en la figura definido por D = 1.5 y N = 0.143 est4 asociado a un dangulo §= 18°.
También, en el diagrama se lee, n = 0.2
Por lo tanto, el circulo saldra 2.0 m frente al pie.

Ejemplo 9.8 Un corte en un suelo cohestvo tiene un talud con un dngulo de 35° v una altura
vertical de 8 m. Usando el método de niimero de estabilidad de Taylor, determinese el factor
de seguridad para la falla al corte en los siguientes casos:

a)

b)

a)

b)

c, =40 RN/m?® o, =0 y=18 kNIm® Desgrande
c,=40kN/m?® ¢ =0 y=18kN/m’ D=15

Cuando D es grande, b <53° y ¢, = 0; entonces, N = 0,181

40

——— =15
0.181 x 18 x 8

Factor de seguridad, F =

ParaD =15, f=235"y p, = 0; entonces, con la figura 9.18b:
N=0168 y n=06

40
Factor de seguridad, F = ——w—-——=

0.168 x 18 x 8 165
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Asi la presencia de la capa mas dura define al modelo de falla con un circuio critico mas
pequefio, y por lo tanto el factor de seguridad es mayor, y el punto de emergencia (nH)
de este circlo serd 0.6 X 8 =48 m.

9.10 Anadlisis de esfuerzo efectivo- método de las dovelas

Los analisis de estabilidad deben llevarse a cabo en términos del esfuerzo efecti-
vo en problemas en los que hay cambios en la presién de poro, tales como terra-
plenes ya existentes y almacenamientos o bancos de escombros; también sirven
para estimar la estabilidad a largo plazo de taludes y, en el caso de arcillas pre-
consolidadas, para condiciones inmediatas y de largo plazo. Debido a las varia-
ciones de los esfuerzos a lo largo de la superficie de deslizamiento de prueba, la
masa deslizante se considera como una serie de dovelas. Se selecciona un circulo
de deslizamiento de prueba con centro en O y radio R (Fig. 9.19) y, por conve-
niencia, la distancia horizontal entre los dos extremos A y B se divide en dovelas
de anchuras b iguales.
Las fuerzas que actiian sobre una dovela de 1 m de longitud son como sigue:

W = peso del cuerpo de la dovela = yhb

N’ = fuerza efectiva normal de reaccién en la base de la dovela

T = fuerza cortante inducida a lo largo de la base

=Wsen a
R,y R, = fuerzas impuestas en las caras laterales de las dovelas, provenientes
delas dovelas adyacentes, que pueden resolverse en:

E|y E, = fuerzas normales interdovelas
X, y X, = fuerzas tangenciales interdovelas

(b

la)

Figura 9.19  Método de las dovelas
(a) Division de la masa deshzante, (b} fuerzas en una dovela
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3.5 Compactacion de suelos

El proceso de compactacion produce un aumento de la densidad del suelo, con lIa
consiguiente reduccién del volumen aire-vacios, pero sin que se modifique el vo-
lumen del agua. Esto se suele llevar a cabo por medios mecanicos, tales como ro-
dillado, apisonado o vibrado. En la construccién de bases de carreteras, pistas,
presas de tierra y terraplenes, el suelo se coloca en capas de espesores especifi-
cos, compactando cada capa hasta una especificacién relacionada con el tipo de
equipo que se usa. En la tabla 3.2 se incluye una lista comparativa de los tipos
comunes de equipos de compactacion.

Tres son los objetivos principales que se buscan con la compactacién de los

suelos, que son:

Tabla 3.2 Seleccion de equipo de compactacion

Tipo de equipo

Adecuado para

No adecuado para

Rodillo liso

Rodillo de cuadros

Rodilio de pata de cabra
(rodillo pison)

Rodille neumatico

Rodillo vibratorto

Placas vibratonas

Martinete mecanico
© bailanna

Arenas y gravas bien
graduadas; fimos y
arcillas de haja
plasticidad

Arana y gravas bien graduadas;
rocas suaves, suelos cohesivos
pedregosos

Arenas y gravas con mas
de 20% de finos; ta mayor parte
de tos suelos de granos finos

La mayor parte de los suslos
de granos gruesos y finos

Arenas y gravas sin finos;
suelos humedos cohesivos

.

Suelos con hasta 12—-15% de
finos; areas confinadas

Relieno de zanjas; trabajos
en areas pequefas
0 de acceso restringide

Arenas uniformes; arenas
limosas; arcillas blandas

Arena uniforme; arenas con
limo; arciltas con limo

Sueios de granos
muy gruesos; gravas
sin finos

Arciita muy blanda; suelos
de consistencia muy variable

Limos y arcillas;suglos
con 5% o mas de finos;

suelos secos

Trabajo de alto volumen

Trabajo de alto volumen
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En el calculo del peso del cuerpo y otras fuerzas, deben incluirse los efectos de 15
sobrecarga en la superficie.

En el punto de equilibrio limite, el momento actuante total quedar4 balancea.
do exactamente por el momento resistente de la fuerza cortante movilizada totg)
a lo largo de AB.

Y 7ulR =3 iR = 3 W sen aR

Zrd
, Lo que da F= m
Ahora, en términos del esfuerzo efectivo, .,=¢’+ ¢ tan ¢’
¥ td=cl+ N'tan ¢’ -
Zc'l + TN tan ¢
Por lo que, F = TW s @

o bien, si el suelo es homogéneo,
Fo ¢'L,. + tan ¢'ZN’
LW sen a
Donde L, = longitud de arco AC = 6R

(9.16)

La forma de obtencién de los valores de N’ es de gran importancia. Se han suge-
rido varios métodos, algunos bastante simples y otros mucho mas rigurosos. Es-
tos iltimos producen las estimaciones mads precisas, pero sélo son posibles si se
cuenta con computadoras. Se puede contar con una solucién légica combinando
un método simple con un aumento del factor de seguridad.

Método de Fellenius

En este método se supone que las fuerzas entre las dovelas son iguales y opues-
tas, por lo que se cancelan entre si, esto es, E, = E, y X, = X,. Con esto, sélo es
necesario resolver las fuerzas que actilan en la base de la dovela, por lo que:

N =Wcos a—ul
= yhbcos a-ubseca ([ = bsec a)

¢ bien, haciendo u = r yh
N'= yhicos a—r sec adb

03 N =yby hicos a-r, seca)
Entonces, sustituyende en la ecuacidén (9.13):

F c¢’L,. + vb tan ¢>’).‘.h(cos @ - r, sec a')
- IW sen o

{9.17)

El niimero de dovelas consideradas no debe ser inferior a cinco, y es obvio que un
nimero mayor produce una mucho mejor estimacién de F. Aun asi, este método

tiende a producir un valor de F que puede tener defecto hasta de 50%. También
pueden producirse errores cuando r_ es alta y el circulo es profundo o su radio es
bastante pequefio. En tales casos, resulta preferible aplicar el método de Bishop.

L 2N
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a)} Reducir la relacién de vacios, por tanto, la permeabilidad del suelo (esto tam-
bién produce el efecto de controlar la absorcién de agua y los consiguientes
cambios de contenido de humedad).

b) Incrementar la resistencia al corte, con lo que se aumenta la capacidad de
carga del suelo.

¢) Lograr que el suelo sea menos susceptible a los cambios de volumen, por tan-
to, a la tendencia a sufrir asentamientos bajo carga o por la influencia de vi-
braciones.

La efectividad del proceso de compactacién depende de varios factores:

a) Naturaleza y tipo de suelo (esto es, arena o arcilla; uniforme o de buena gra-
duacién, plastico o no plastico).

b) Contenido de humedad en el momento de colocar el suelo.

¢} Compactacién maixima posible con e] suelo consideradeo.

d) Compactacién maxima posible en las condiciones de campo.

e) Tipo de equipo de compactacién que se use.

Relacién densidad seca maxima/contenido de humedad

El estado de compactacién de un suelo puede medirse de manera conveniente
usando la densidad seca, cuyos valores estan relacionados con el contenido de
humedad. A} afadir agua a un suelo seco se forman peliculas de agua adsor-
bida alrededor de la particula. A medida que las peliculas de agua adsorbida
incrementan su espesor, las particulas quedan lubricadas y tienden a empa-
carse mas cercanas unas de otras, con lo cual aumenta la densidad. Sin em-
bargo, al llegar a un cierto punto, las peliculas de agua adsorbidas empiezan
a empujar a las particulas separandolas, por lo que al seguirse aumentando
la humedad, la densidad disminuye. Por consiguiente, la densidad seca mdxi-
ma se presenta con un contenido optimo de humedad, tal como lo muestra la
figura 3.5.

Para evaluar el potencial de compactacién de un suelo se usa uno de cualquie-
ra de los tres ensayos estandar de laboratorio, tal como se detallan en el BS 1377
{1975) y se resumen en la tabla 3.3. El métode de prueba consiste esencialmente
en colocar el suelo en un molde apropiado ya sea en tres o cinco capas iguales,
cada una de las cuales se somete a un grado especifico de energia de compacta-
cién. Después de compactar la capa final, se determina la densidad total del sue-
lo en el molde y se toma una muestra para analizar su contenide de humedad.
Después se retira el suelo del molde, se vuelve a mezclar con una cantidad adi-
cional de agua y se repite el procedimiento. Debe llevarse a cabo un total de
cuando menos cinco pruebas para cada tipo de suelo. Inicialmente, el suelo se
seca al aire y se eliminan las particulas mayores de 20 mm.

La densidad seca se calcula a partir de los valores de la densidad total y del
contenido de humedad (véase la Ec. 3.14),

Pa=p/(1+m)
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Figura 3.5 Grafica de densidad seca/contenido de humedad

y con una grafica (Fig. 3.5) de la densidad seca/contenide de humedad. Con
esta curva, se determina la densidad seca mdxima para el grado de compacta-
cién utilizado. También se reporta el valor de contenido de humedad que co-
rresponde a la densidad seca maxima, que recibe el nombre de contenido épti-

mo de humedad.

La densidad seca maxima posible cen un contenido de humedad determinado,
recibe el nombre de densidad seca de saturacion, que es el estado en el cual el
suelo tiene cero aire en los poros, esto es, A = 0. Para valores de A, > 0, la densi-
dad seca maxima alcanzabie estd dada por la siguiente expresion:

oGP a4 (3.26)
p"-l+mG5 T ’

que se obtiene considerando la muestra de suelo modelo que se ilustra en la figu-
ra. 3.6, en la cual:

Volumen total V=V _+V_+V,
Sustituyendo y transpeniendo:

V(1-A4)=V(1+mG)
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Tabla 3.3 Prueba de compactacion segun las normas britdnicas (BS)

Nombre comun de la prueba

Prueba Proctor Prueba AASHTO Pruaba de martifio
modificada vibrador
Designacion BS Método de 2.5 kg Método de 4.5 kg Método de
martillo vibrador
Suelo: cantidad 5 kg Skg 25kg
tamafio 20 mm 20 mm _ 37.5mm
Molde: volumen 1000 cm® 100 cm? 2305 ¢m?
didgmetro intemo 105 mm 105 mm 152 mm
altura 115.5mm 115.5 mm 127 mm
Apisonador: masa 2.5kg 45kg Martillo vibrador
diametro de la 50 mm 50 mm de 145 mm de
superficie diametro
caida 300 mm 450 mm
Num. de capas 3 5 3
Num. de golpes por capa 27 27 Vibracién durante 60 s .
\% 1- A
Lo que da S el 2
: V 1+ mG,
3 V.G,p. o
Ahora, Pe=—v o
G,p
Entonces, =—"(1-A) .E.D.
< 1+ mG, v Q
Masas Volimenes
Aire ‘rv. = AV 1
T +
V. =
V.. mG,V,
Y Jr v
V,G,p. v,
1 SRRICONIN S SR §

Figura 3.6
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Para obtener una estimacién del contenido de aire en los poros del suelo, a la
grifica de densidad seca/contenido de humedad (Fig. 3.5), se le adiciona un con-
junto de curvas que representan 0, 5% y 10% de aire en los poros. Un aumento
del esfuerzo de compactacién produce una densidad seca mAaxima mds elevada
con un contenido éptimo de humedad mas bajo, quedando la relacién de aire en
los poros casi invariable (Fig. 3.7).

2.00
aire en los poros
10% 5% 0%
vooN N
\ v
1.90 \ \ \
\
5
= 1.80F
0o
2
; marinete
o
=
[+
[a]
\
1.601 . \ AR
martinete vy
de 2.5 kg AT Y
A A \
L 1 L

1 i 1 1
6 8 10 12 14 16 18 20 22
Contenido de humedad (%)

Figura 3.7 Efecto de diferentes esfuerzos de compactacion en la curva g /m

Ejemplo 3.9 En una prueba de compactacién BS, se obtuvieron los siguientes datos:

Contenido de humedad (%) 5 8 10 13 i6 19
Densidad total (Mg/m®) 187 204 213 220 216 2.09

G, =2.70

a) Trdcese la grdfica de densidad seca con respecto al contenido de humedad y determinen-
se con ella la densidad seca mdxima y el contenido éptimo de humedad.

b) Usando las mismas coordenadas, trdcense las curvas p,/m para cero y 5% de aire en los
poros, para determinar el contenido de aire en los poros a la densidad seca mdxima.

a) Conlaecuacion (3.14): g, = p /(1 + m)

Contenido de humedad (%} 5 8 10 13 16 19
Densidad seca (Mg/m®) 1.78 189 194 195 1.86 1.76
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b)

Al graficar estas cifras se obtiene la curva que se muestra en la figura 3.8

De acuerdo con la curva: densidad seca maxima

1.96 Mg/m’®

contentido éptimo de humedad 11.9%

Usando la ecuacion (3.26), las densidades secas correspondientes a 0 y 5% de aire en los
vacios seran:

Contenido de humedad (%)

10 12 14 16 18 20
pycuando: A =0 213 204 196 189 182 175
A, =5%202 194 186 179 173 1.67

Graficando las dos curvas (Fig. 3.8) e interpolando en el valor g,
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Coagulacion y Flocu laciéon
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Se llama coagulacién - floculacién al proceso por el cual las
particulas se aglutinan en pequefias masas, con peso
especifico superior al del agua, llamadas floc. Dicho proceso se

usa para:

- Remocién de turbiedad organica o inorganica que no puede
sedimentar rapidamente.

« Remocidn de color verdadero y aparente.

. Eliminacién de bacterias, virus y organismos patégenos susceptibles
de ser separados por coagulacion.

 Destruccidn de algas y plancton en general.

. Eliminacidon de substancias productoras de sabor y olor en algunos
Csos precipitados quimicos suspendidos en otros.
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Los coagulantes se pueden clasificar en dos grandes grupos y
ambos basicamente actuan como polimeros ademas de la
carga electrica que poseen:

 Los polielectrolitos o0 ayudantes de coagulacion. Las
cadenas poliméricas estan ya formadas cuando se los agrega
al agua.

+ lLos coagulantes metalicos. La polimerzacion se inicia
cuando se pone el coagulante en el agua, después de lo cual
viene la etapa de adsorcion por los coloides presentes en la
fase acuosa.

-
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Polielectrolitos

Se utiizan como coagulantes o como ayudantes de
coagulacion. Los polielectrolitos son una serie de compuestos
organicos muy variados en su estructura quimica, como
derivados del almidén y la celulosa, materiales proteinicas
comerciales.

Quimicamente son polimeros de alto peso molecular (104 - 107)
con un gran numero de sitios activos en sus largas cadenas
organicas, que pueden ser lineales o con brazos, compuestos
de un solo tipo de monémero o de varios tipos, pero, en todos
los casos, forman macromoléculas de tamano coloidal.

N
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Los polielectrolitos se clasifican de acuerdo con su carga en

anionicos y cationicos, segun que los grupos ionizables que
posean sean negativos o positivos. También pueden ser no
i6nicos, cuando no poseen grupos ionizables.

N
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La ventaja de los polielectrolitos radica en que cuando las
particulas no pueden aproximarse por las fuerzas de repulsion

creadas por la doble capa, la gran longitud de las cadenas
polimétricas, permite unir los coloides entre si por energia
quimica, en condiciones en las cuales no hubiera habido
normalmente coagulacion. Esta reaccidn es generaimente muy
rapida, con 85 % del polimero adsorbido en menos de 10
segundos.

N
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La cantidad de polielectrolito que se usa es por lo comun muy
pequefia. Suele estar entre 0.07 y 1 mg/t, lo que compensa un
pOCO por su precio, que es alto. Los polielectrolitos sintéticos,
sin embargo, rara vez se usan solos, sino en combinacion con

coagulantes metalicos.

La razdn para usar bajas dosis esta en la cantidad tan enorme
de segmentos que ellos poseen. La poliacrilamida con un peso
molecular de 5.5 x 10° produce 70'° segmentos por litro de

agua con una dosis de 0.1 mg/it.

.
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Pollelectrolltos
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. Los pohelectrohtos usados en unién de coagulantes metéllcos
comunes, producen un floc que sedimenta rapidamente.

« Con ciertas aguas, la dosificacion de polielectrolitos en
pequenas cantidades reduce el gasto de coagulantes.

* Las algas son rapidamente coaguladas con polielectrolitos
catiénicos.

* A veces, los polielectrolitos no son iguaimente efectivos con
todas las aguas.

* Dosis excesivas de polielectrolitos producen despersién en
lugar de ayudar a la coagulacion.

 Deben los polielectroltos afiadirse en forma de solucion
diluida para asegurar una-completa mezcla.




Existe una variedad bastante grande de coagulantes metalicos
los cuales se pueden clasificar en tres tipos.

SALES DE ALUMINIO

SALES DE HIERRRO

COMPUESTOS VARIOS

N
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Coagulacion con sales de aluminio

Las sales de aluminio forman un floc pesado. Las mas
conocidas de éstas son el sulfato de aluminio, el sulfato de

aluminio amoniacal y el aluminato de sodio.

El sulfato de aluminio es el coagulante que por su bajo costo y
su manejo relativamente sencillo, se usa con mayor frecuencia

en las plantas de tratamiento de agua potable.

-
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El sulfato de aluminio Al,(SO,); 18H,0, es un polvo de color
marfil, ordinariamente hidratado, que con el almacenaje suele

convertirse en terrones relativamente duros.

Cuando estd en solucidn se encuentra hidrolizado, esto es,
asociado con el agua.

Aly(SO,);+6H,0 — [AlH;0)s] ** + 380,

N
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Las sales de hierro tienen ventaja sobre las sales de aluminio,
en algunos casos, porque forman un floc mas pesado y de
mayor velocidad de asentamiento, y porque pueden trabajar
con un rango de pH mucho mas amplio. Por tanto se usan
cuando el sulfato de aluminio no produce una coagulacion
adecuada o cuando los sedimentadores estan demasiado
recargados y resulta econémico aumentar el peso del fioc para
incremantar la eficiencia de ellos.

Las mas conocidas de las sales de hierro son:

 Cloruro férrico
» Sulfato férrico

\'Sulfato ferroso




Coagulacién con Sales de Hierro
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* Cloruro Férrico
Se consigue en tres formas:

¢ Cristales hidratados amarillos o cafés (Fe Cl; x H,0)

+ Cristales anhidros de color verde oscuro (Fe Cl,)

¢+ Como solucidon del 35 % a 45 %

Cualquiera que sea la forma en que venga, el cloruro férrico se aplica
en solucién del 2 al 20%, segun el tamario de la planta y la capacidad
del aparato dosificador




Coagulacion con Sales de Hierro
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* Cloruro Férrico

El cloruro férrico puede trabajar con pH tan bajo como 4 y tan
alto como 11. Sin embargo, se suele utilizar mas bien con agua
acida y blanda, fuertemente coloreada y que contiene acido
sulfhidrico.

Los lodos provenientes de la coagulacién con hierro son muy
corrosivos, tienen un color café oscuro y suelen manchar o
tenir los objetos y las corrientes de agua. Son por eso dificiles

de manejar.

\_




» Sulfato Férrico

El sulfato férrico se encuantra en su forma anhidra como
Fe, (SO,);

pero comunmente en su forma hidratada como
Fe,(SO,); 9H,0

La adicion de un alcali (cal o soda ash) en conbinacion con el
coagulante, resulta en un rango mas amplio del pH que puede ir

desde 3.5 hasta 11.
Qele, sin embargo, preferirse para que trabaje con aguas muy

acidas.
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Coagulacion con Sales de Hierro
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Sulfato Ferroso

El sulfato ferroso es la fuente mas barata de hierro como
coagulante. Ordinariamente se usa hidratos como FeSO, 7H.,0
y se conoce con el nombre de “coperas’. Una de sus

desventajas es que debe usarse en combinacidn con cal.

En la practica profesional es conveniente agregarle un
pequefio exceso de cal, de 7 a 5§ mg/lf, sin sobrepasar cierto
limite para evitar la precipitacion posterior del hidroxido férrico
en las tuberias.

El sulfato ferroso se usa para agua turbia, fuertemente
alcalina, con pH superior a 8 y es, por tanto, inadecuado para
tratar agua blanda, especialmente si su contenido de color es

@o, ya que la alcalinidad interfiere con la remocién del color.




Sedimentadores

e FUNCION

= Sedimentacion simple
Tanque de presedimentacion y sedimentacidon en plantas con filtros
lentos.

— Sedimentacion con coagulantes

Tanque para clarificacion y/o ablandamiento en plantas con filtros
rapidos.

\_
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Sedimentadores

e Unidades Convencionales

= Tiempo de retencion

Sedimentacion simple: 2 a 4 horas

Con coagulantes para clarificaciéon: 2 a 4 horas

Con coagulantes para ablandamiento:

un solo paso de sedimentacion: 2 a 2.5 horas
dos pasos de sedimentacion: 1.5 a 2 horas, para el primer
paso, Yy 2 a 2.5 horas para el segundo paso
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Sedimentadores

e OPERACION

= Tanques intermitentes de llenado y vaciado (en desuso)

= Tanques de flujo continuo en paralelo o en serie

o SECCIONES
= Rectangular
= Circular

— Cuadrada




Sedimentadores

e FORMA DE ESCURRIMIENTO

= Horizontal, en tanques rectangulares, en tanques circulares y
cuadrados, con efluente por medio de canaleta(s) en el extremo opuesto
al influente, en los rectangulares y con canaleta perimetral y con
profundidad menor que el radio o la mitad del lado del tanque en los
circulares y cuadrados.

= Vertical, en tanques circulares o cuadrados con efluente por medio de
canaletas radiales.

= Semivertical, en tanques circulares o cuadrados con efluente por
medio de canaleta perimetral y con profundidad mayor que el radio o |la
mitad del lado del tanque.

o




Sedimentadores

o INFLUENTE
= En tanques rectangulares: por el lado opuesto al efluente.

= En tanques circulares o cuadrados: por la parte central e inferior de la
unidad.

e TIPO DE FONDO
= Tanques rectangulares con fondo con pendiente

= Tanques rectangulares con tolvas

= Tanques circulares o cuadrados con fondo plano

= Tanques circulares o cuadrados con tolvas

hTanqueS con fondos especiales
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Sedimentadbres

e EXTRACCION DE LODOS
= Manualmente

= Hidraulicamente.

= Mecanicamente

e DISENO

= Unidades convencionales
= Unidades compactas o de alto gasto
Con lecho de contacto de lodos

Con recirculacion de lodos
Con ambos
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Sedimentadores
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e Unidades Convencionales

= Carga superficial

En tanques de flujo continuo con caracteristicas n = 4 y remocion del
75% de las particulas:

t_ VW —17 ¢t =tiempo de retencion
t, Q/A t, = tiempo de sedimentacion
C.=0.59xV, V, = velocidad de sedimentacion

\ (O/A = carga superficial =
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Sedimentadores

e Unidades Convencionales

= (Carga superficial

En tanques de flujo continuo con caracteristicas n = 8 y remocion del
75% de las particulas:

t V Para sedimentacion simple:

' Q/OA =1.5 15 m3/m2/dia o menor

Para sedimentacion con coagulantes:
- Fléculo de aluminio: 20 a 40 m3/m2/dia
C, =0.67x7V, - Fléculo de ablandamiento con cal y/o
_ \ . carbonato de sodio: 30 a 60 m3/m2/dia




Sedimentadores

Unidades Convencionales

= Velocidad horizontal

Comunes, inferiores a: 0.80 cm/s

La relacién entre la velocidad media horizontal (velocidad critica de
arrastre) y la velocidad de sedimentacion debe estar entre 20 y 40.

= Relacién largo a profundidad
30 a 60, (minimo 7)

= Profundidad

Depende en gran parte del costo de la estructura.
Usual: 2a5.0 m (Rectangulares)
2a4.5 m (Verticales)
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Sedimentadores
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e Unidades Convencionales

= Diametro, lado o longitud

En tanques circulares: d< 30m
En tanques cuadrados: | < 20m
En tanques rectangulares: | < 100 o mayores

= Relacion largo a ancho

Practico: 4 a 20, (minimo 3)
cuando la remocién de lodos se haga con rastras mecanicas, el
ancho dependera de las dimensiones del equipo comercial.

= Pendiente de piso y tolvas

Piso tanques rectangulares: 1% minimo, usual 2%, hasta 12.5%
Piso tanques circulares o cuadrados: hasta 8%

KToIvas: 1,2:1 a 2:1




Sedimentadores
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e Unidades Convencionales

— Carga en canaletas de salida

Practico: 3 a 6 Ips, por metro, preferible no mayor de 3 Ips/m
Usando vertedores con caida libre

= Velocidad de las rastras

Entre 30 a 60 cm/min
Velocidad de entrada

Entre 15 y 30 cm/seg con distribucién uniforme del agua,
preferiblemente la velocidad en el floculador.

= Bordo libre

\ No menor de 30 cm




Sedimentadores
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e Unidades Convencionales

= Volumen de sedimentos
Clarificacion -

T _ V. = volumen de sedimentos en m3/dia
V = Q( r) T = turbiedad inicial en gr/m3 (prom. anual)

s 1()6 (1 — P)D Q = caudal de agua tratada m3/dia
r = turbiedad remanente (5 a 10 gr/m?3)

D = densidad del sedimento en el fondo

1-P ;
P+— P = por ciento de agua en los lodos

Ps p, = densidad de la materia sélida del

\ sedimento
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Sedimentadores

e Unidades Convencionales

= Volumen de sedimentos

Clarificacion

Turbiedad

Baja (< 300 ppm)

Media (300 a 1000 ppm)

Alta (> 1000 ppm)

P (%) Ps
97 a 99.5 1.2
95 a 97 12 a15
90 a 95 12 a 2.0




e Unidades Compactas

= Tiempo de retencién
Considerando unicamente el volumen de la zona de sedimentacion:
- No menor de 90 minutos (clarificacidn)
- No menor de 60 minutos (ablandamiento)

= Carga superficial
- Remocién de color: 45 m3/dia por m?
- Remocién de turbiedad: 60 a 70 m3/dia por m?
- Ablandamiento: 90 a 120 m3/dia por m?

N




¢ Unidades Compactas

= Caracteristicad generales

Cada fabricante indicara las especificaciones generales y particulares de
SUs equipos, como:

- hidraulicas

- mecanicas

- estructurales
- de operacioén
- efc.

\_
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Sedimentadores

e Sedimentadores de alta velocidad

Consisten en una serie de tubos (circulares, cuadrados o exagonales) o
laminas planas paralelas colocadas en un tanque apropiado con angulo
de inclinacion, de modo, que el agua ascienda por las celdas con flujo
laminar. Esto permite cargas superficiales entre 4 y 10 veces mayores
que las usadas en sedimentadores horizantales, o sea entre 120 y 300
m3/madia.

En nuestro medio, se considera, no debe calcularse una carga superficial
mayor a 200 m3/m?/dia, para este tipo de sedimentadores.

o
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Filtros lentos

Determinacion del numero de ellos, segun la practica inglesa y
“The Waster Supply of Towns".

No. de No. de Observaciones
habitantes filtros

2,000 2 Cada uno de ellos debe ser capaz de
atender el consumo maximo
10,000 3 Dos de ellos juntos deben ser capaces de

atender el consumo maximo.
60,000 4 Uno de reserva.
200,000 6 Uno de reserva.
400,000 8 Uno de reserva.
600,000 12 Unode reserva.
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Filtros lentos

- Gasto de filtracidon

De 2.5 a 10.0 m¥dia por m2de superficie.

Superficie de las unidades

De 1,000 a 4,000 m2 maximo.

-
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Filtros lentos

Lecho no estratificado.
Espesor=1.00 m a 1.30 m.
Diametro efectivo=0.25 a 0.35m

Coeficiente de uniformidad =2 a 3




PLANTAS POTABILIZADORAS MUNICIPALES

= T e e e R e e P e e

.........................................................................................................................................................................................................................................................................................

Filtros lentos

Grava.

Espesor =35 cm.
Colocacién en 3 capas de diferentes tamafios
(Orden ascendente).

Estrato Espesor Tamano
(cm) ( mm)

1 20 50.8 a19.05
2" a %"
2 10 19.05a 9.53
(3/4” a 3/8")
3 5 953 a 159

\  (3/8" a1/16")
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Filtros lentos

Sistema de drenes.
Multiple y laterales con juntas abiertas o drenes
porosos, laterales de 102 a 203 ¢, y espaciamiento de
2.50 a2 3.50 m.

Altura de agua en el filtro.

La altura de agua en elfiltro=1.00a2 1.50 m.

Carrerade filtracion.

20 - 30 a 60 dias
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Filtros lentos

Limpieza de filtro.

Cuando la pérdida de carga en el filtro alcanza un valor de
1.20 m se remueve la areana superficial de los primeros 3 cm
del lecho, repitiendose esta operacion hasta reducir el espesor

a 60 cm como minimo.

Cuando se alcanza este espesor, se repone la arena para tener
el espesor original.

La arena se remueve de la unidad por medio de una pala de
arista fina, o por un procedimiento mecanico de aspiracién en
las grandes plantas, para hacer su limpieza en una caja por

Qpa rado.




Cantidad de agua de lavado.

De 0.2 a 0.6 % del gasto de agua filtrada.

Control en la operacién.
(Manual o automatica)

El nivel de agua en el fitro se regula por medio de una
valvula de flotador.

El gasto de agua fitrada se regula por medio de un

dispositivo mecanico de ajuste manual o semiautomaético
(valvula de mariposa), regulador, (Venturi con valvula, etc.),
\ o por medios hidraulicos de operacion automatica (orificios o

vertedores de carga constante).
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Filtros rapidos

Gravedad y presién.

Numero de filtros.

Determinacion del numero aproximado de filtros.
Formula de Morril y Wallace:

-1.38./0

donde: N = Numero total de filtros. ;
Q = miles de m3 por dia a filtrar

Qinimo 2 unidades
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Filtros répidos

El niumero de unidades en cada caso particular se estimara
considerando el costo de las estructuras y el costo de equipos,
iInstrumentos, tuberias y valivulas.

Superficie por unidad = 100 m? maximo, aun cuando pueden
aceptarse mayores superficies,
dependiendo de las condiciones de
funcionamiento hidraulico.

1.2 a 1.6 (convencional).
1:3 valor actual promedio (hasta 1:6).

Relacion largo a ancho

-
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Filtros rapidos .

Velocidad de filtracion.
A) Filtros gravedad:

Operando “N -1” filtros =2.001ps /m’

Convencional
Operando “N”  filtros =1.35a1.50 Ips /m’

Operando “N -1” filtros =3.00 Ips /m”

Actual.
Operando “N” filtros =2.10Ips /m’

-
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Filtros rapidos

Dependiendo estos ultimos valores de las condiciones o
caracteristicas del medio filtrante. (arena con diametro efectivo
de 0.6 mm C.U. = 1.40, espesor = 60 cm, o lechos multiples).

B) Filtros de presion.

1.35a2.70 Ips./ m?

L
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Lecho de arena.
Origen: Cuarzosa.

Espesor: 60 a 100 cm estratificado, usuai 0.70 m.

Diametro efectivo:
0.35 a 0.45 mm (arena fina).
0.45 a 0.55 mm (arena media).
0.55 a 0.65 mm (arena gruesa).

Coeficiente de uniformidad:
de 1.35a21.70 (maximo practico 1.6)
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F|Itros rapldos

Lechos multiples.

Los lechos mililtiples son aquellos en que el mismo esta formado por:

1) Arena y antracita, o
2) Arena, antracita y granate, u otro material.

El mas usado generalmente, es el de arena y antracita, siendo las
caracteristicas:

Arena: Diametro efectivo de 0.45 a 0.6; coeficiente de uniformidad 1.5
a 1.7: peso especifico no menor de 2.6; altura de 15 a 30 cm.

Antracita; Diametro efectivo de 0.8 a 1.4; coeficiente de uniformidad
1.15 a 2: peso especifico no menor de 1.55; altura de 50 a

\ 60 cm.
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Filtros rapidos

Lecho de grava.

Origen: Cuarzosa.
Para drenes cosntruidos por un multiple y laterales:

Espesor minimo =45 cm a partir del eje delos laterales.
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Colocacién en orden ascendente.

Estrato Espesor Diametro
(cm) ( mm)

1 15 50.8 a19.05
112 a%h’

2 10 19.05a 12.7
3/47 a %)

3 8 127 a 6.35
(112" a %)

4 7 6.35 a3.18
(114" a 1/8")

5 S 38.1 a1.59
\ (18" a 1/167)
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Filtros rapidos

Sistemas de drenaje.
A) Multiple y laterales

Especificaciones:

1) La relacién de la longitud de un lateral a su diametro no
sera mayor de 60.

2) El diametro de los orificios en los laterales sera de 6.4 a
15.8 mm.

3) El espaciamiento entre orificios sera de 7.5 cm para el
diametro de 6.4 y de 25 cm para €l diametro de 15.8 mm.

4) La relacién del area total de los orificios en el sistema de

drenaje, al area de la seccidon transversal del total de Iaterales no

\ excedera de 0.5 para los orificios de 12.7 mm @, y decrecera a

0.25 para orificios de 6.4 mm .
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Filtros rapldos
A) Multupleylaterales (contmuacuén) o

5) La relacién del area total de los orificios en el sistema de
drenaje al area total del filtro debe ser igual a 0.002 a 0.003.

6) La separacion entre los laterales es de 20 a 30 cm.

7) La suma del area de la secciéon transversal de los laterales
debera ser cuando menos dos (2) veces la suma de las areas

de los orificios
8) El area de la seccion transversal del muttiple debera dar de 1.5
a 3 veces la suma de las areas de la seccion transversal de

los laterales.
B) Fondos especiales

Existen una serie de fondos especiales como son, por ejemplo, el |
Qopold, el Wheeler, etc. Cuyas caracteristicas son proporcionadas j

por el fabricante.
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Filtros rapidos |

Lavado de filtros.
A) Lavado ascendente

Velocidad de lavado segun el diametro efectivo de la arena;
expansion del lecho: 30 a 50 %.

@ (mm) V (Ips/ m?
0.35 a 0.45 10 a 116 12
0.45 a 055 (12) 11a 13 (14)
0.55 a 0.65 (14) 13 a 16

\-
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Filtros rapidos |

Lavado de filtros (continuacion)

Ahora bien, segun el libro Water Quality &Treatment del AWWA
debe considerarse para el lavado ascendente el tamaro de la
arena que corresponda al P, el cual es mayor
aproximadamente un 20% del P,,, de donde:

P, =B,+0.2P,=1.2R,; P,=Tamafio efectivo
P,, = Tamario 30

utilizandose para las velocidades de lavado un 50 % de
expansion del lecho la tabla que a continuacion se indica.

N
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Filtros rapldos

Lavad o de f| Itros (contlnu aCIon)

Velocidad ascencional del agua para
diferentes temperaturas

TamafioPs, 0°C (32 °F) 21°C (70 °F)
mm cm/min  Lps/m? cm/min Lps/m?
0.40 3124 521 51.31 8.55
0.50 4699  7.83 74.17 12.36
0.60 6426  10.71 99.06 16.51
0.70 83.06  13.84 12522 2087
0.80 10490  17.48 15316  25.53
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Filtros répidos
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Lavado de filtros (continuacion)

Presién en la entrada al filtro = 0.45 Kg/ cmz2

Para un diametro efectivo de la arena, a mayor temperatura,
mayor velocidad de lavado.

Tiempo de lavado = § a 10 minutos.
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Filtros rapidos

Lavado de filtros (continuacion)
B) Superficial

Sistema fijo o rotatorio

Gastos:
Sistema fijo = 2.7 ab54Ips/m2.
Sistema rotatorio= 35 a 70 lps/ m2.

Presiones:
Sistema fijo = 6 a 18 m en |la descarga de los chiflones.
Sistema rotatorio= 35 a 55 m de la descarga de los chiflones.

Tiempo de lavado = cerca de 5 minutos, maximo.




Canaletas de drenaje.

Disposicién: Canaletas recolectoras con descarga a un canal
principal que sirve a 2 filtros, o con descarga a un
canal transversal que sirve al filtro.

Separacion entre borde canaleta y pared filtro: 1.0 m.

Altura sobre el lecho de arena: Expansién del lecho + 5 cm.

Calculo de canaletas: Gasto por metro de cresta

0 endonde: Q= gasto de agua de lavado, m3/ seg.
q ol n = numero de canaletas.

\ L = Longitud de canaletas, m.
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Filtros rapidos

Canaletas de drenaje (continuacion)

Tirante sobre la cresta de la canaleta: L \1/3
Por ser caida libre se tiene un tirante critico. 4, _| 4 J

g

Descarga de la canaleta en el canal principal. , \I/3
Libre, con un tirante critico ne—| €€
b’g

Siendo, QC = Gasto en la canaleta, m3/seg.
b = Ancho de la canaleta, m.

Tirante aguas arriba de la canaleta, cuando la descarga es libre y la
pendiente de la canaleta nula: ho = 1.73 hc.
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Filtros rapidos

Perdidas de carga.

Para |la obtencion de las pérdidas de carga en el medio filtrante, en el
falso fondo o la capa soporte, al inicio de la filtracdn, después de un
periodo de tiempo y durante el lavado ascendente, se sugiere
consultar los textos:

1) Teoria, Disefio y Control de los Procesos de Clarificacion del
Agua, Jorge Arboleda Valencia, Organizacion Panamericana de la

Salud, CEPIS, Lima Pert.

2) Water and Waste Water Engineering, Volumen | y |l, Fair, Geyer y
Okun, Editorial J. Wiley
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Filtros rapidos

Carrera de filtracion.

Practico: 24 a 48 horas.

Velocidades de tuberias:

Influente: 0.3 a 0.6 m/seg.

Efluente: 0.9 a 1.8 m/seg.

Lavado ascendente: 2.4 a 3.6 m/seg.
Drenaje. 1.2 a2.4 m/segq.
Enjuague: 4.0 m/seg maximo.

-
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Depdsito para agua de lavado.

La capacidad debe ser por o menos, la necesaria para lavar dos (2)
filtros, durante 10 minutos cada uno (lavado ascendente) y durante 5
minutos cada uno (lavado superficial).

Bombas para agua de lavado.

Las unidades que se seleccionen seran para aplicar directamente el
caudal requerido a cada fitro o para regularizarlo en un depésito
elevado, desde el cual se daria la presion necesaria para el lavado.

Deposito de aguas filtradas.

Qcapacidad debe ser para un volumen tratado en 6 a 24 horas.
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F|Itros rapldos

Tubernias.
Los materiales a usar son;

pFierro fundido con bridas, para conexiones hasta 250 mm
(10" @.

pAcero con juntas soldadas a tope, o con bridas, para conexiones
de cualquier diametro.
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Filtros rapidos

Operacion.

La operacion de los filtros podra ser. manual, semiautomatica o
automatica.

Operaciéon manual:
Las valvulas se manipulan desde volantes localizados en la
galeria de operacidén, siendo practicamente su instalacién
cuando los diametros de las valvulas no exceden de 250 mm
(10’) @.

Operacién semiautomatica:
Las valvulas se accionan por mandos hidraulicos,
neumaticos o eléctricos, desde un tablero central o desde
consolas individuales. Esta instalacién es practica en las

\ plantas cuya capacidad hace necesaria la instalaciéon de

valvulas de un diametro mayora 250 mm (10”) @.
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Filtros rapidos

Operacién automatica.

Sistema utilizado con frecuencia por firmas
comerciales, cuyas especificaciones deberan
proporcionar en forma amplia, a fin de valorar en cada

caso, la viabilidad de su utilizacidn.
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F|Itros rap| dos

Galerla de tuberlas

Se recomienda proyectar las galerias con iluminaciéon natural
y con un ancho minimo de cinco (5) metros.

Medicién y Control.

Las variables por medir y controlar son:
pGasto de agua filtrada.
pPerdida de carga en lafiltracién.
pNivel de agua en los filtros.
#Nivel de agua en los depdsito de agua filtrada.
»Nivel de agua en el deposito de agua de lavado.
»Gasto de agua de lavado.

Bordo libre.

\ De 0.20 a 0.45 m (Promedio 0.30 m)
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 PRINCIPIOS DE POTABILIZACION

Tratamientos para la potabilizacion
del Agua

b0 TR T YT R § S O Ee k| T T e S oo 1 O e e Tl P e £ s i SR B T s Pk TR R A

3

Coagulacion:

Adicion de compuestos quimicos al agua, para alterar el
estado fisico de los solidos disueltos, coloidales o
suspendidos, a fin de facilitar su remocion por

precipitacion o filtracion.




Tratami‘entos para la potabilizacién
deI Agua
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- Floculacién:

"Aglomeracion de particulas desestabilizadas en el
proceso de coagulacién quimica, a través de medios
mecanicos o hidraulicos.




 PRINGPIOSDEPOTABILZACON -

“estado fisico de los sblidos disueltos, coloidales o

Tratamientos para la potabilizacion
del Agua
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Coagulacion:
Adicion de compuestos quimicos al agua, para alterar el

suspendidos, a fin de facilitar su remocién por
precipitacion o filtracion.




Tratamientos para la potabilizacion
del Agua
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Sedimentacion:

Proceso fisico que consiste en la separaciéon de las
particulas suspendidas en el agua, por efecto
gravitacional.
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Tratamientos para la potabilizacién
del Agua

LRI S T S L O R S U AT SRR S e R T R u? PR e RN T TR, ST R R D

Adsorcion:

Remocion de iones y moléculas de una solucion que
presentan afinidad a un medio sélido adecuado, de forma
tal que son separadas de la solucion.
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Tratamientos para la potabilizacién
del Agua
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Oxidacion:

Perdida de electrones de un elemento, ion o compuesto
por la accién del oxigeno u otro agenie oxidante

BN
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Tratamientos para la potabilizacion
del Agua
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Filtracion:

Remocion de particulas suspendidas en el agua,
haciéndola flur a travées de un medio filtrante de

porosidad adecuada.




 PRINCIPIOS DE POTABILIZACION

Tratamientos pafa [a potabilizacion
del Agua
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Desinfeccion:

Destruccién de organismos patdégenos por medio de la
aplicacion de productos quimicos o procesos fisicos.
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Tratamlentos especmcos
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Coaguiacién

=)

Solidos disueltos totales

Floculacién
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Sedimentacién

Filtracion y/o
intercambio
6nico

N



‘Tratamientos especificos

:
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Nitratos y nitritos

Intercambio
iénico

o Coagulacion

Floculacion

Sedimentacion

Filtracion
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" Tratamientos especificos

Oxidadoén

=

Coaguladon

Fenoles o compuestos fendlicos
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Floculacién

Sedimentacién

W

Filtracion
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Coagulacién

Floculacion

__ ratamlentos especlflcos
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Arsénico, aluminio, bario, cadmio, cianuros,
cobre, cromo total y plomo

Sedimentacion

.

Filtracion
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~ Tratamientos especificos
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Color, olor, sabory turbiedad

Floculacion

Sedimentacidn

Filtracién

Oxidacién

Coaguladon
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Tratamlentos especmcos
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Fenoles o compuestos fenodlicos

Filtraciéon o
adsorcion en
carbon activado |

Oxidadén
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Tratamientos especificos

.
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Bacterias, helmitos, protozoarios y virus

Coagulacién

Sedimentacion

Filtracidn

Desinfecdoén
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on las cuales el agua entra en contzcto. Bl conocimiento exacto de las caracteristicas
de eslos contaminanias =5 la base parn comprender los proceses de remocion usados en
la practica

Naturalere de la turbiedad

Lo wrpiedad 25t principaimente formada por creilles en dispeision.

Ll térmno arcilia comprende uina gran variedad de compuestos, perc en general se
refiers u ju uierrz finz {0.002 mm de didmetro de grano o menos), 2 veces coloreada, que
adatiors plasticidad of mezciarse con limitadas cantidades de agus. Quimicamente son

ey O almmame con formulss brstanic ~empie;

-
I
—

viveres e Vi eiTie, o
UL LS CuakiniZe 28

) (O, & AL (Si, C) (OH)q

' . - : *
Mopnee-itlonitn (Bentonita) AT M| (818020) {OH)‘{ _XH,_, Oo(r)
. v (Fe Mg S Y AL [*

i KA, FegMey Mgyl (Sig-Y.ALY 0,0 (™)
NLSCOVITL Ko Al (Al Sig (g ) (OH),

Sigicnmenic estin constimidas por cristales con una estruciura atomica reticular
dutinida. Caur 71 considera gue hay doc tipos d2 estructuras que caracterizan a la

wyde atemtno, 14 0 Yherre (Fe) o slagneste (Me) inclutdo en of centro geo-
< - o

’

iMoo v eciaedno e cnves nodos hay unigeno (0 o mdroxnioz (O (Ve

Fig. 2-1-A

(by Un dtomo de silicio

mewido ¢enirs de un tetracdro equidistante de tos cuatro
oxigenos (G) o hidroxilos (O de e nedos (Ver figura 2-1-8).

(=) Los clementos cn parénicsis pucden substifuirse por lo que estd a ia izquicrda del parentesis.

(g%
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(b) | ,
O v (= Oxigeno O y @ -Siiicio
Fig. 2-1-B

La dimension de estos cristales varia entre 2,6 x 10" 8cm de nodo a nodo hasta °
5.05 x 10-8cm. Debe tenerse por otra parte presente que la estructura reticular en ellos
no siempre es perfecta, lo cual da origen 2 fendmenos que estudiaremos posteriormente
en este capitulo. .
Las formas varian mucho. Enlas figuras 2-2 v 2-3 pueden verse algunos eiemplos. .
“Una de las propiedades tipicas de las arcillas es la gran superficie especifica que
tienen. Por superficie especifice se entiende lu superficie total que poseen por unidad de
peso, v generalmente se expresa en m* por gramo. Enla tabla 2-1 s¢ dan los valores de
superficies ¢specificas parz algunas arcillas que han sido secadas a diferentes temperatu-
ras.

Tabla 2-1

Superficie especifica de alguno. imircreies de arcilla

(Temado de Nelson y Hendricks)

Mineral Tratamiento de Pérdida de Superlicic espe- -
calor, oC* ~ peso, %o cifica, m2/gr. '
Caolinita, 0.3u 30 15,572
200 0.2 15.3°
500 12.7 18.1
700 14.3 16.5.
900 14.6 1.5
llita, 0.3u 30 ' 97.1
200 0.4 922
500 5.8 91.6
700 7.7 80.4
Montmoritlonita, 30 15.5
Haloysita 30 - 43.2

(* Calentado a {2 temperaturz dada hasta qire no haya mas pérdida de peso.

o]
(3]
N
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Attapulgita

FIG.2-2 FORMAS DE ARCILLAS VISTAS AL MICROSCOPIOS
(Dibuios hec.-os ¢ partir de microfotografios)™3i,



Caolinito

L MIZROSCOPIO

A
hos ¢ perfir de migrofotografias)

ViIST

A

Dibujos hec

!
'
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: - i
T ATOMOSY | COLOIDES

{
|
| PARTICULAS
MOLECULAS | 1 SUSPENDIDAY
) I Algas
| ! 2
{ L { Bacterias,
| I I i
II LM:croscop:u : Ultra { ‘Microscopio
} I Electronico ‘[[ MICFO&COPIU: Poros del papel de filro
! as
1
\ i I": "]
1 - - L E L
(mud baliis iCRONES | 10 102 o 104 Je® e
(k) MICRONES 10-* 102 108 1 10 e 103
(mm} MILIMETROS 108 e 14 103 10-2 101 !

Fig. 2-¢ Tamaflo de las particulas suspendidas

Debe notarse que los Hmites {ijades en este esquema son aproximados y, por tanto,
suelen a veces confundirse o intercalarse, en espzcial en los puntos de contacto. _

Los coloides propiamente dichos tienen propicdudes muy caracteristicas que los
distinguen en forma precisa, y que estudiaremos en seguida por ser necesario para poder
entender qué es la cozgulacion. Los guimicos suclen referirse a la substanciz dispersa
como fase dispersa y 2 la substancia dispersante como fase dispersante.

Existen ocho clases de disoluciones coloidales, las cuales son:

Fase Dispersa Fase Dispersante Nombre Ejemplo

1. Liguido Liquido Emulsién Aceite en agua

2. Sélido -- Liguido Sol Turbicdad de! agua
3. Gas Liquido Espuma Crema batida

4, L ;uido Gas Aercso!l Mizst!a, reblina

5. Solido Gas Aercsol Eu.i:0, pcivo

6. Liquido blido Gel Jalea

7. Sélido Solido - .- - - Vidrio coloreado
8. Gas Solide 0 - - - - Piedra pomez. -

26
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Fig. 2-6 La forma mas comin de particulas coloidales S

n un liguido turbulento. las formas filamentosas o cilindricas tienen mas oportu-
nidad de contacto que las formas esiéricas o poliédricas, fo cual influencia la POSlblhddd "
de aglutinacion de tas particulas v 12 rats de floculacion. '
Propiedades de los coloides

Algunas de lus mas importantes son ias siguientes:

Movimients browmanc
Difusion '
Presion osmotica

. Promedades cméticas

Propiedades optica

\ Efecte Tyndull-Faraday
2 Coloracion
(ad

Propiedades de supe:ficie (adsorcion)

Electrocinetisme

Propiedades cinéticas

2}  Movimie~tu Lrowniano

na de fas propiedades gue mds distinguc a les dispersiones coloidales, es el que.no

pucden sedimentarse, aun cuando les particulas sean mads densas que et liquido qhqf‘_ii'sf
rodea. :_:g- : i
St una suspension de dichas particulzs es observada en un uitram‘croscoplo se'
pucde notar entre ellas un mowimienic constants y desordenado. Esie fenomeno f 'e
estudiudo por primera ver ¢n una suspension de grznos de polen por el botanico mg‘les
Brown, en 1828, de donde ha recibido el nonibre de movimiento browniano. Weinet; en‘a"
1863, supirio que e! bombardec de las particulas hecho por las moléculas de H.omdo en;
el cual estan dispersas, es la causa del movimiento incesante de ellas. E\cpenmentos pos-‘
teriores han justificado esia conzlusion.

"l ;!'
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TEORIA, DNSERO Y CONTROL DE LOS PROCESQS DE CLARIFICACION DEL AGUA

Hasta qué limite de turbiedad debe remover la sedimentacion y qué rurbiedad debe
entrar al filtro, es asunto de debate. Todo depende del trabajo que se quiers dar a cada
proceso, Segin el tipo de [iltro que s= use, puede ser mas econdmico remover la mayor
cantidad de sélidos en la sedimentacién y sélo una minima parte en la {iltracion, o re-
mover en cambio un porcentaje de sdlidos relativamente bajo en la sedimentacion
{disminuyendo e! tamafio de los tanques) y dejando el resto del trabajo a la filtracién.

Los dos siguientes capitulos los vamos a dedicar a estudiar solamente ¢l proceso de
separacion de solidos por sedimentacion,

Por razones diddcticas vamos a dividir ésta en: (a) sedimentaciin de particulas
discretas y (b) sedimentacion de particulas aglomerables.

Se entiende por sedimentacion de particulas discrelas aquells en que los silidos
no cambian de densidad, tamano o forma al descender en el liquido, Se entiende por
sedimentacion de particulas aglomerables aquella en que los sdlidos al descender en ef
liquido se adhieren o aglutinan entre si, cambiando de tamafio, forma y peso especifico
durante la caida.

(2) Sedimentacién de particulas discretas en un liquide en reposo

En un fluido estitico una particula que cae esti sometida a dos fuerzas: la boyan-
te F, que es igual al peso del volumen de liquido desplarado por la particula, de
acuerdo al conocido principio de Arquimedes y la gravitacional Fg

Particula de

volumen

Fig. 5-1

La fuerza Fgesigual a: ppV y Fgesigual a: p,gV. La fuerza que estd impulsando
la particula hacia abajo seri la diferencia:

Fi z ‘V(p' - p) (S*l}

Arrastruds por esta fuerza la particula desciende con velociqid creciente, pero a
medids que baja, la friccion que el liquide gener en ella, crea una fuerza de roce cuyo
valor es:

Fn 3 CDA p ..—2__.. » (5.2)
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1

En donde Np =¥

: ved
v . . .
v = viscosidad cinemitica
Tres regiones pueden considerarse en ‘{2 ecuacidbn 5-7:

1° La region de flujo laminar en que Ny es menor de 0.5 y Cpyse apmnma a
24./Ng. Ley de Stokes.

2@ La region de flujo viscoso en que Npes mayor de 2 x 10%y Cse aproxima 2 0.4.
3% La region de transicion o intermedia entre los dos extremos,
En el primer caso  (Cp, = 24/Ng )
"y &
= £ 5 D% | (5-8)
Ecuacion de Stokes.
En el segundo caso (Cy, = 0.4)

v« V33g 5 -Dd N .69

En el tercer caso en que Cp hey que calcularlo con la ecuacién 5-7, existe la difi-
cultad de que hay que conocer previamente vg para encontrar N y Cp,.

Fair (11) trabajando con las ecuaciones anteriores pudo hallar, independizando
vg de d, una relacion entre ¢l término de la velocidad y el término del didmetro, expre-
sados en forma simplificada asi:

19 Término de la velocidad:

\A . Y5 .
_‘[g S - 1) b ) k_; (5-10)
2* Término del didmetro:
13 ‘
) [ £ (8, - l)] ¢ x4 | (s-11)
yi . .

Si se conoce K| d : X, s¢ puede entrar al grifico 5-1 y hallar en él el valor de

= v¢/K 5 y determinar por tanto vy = K, X,. Para facilitar los cilculos hemos hecho el

grifico 5.2, en el'cual se pueden hallar ficilmente los valores K, ¥ K; cuando se conoce
el peso especifico de los sdlidos y la temperatura del liquido,

208
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Cuando esta fuerza de roce es igual a la gravitacional de! solido sumergido,h_parti-
cula adquicre su velocidad de asentamiento, © velocidad limite, que es constante durante
¢! resto del descenso,

Para hallar por tanto esta velocidad vg podemos igualar (5-1) y (5-2),asi:

2
gV (pg-p): CpA p_."is_ (5-3)

Donde: p -densidad del liquido
ps - densidad del sdlido
V :volumen de la particula
A :drea transversal de la particula
Cp = coeficicnte de friccion

Resolviendo la ecuacion 5-3 por vg!

vo : 2B k-2 v (54)
s Cp P A

Para cl caso particular de sdlidos esféricos:

2 3
A . nd . 7d
e Y Vi
Por tanto:
3
N . xf6d |2 g4
A wlé g2 3

g,,..-.... - N

pg P §
e Vi B

R T

Aproximadamente para obtener vgen Lmfseg

v, = 36 vV & - nd Donde S, : £

T — 5.6
fo S )
La ecuacion 5-5 viene a ser la formula general que aparece en todos los textos y
que describe 1a caida de un cuerpo esférico en un fluido.
Queda por determinar ¢l coeficiente Cp, llamado coeficiente de fricciom de Newton,
Este varia con ¢l Numero de Reynolds y suele expresarse asi:
24

c _ 3
D - + 034
Np .,’ Ng G-

07
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TEORIA. DISENO Y CONTROL DF LOS PROCFSOS DE CLARIFICACION DL AGUA
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Fig. 5-2 Zonas de un decantador

Cuatro zonas pueden por tanto considerarse: (a) la de sedimentacion (b) Ia de
entrada, (c} la de salida y (d) Ia de lodos, como lo muestra 1a figura 5-2.
Zona de sedimentacion )

Las particulas en la zona de sedimentacion de un decantador se asientan indepen-
dientemente unas de otras cuando la concentracion de ellas en el flujo no excede de un
determinado limite eritico. Camp (4) considera que cuando la concentracion volumétri-
ca de solidos excede en un 0.5 %  al volumen (5,000 ppm), sc presenta una reduccion
apreciable en la velocidad de asentamiento, la que recibe ¢l nombre de sedimentacion
autointer{erida. )

Segin Mc Nown y Pin-Nam-Lin, las velocidades de asentamiento de suspensiones
de 1,000 ppm pueden disminuir hasta en un 13 % ; y las concentraciones de 10,000 ppm,
hasta enun 25 %

No parece sin embargo que pueda establecerse, segin Bond (1), una formula gene-
ral para caracterizar ¢l inicio de la autointerferencia, ya que ésta depende de las carac-
teristicas de la suspension. En decantadores horizontales casi nunca se presentan condi-
ciones de sedimentacion autointerferida, al menos en la zona de sedimentacion.

Al-acercarse las particulas 2 la zona de lodos, éstas se apoyan unas sobre olras,
formando matlas que se van compactando y la velocidad de sedimentacion se reduce en
forma considerable,

En los clarificadores de flujo vertical, en cambio, siempre hay sedimentacion auto-
intetferida y su estudio se hard por eso en un articulo separado.

Dada la compiejidad del problema, Hazen (13), en 1904, ¥ luego Camp (4). cn
19406, introdujeron el concepto del tanque ideal, Camp lo define como el decantador
hipotético en el cual la sedimenlacion se realizs exactamente en la misma manera quc en
un recipiente de igual profundidad que contenga un liquido en reposo™.
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SEDIMINTACION - DISLAU

Luego establece tres principios basicus:

1. La direccidn del flujo s horizontal y la velocidad es la misma en todos los puntos
de fa zona de sedimentacion. .

2,  La concentracion de particulas de cada tamafio es la misma en todos los puntos
de la seccion vertical, al comienzo de la zona de entrada.

3. Una particula queda removida cuando llega a l2 zona de lodos.

Teniendo en cuenta estas simplificaciones se puede decir que una particula queda
removida cuando tiene una velocidad de caida vec tal, que si entra a la zona de sedimen-
tacién a nivel con la superficie del liquido, sale de ella cuando la lamina de agua que la
transportaba pasa de la zona de sedimentacion a la de salida. {Linea A-B en figura 5-2).
Esta particula sc llama particula critica. Las particulas con velocidad menor que vg. que-
daran removidas en proporcion vgfvge. (Linea A-C), las de velocidad mayor que vy
qucdarin, en cambijo, todas removidas. (Linea A-D).

Ingersoll (16), y colaboradores proponen que la relacion vsfvsc sea llamada 'nime--
ro de Hazen por ser ¢l primero que la propuso.

Por definicién, ¢l tiempo cn el cual la particula critica llega al fondo es igual al

tiempo teorico de detencion tg.
o= V/IQ (5-12)

En donde V= volumen del decantadar
Q - caudal de di;cﬂo
Como el volumen cs iguat al drea superficial A por la profundidad h del tanque:

t, - Db h b '
(¢] Q _Q VSC (5‘13)
A
h h 0 .
Vot mm s s 3 ficial
T ' il— N Carga superiici (5_14)
Q

Esto demuestra, cn palabras de Hazen, que ““la proporcion de sedimento removido
es funcion del area del decantador”™ ¥ “de la cantidad de agua tratada en la unidad de
tiempo, y es complelamente independiente de la profundidad del sedimentador™.

Lista conclusion permanecio inalterada por cerca de 60 anos, pero s6lo se aplica
con propicdad al asentamnicnto de particulas discretas.

Divergencias entre la teoria de sedimentacién y la practica

tHlay que tener presente que en la practica no existen ““tanques ideales”. Por eso,
los intentos de comparar la eficiencia de diferentes tanques sedimentadores que trabajan
en diferentes condiciones han sido' poco satisfactorios. Es dificit hallar una correlacion

M3



TEORIA, DISERO Y CONTROL DE LOS PROCESOS DE CLARIFICACION DEL AGUA

Tabla 8-2

Serie americana de tamices (Estados Unidos)

Tamailo de

. Tamafo de
No. de Serie (*) aberturas No. de Serie aberturas
mm, pulg. mm, pulg.
2 1/2 8.00 - 0315 ~ 18 - 1.00 0.039
3 6.72 0.265 20 0.84 0.033
312 5.66 0.223 25 0.71 0.029
4 4.76 0.187 30 0.59 0.023
5 4.00 0.157 35 0.50 0.020
6 336 0.132 40 0.42 0.017
7 2.83 D.111 45 035 - 0.014
8 2.38 0.054 50 030 0.012
10 2.00 0.079 60 0.25 0,010
12 1.68 . 0.066 70 0.21 0.008
14 1.41 0.056 80 0.18 0.007
16 1.19 0.047 100 0.15 0.006
Tabla 8-2(a)
Serie Tyler de tamices
‘ . Tamafio de . Tamafio de
No. de serie aberturas No, de serie aberturas
mm, pulg. mm. pulg.
3 6.680 0.263 28 0.589 0.023
4 4.699 0.185 35 0417 0.016
6 3.327 0.131 48 0.295 0012
8 2362 0.093 65 0.208 0.008
10 1.651- 0.065 100 0.147 0.006
14 1.168 0.046 150 0.104 0.004
20 0.833 0.033 200 0.074 0.003

(*) El nimero de setie corresponde aproximadamente al nimero de alambres del tamiz por pulgada,
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UNIDADES DE FILTRACION - DISERO

Tabla 8-3

Anslisis granulométrico de una muestra de arena

Cedazo No. Abertura O/ al Peso que pasa

fondo (mm) por cada tamiz %% acumulado

100 0.149 1.7 1.7
70 0.210 4.7 6.4
50 0.297 10.7 17.1
40 0.420 280 451
30 ' 0.595 4.1 49.2
20 0.841 64 _ 55.6
16 ' 1.19° . Tl 62.7
12 1.68 7.0 ' .- 697
8 - - 238 : 119 8l.6
6 3.36 54 87.0
4 4.76 6.2 93.2
14" 6.36 6.8 100.0

A partir de los datos anteriores hemos obtenido el grifico que se indica en Iz
pagina siguiente. La linea llena indica la arena analizada,

Allen Hazen sugirid en 1892,como parametros basicos para caracterizar los medios
granulares, lo que él denominé “Coeficiente de Uniformidad y Didmetro Efectivo”.

El coeficiente de uniformidad (que mejor debiera lamarse de desuniformidad,

pues su valor incrementa a medida que la arena es menos uniforme) es la razdn del
60 al 10 %, asi:

Cy = Abertura del tamiz que dejaria pasar el 60 % fmm)
Abertura del tamiz que dejaria pasar el 10 9 (mm)

El diametro efectivo E es la abertura del cedazo ideal que deja pasarel 10 % .
Este parimetro fue sugerido por Allen Hazen en 1892 debido a que habia observado,
trabajando con filtros lentos, que la resistenciadel lecho filtrante no estratificado al paso

del agua era.la misma, cualquiera fuera el tamafio del grano, (hasta un Cu : 5) cuando el
10 -% era el mismo. Ejemplo Fig. 8-1

Cy =105 _ 465
Y = 0225

E = 0225 mm
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TEORIA, DISERQ Y CONTROL DE LOS PROCESOS DE CLARIFICACION DEL AGUA

Las cavidades grandes se van llenando y uniéndose entre si para formar especies
de conductos o grietas que parecen de tamafio mayor que los poros de la zona circun.
dante. Por ellos pasa el agua depositando el material en suspension. Estos conductos van
aumentando de tamafio y haciéndose mds profundos con el tiempo (véase figura 8.8),
hasta que eventualmente pueden atravesar todo el lecho filtrante.

MILINETROS
Husco Pultcule superticiul L L 1 | |

q

000 0 g aa: o

, gfo.

s g

Husco

Conales

t=3

Fig. 8-8 Efecto de abertura de huecos y grietas en el lecho filtrante segun Baylis



TEQRIA, DISERO Y CONTROL DE LOS PROCESOS DE CLARIFICACION DEL AGUA

1I. Filtros ripidos convencionales con.lecho filtrante de un solo material
Descripcion general

En Ia actualidad el filtro mds usado en plantas de tratamiento municipales es el
de arena sola, que trabaja por gravedad con flujo descendente,

Esencialmente consta de un tanque rectangular de concreto de 3.5 a S mts de pro.
fundidad total, en el cual se coloca un lecho de arena y grava sobre un sistema adecuado
de drenaje. El flujo pasa de Iz parte superior del tanque.cuya profundidad se suele hacer
de 0.50 a 2.00 mts, a los drenes del fondo atravesando el medio filtrante. Como al cabo

. de cierto nimero de horas de servicio el filtro se obstruye, se hace necesario lavarlo
invirtiendo el sentido del flujo, por medio de agua que se inyecta a presion en los drenes
y s¢ recoge en las canaletas de lavado colocadas sobre la superficic de 1a arena, como lo

muestra la figura 8-4. Esta operacion dura de § a 15 minutos, después de lo cual el filtro
vuelve 2 su operacion normal. L

Canal de entroda
de ogua cruda
T Borde libre

Drenaje Aguo de lavado

Fig. 84

Rata de filtracion o carga superficial

Generalmente s¢ atribuye a George Fuller haber fijado, en 1898, lo que hoy se
conoce como rata normal de filtracion de 2gpm/p? (117.5 m3/m?/dia). Los experimen-
tos fueron realizados en la planta de tratamiento de Louisville, Estados Unidos, en la cual
s¢ habia instalado un sistema de filtros ripidos (o mecinicos) entonces poco conocidos.
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