


COMPORTAMIENTO DE LAS ARCILLAS DE UN SECTOR DEL NORTE DE CALI
EN LA PRUEBA DE CONSOLIDACION UNIDIMENSIONAL

YAMIL CAMILO BASTIDAS ARCINIEGAS
ELKIN FABIAN GONZALES ORTEGA

UNIVERSIDAD DEL VALLE
FACULTAD DE INGENIERIA
ESCUELA DE INGENIERIA CIVIL Y GEOMATICA
SANTIAGO DE CALI
JULIO, 2016



COMPORTAMIENTO DE LAS ARCILLAS DE UN SECTOR DEL NORTE DE CALI
EN LA PRUEBA DE CONSOLIDACION UNIDIMENSIONAL

YAMIL CAMILO BASTIDAS ARCINIEGAS
ELKIN FABIAN GONZALES ORTEGA

TRABAJO DE GRADO PARA OPTAR POR EL TiTULO DE INGENIERO CIVIL

DIRECTOR: FERNANDO ASDRUBAL LOZANO GUEVARA M.SC.

CODIRECTOR: MANOLO GALVAN CEBALLOS PH.D.

UNIVERSIDAD DEL VALLE
FACULTAD DE INGENIERIA CIVIL
ESCUELA INGENIERIA CIVIL Y GEOMATICA
SANTIAGO DE CALI
JULIO, 2016



Nota de aceptacion

Presidente del Jurado

Jurado

Jurado

Santiago de Cali, 27 de junio de 2016



Al ser supremo que nos obsequid la vida y todas sus
bendiciones. Gracias Sefior por tu infinito y constante
amor.

A todos aquellos que contribuyeron con sus ensefanzas,
en especial, a nuestros padres y profesores, a quienes
debemos gratitud por compartir su conocimiento y sus
valores.



AGRADECIMIENTOS

Los autores expresan sus mas sinceros agradecimientos a todas las personas que
con su apoyo hicieron posible la culminacion de este trabajo de investigacion.
Especialmente a:

A Fernando Asdrubal Lozano Guevara, M.Sc. Ingeniero civil. Profesor de la
Universidad del Valle. Por su tiempo y dedicacion.

A Manolo Galvan Ceballos, Ph.D. Ingeniero civil. Profesor de la Universidad del
Valle. Por su colaboracion y tiempo dedicado al proyecto.

A Carlos Alberto Manrique Londofio. Ingeniero mecanico. Profesor del laboratorio
de suelos y pavimentos de la Escuela de Ingenieria Civil y Geomatica. Por su apoyo,
tiempo, colaboracién y amistad.

A Noé Duran Londofio. Auxiliar técnico del laboratorio de suelos y pavimentos de la
Escuela de Ingenieria Civil y Geomatica. Por su colaboracién constante, apoyo y
amistad.



CONTENIDO

Pag.
AGRADECIMIENTOS
CONTENIDO
INDICE DE TABLAS
INDICE DE FIGURAS
INDICE DE ANEXOS
RESUMEN
INTRODUCCION ......uiiuiiticieete ettt ettt ettt ettt ettt e veete et e e eaeeteeaeereeae e 1
L. OBUIETIVOS. .. e e eaas 3
1.1 OBIETIVO GENERAL..... o 3
1.2 OBJETIVOS ESPECIFICOS .....oouiiieiiecteeeee ettt 3
2. PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA ... 4
2.1 DEFINICION DEL PROBLEMA .....cuoeeioee oo 4
2.2 JUSTIFICACION......cueiuieteeeeeeeeteee ettt ettt 6
3. MARCO TEORICO .....oouiiiiiieeeeeeteee ettt ettt ettt ettt anas 7
3.l AR CILLAS e 7
3.2 ESTRUCTURA Y CLASIFICACION DE LOS MINERALES DE ARCILLAS?7
G T I - o 1] 1 7= 1SR 9
G T |11 = 1 PSSP 11
3.2.3 ESIMECHITAS ...t ieiiiiii ettt e e e e e et e e e e e e eaae 12
3.3 COMPORTAMIENTO FISICO QUIMICO DE LAS ARCILLAS.................. 13
3.3.1 Superficie @SPECITICA. ... ...uuiiiiiiiiiiiiiiiiiiiee e 14
3.3.2 Intercambio CatiONICO...........ouuiiiieeie e 14
3.3.3 Carga superficial y adSOrCiON............uuuveeeiiieiiiiiiiiieeiieieieeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeee 15
3.4 COMPORTAMIENTO DE LAS ARCILLAS EN PRESENCIA DE AGUA...16
3.4.1 CONtractO EXPANSION .......evveeieiiiiiiieeeeeeeeeeeeeeeeeeaeeeeeeeeeeeesesseseeesneeeseesesseeees 16
3.4.2 Plasticidad y limites de Atterberg............uuuuueeeeirieieeiiiiiiiiiiieeiiieeeieeeeeeeee 17
3.4.3 CONESION.... e 18
3.5 SUELOS CONTRACTO EXPANSIVOS.......cccooiiiiiiiieeeee e 18

3.5.1 Mecanismo de la expansividad............couuuuiiiiniiiiiieiii e 19



4.

3.5.2 Identificacidn de SUEIOS EXPANSIVOS..........uevereeerrerieieiiiieeeeereeeeeeeeeeeeneeee 20

3.5.3 Factores que inciden en la expanSion................eeeeeeeeverieeveeeieeeieeeeeeneenne 24
3.5.4 Efectos sobre las obras de ingenieria..............uuevvvveeiviiiiiiiieiiiiiiieiieneene, 25
3.6 FASES DEL SUELO: EL AGUAEN EL SUELO ......ccoovviiiiiiiieiieeeeieee, 27
3.7 ORIGEN DEL SUELOL....... i 28
3.7.1 Geologia general de Cali (Valle del Cauca)..............eevveeeveeeeeveeereeeennnnne. 28
I A €1=To] (o 1o [ = 1 (o Tor= | B PP PPPPPPPPPP 28
3.8 ANTECEDENTES. ...t eaaas 29
3.9 CONSOLIDACION UNIDIMENSIONAL DE LOS SUELOS .........ccocouueee.. 29
3.9.1 CompresSibIlidad ..........coooiiiiiii 29
3.9.2 Teoria de |a coNSOlIAACION ..........evvieiiiiiiiiiiieieieieeeeeeeeeee e eeeeeeeeeeeeeeeees 30
3.9.3 Generacion de sobrepresiones intersticiales ............cccceeeeeeeiiiiiiiieennn.. 30
3.9.4 Analogia mecanica de Terzaghi...............uueueeeeieeeieeeeeiiiieieieeieeeeeeeeeeneeen 31
3.9.5 Prueba de consolidacidon unidimensional..................uuvvvvvvieviieeevieeennnnne. 31
3.9.6 Curva de consolidaciOn...............uuuuiiiiiiiiiiiiiiiieiieiieeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeee 32
3.9.7 Curva de compresibilidad ... 33
3.9.8 Carga de preconsolidacion .................ueeeeuiieeiieieeiiieeeeeeieeeeeeeeeeeeeeeeeeneee. 34
3.9.9 Correccion de la curva de compresibilidad ..............covvvevvviieiiiiiiiiiiinnnnee. 36
3.9.10 ConsolidaciOn SECUNAANTA..........uuuuureerereieireieeiieeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeereeeeene 38
3.9.11 Ecuacion de la consolidacion unidimensional..................evevvvvvveveenneee. 39
3.9.12 Coeficiente de consolidacion .................uueevveeieieiieeiiiiiiiiiieeieeeeeeeeeeeeeeee 43
METODOLOGIA ...ttt ettt 46
4.1 EXPLORACION Y TOMA DE MUESTRAS ..ottt 46
4.2 METODOLOGIA DE ENSAYOS ...ttt 46
4.2.1 Determinacion del contenido de agua...........cccceeeiriiiiiniiiinieinnneeenns 46
4.2.2 Determinacion de la gravedad especifica de 10s sOlidoS ............cccceunnn. 46
4.2.3 Determinacién peso unitario humedo, peso unitario seco, relacién de
vacios, porosidad y grado de Saturacion .............ccooevvuiiiiieeeeeeeeceeceee e 47
4.2.4 Clasificacion de las muestras segun el sistema “SUCS” ..........cccceeeennnne a7
4.2.5 Potencial de eXPanSiON............uuuuueunmmmimiiiiins 50
4.2.6 Ensayo de la consolidacion unidimensional de los suelos................... 52
ANALISIS DE RESULTADOS ..ottt 54

5.1 EXPLORACION Y TOMA DE MUESTRAS ......ccocoiiiieeeceeeeeee e 54



5.2 PERFIL ESTRATIGRAFICO DEL SUELO.....cc.ccooviieeeeeeeeeece e 56

5.2.1 SONAEO HL .oeeiiiii et aaa 56
5.2.2 SONAEO H2 .ottt 56
5.2.3 SONAEO #3 ..eiiiii e aaa 57
5.2.4 SONAEO H4 ..ot 57
5.3 PROPIEDADES INDICES Y CLASIFICACION DE LAS MUESTRAS ...... 58
5.3.1 Humedad natural ..........cooooiiiiiiii e 58
5.3.2 Gravedad especificay Peso unitario hUmedo ...........cccooeeeeiiiiiiiiiinnnnnnn. 59
5.3.3 Peso unitario seco, relacion de vacios, porosidad y grado de saturacion
........................................................................................................................ 59
5.3.4 Clasificacion de las muestras segun el “SUCS"............ccevvvvevveeveerennnnnnn. 60
5.4 POTENCIAL DE EXPANSION ... .cooiiiiiiie et 65
5.4.1 Determinacion del potencial de expansion a partir del limite liquido e
indice de plasticidad ..o 65
5.4.2 Potencial de cambio volumétrico empleando el aparato de Lambe........ 66
5.4.3 Presién de expansion en consoliddmetro ...........cooevviiieeeeeeeiieceiiiinn. 67
5.5 CONSOLIDACION UNIDIMENSIONAL .....oooviiiiieeeee e 68
5.5.1 Curvas de consolidacion, coeficiente de consolidacion (Cv) y coeficiente
de permeabilidad (K).........coooo i 68
5.5.2 indices de compresién (Cc), indice de expansién (Cs), carga de
preconsolidacion (epc’) y relacion de preconsolidacion (OCR).............eee.... 70
5.5.3 Correccion de SChmertmann .............oooouiiiiiie e 74
5.5.4 indice de consolidacion secundaria (Ca) ............ccoeveeveveeeceiveeeeenanne, 76
5.6 CORRELACIONES ENTRE LA CONSOLIDACION Y EL INDICE DE
EXPANSION ..o e e e aaas 77
CONCLUSIONES ...ttt e e e e e e e e e e e e st aeaaaea e 78
RECOMENDACIONES ... e e e e e aaa e eaaas 81

BIBLIOG RAF A .. et 82



INDICE DE TABLAS

Pag.
Tabla 3.1. Propiedades de los minerales arcilloSosS............ccooeeevviiiiieeciiiiee e, 15
Tabla 3.2 Prediccion de la expansividad a partir del limite liquido....................... 21
Tabla 3.3 Prediccion de la expansividad a partir del indice de plasticidad ........... 22
Tabla 3.4 Prediccion de la expansion a partir de otras medidas........................... 22
Tabla 3.5 Cambio volumeétrico potencial ...........ccccooeeeiiiii e, 23
Tabla 5.1 Identificacion de MUESLIAS ........cccceeeiiiiiiiiiiiiee e 54
Tabla 5.2 Resumen de ensayos de 1aboratorio............cooeevviveiiiiiiiine e 55
Tabla 5.3 Contenido de agua de las MUestras..........cccoeeeeviiiiiieeiieiiie e, 58
Tabla 5.4 Gravedad especifica y peso unitario hUumedo de las muestras............. 59
Tabla 5.5 Peso unitario seco, relacion de vacios, porosidad y grado de saturacion
€8S MUEBSIIAS. .. ettt e e e e e et e e e e e e e e e eaaaaas 60
Tabla 5.6 Resultados de ensayos de limite liquido, limite plastico e indice de
o1 F= 1S 1 Tox o £= o [PPSR 63
Tabla 5.7 Clasificacion de las muestras segin el SUCS .............ccoeiiiii. 64
Tabla 5.8 Prediccidbn de expansividad a partir del limite liquido e indice de
1= 1S 1 Tox o £= o [PPSR 65
Tabla 5.9 Resultados del ensayo de expansion en aparato de Lambe................. 67
Tabla 5.10 Esfuerzos naturales por MUESTIa ..........uuuiiieeeiiiieiiiiiiiee e 67
Tabla 5.11 Presiones de expansion en consolidometro...........cccceeeeeeeeiiviiiiiinnnnn... 68

Tabla 5.12 Valores tipicos de coeficiente de consolidacion (Cv) para arcillas....... 70

Tabla 5.13 Rango de permeabilidad para varios suelos............ccccceeeeiviiiiieceeennnn. 70
Tabla 5.14 indices de compresibilidad Cc, indices de expansion Cs..................... 71
Tabla 5.15 Valores tipicos para el indice de compresion (Cc) en arcillas ............. 72
Tabla 5.16 indice de expansion (Cs) para algunas arcillas. ..............cccccveeveeveenene. 72
Tabla 5.17 Ecuaciones para calcular el indice de compresion y el indice de
23 = ] o o 72
Tabla 5.18 Presion de preconsolidacion y relacion de sobreconsolidacion.......... 74

Tabla 5.19 Relaciones de vacio inicial y final por muestra .............ccccccoeeeeeeenn. 75



Tabla 5.20 Valores de indice de compresion Cc corregidos ..................
Tabla 5.21 Variacion de indice de compresion secundaria por muestra



INDICE DE FIGURAS

Pag.
Figura 2.1 Falla por contracto expansion en vivienda..................eevevvvvvveveveeeeeeennne. 4
Figura 2.2 Inclinacién de la Torre de Pisa, ltalia..............eeveveviiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiieeee, 5
Figura 3.1. (a) Tetraedro de silice; (b) Octaedro de alimina; (c) Lamina de silice;
(d) ITAMINA OCLAEAIICA. ....ueee e e e e e e e e e e e e e e e eeeananas 8
Figura 3.2 Capa elemental de silice-gibbsita...............eeveviviiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiieeeee, 9
Figura 3.3. Diagrama de la estructura de la caolinita...................eevveveeiiiiieiiienennnee. 10
Figura 3.4. Diagrama de la estructura de la ilita.............ooouuueiiinniiiiiiiiiiiie e 11
Figura 3.5 Diagrama de la estructura de la montmorilonita............ccccevvvviieeneennee. 12
Figura 3.6 Carta de cambio volumeétrico potencial..............cceeeeeeeiiniiiiiiiiiiieeieennn, 23
Figura 3.7 Movimientos provocados por las arcillas expansivas.............ccceeeeee.e. 26
Figura 3.8 Fases del SUEIO..........oouuueiiiiii e 27
Figura 3.9 Consolidémetro de anillo flotante.................eeevvvvviiiiiiiiiiiiiiiiieiiiiiieeeee, 32
Figura 3.10 Curva de consolidacion Casagrande ............cc.eeeeeeeeeennniiiiiiiieeeeeeeeens 33
Figura 3.11. (a) Curva de compresibilidad en escala natural; (b) Curva de
compresibilidad en escala semilogaritmiCa..........cooeeeiiieiiiiiiiieieieeeeeee s 34
Figura 3.12 Curva de compresibilidad para dos procesos de carga y descarga
CONSECULIVOS ...uueeeiiiie ettt et e e e e e e e e e e e e et e e e e e et e e e e e et e e e e eaaa e eeeerannes 35
Figura 3.13 Método para determinar la carga de preconsolidacion...................... 36
Figura 3.14 Correccién de la curva de compresibilidad en suelos normalmente
(od0] 1501 T =T [0 1= PSPPSR 37
Figura 3.15 Correccion de la curva de compresibilidad en suelos preconsolidados
............................................................................................................................... 38
Figura 3.17 Curva de consolidacion primaria y secundaria...................eevvvevevennee. 39

Figura 3.18. (a) Estrato de arcilla sometida a consolidacion; (b) flujo de agua en el
punto A durante la CoONSONAACION ...........uuumiiiiii s 40

Figura 3.19 Método del logaritmo de tiempo para determinar el coeficiente de
(oo] g ISTo] o F=ToTTo T g I (@F=TS1= To | 7= Vg [o =) I 44

Figura 3.20 Método de la raiz de tiempo para determinar el coeficiente de
(o0] g 1STo] o F= ToTTo T N (1 =77 0] I 45

Figura 4.1 Muestra parafinada para ensayo de peso unitario..........ccccceeeeeeeeeeeenne. 47



Figura 4.2 Materiales para la determinacion de las particulas de suelo. (a) Tamices;

(b) Agitador; (c) Probeta con muestra; (d) Hidréometro 152H ............cccccceeeeeeeeee, 48
Figura 4.3 Cazuela de Casagrande y ranurador estandar. Laboratorio de Suelos y
Pavimentos, EICG. ... 49
Figura 4.4 Carta de Plasticidad de Casagrande ..............couueiinniiiiiiieiiiiiiinee e, 50
Figura 4.5 Ensayo de potencial de expansion en el aparto de Lambe. Laboratorio
de Suelos y Pavimentos, EICG. .......ooo it 51
Figura 4.6 Equipo utilizado en el ensayo de presion de expansion y consolidacion.
(a) Consolidometro; (b) Muestra en el anillo para consolidacion. .......................... 53
Figura 5.1 Presencia de escombros y material grueso en las muestras del sondeo
#4. Laboratorio de Suelos y Pavimentos, EICG........ccooooviiiiiiiiiiiiiiieeeeeeeeeiin 55
Figura 5.2 Curva granulomeétrica por tamizado ...............eeeveeeveeeereerieeieiieieieeeeeeeene. 61
Figura 5.3 Curva granulométrica por hidrometria ...............eeevvveiviveieeiieeiiiiiniienene. 62
Figura 5.4 Presiones de expansion realizadas en el aparato de Lambe............... 66
Figura 5.5 Curva de compresibilidad perforacién 3 - muestra 1..........ccccccevvvveeeeee. 71

Figura 5.6 Comparacion entre los indices de compresion calculados con
ecuaciones y los indices de compresion hallados en laboratorio........................... 73

Figura 5.7 Comparacion entre los indices de expansion calculados con ecuaciones
y los indices de expansién hallados en laboratorio.............ccccveeeeeiieiiiiiciin. 73

Figura 5.8 Perforacién: 1- Muestra: Shelby 3, en anillo para consolidacién al finalizar
B BNSAYO. ...ttt e e e e e e e et bt e e e e aeeeaaaan 75



INDICE DE ANEXOS
Los anexos se encuentran en formato digital (DVD y comprenden los siguientes
archivos.
Anexo A. Composicion quimica de las arcillas.
Anexo B. Registros fotogréficos.
Anexo C. Registros de exploracion.
Anexo D. Ensayos de las propiedades del suelo y expansion.
Anexo E. Ensayos de consolidacion.
Anexo F. Andlisis de correlaciones.

Anexo G. Analogia Mecéanica de Terzaghi



RESUMEN

En este documento se caracterizan geotécnicamente las arcillas con alto potencial
contracto expansivo existentes en el barrio La Flora, en Santiago de Cali, cuando
se someten a la prueba de consolidacion unidimensional, evaluando su
comportamiento esfuerzo contra deformaciéon y esfuerzo contra tiempo y
determinando asi coeficientes de consolidacion, coeficientes de expansion,
coeficientes de compresion, tiempos de consolidacién primaria y cargas de
preconsolidacion. También se evaltan los indices de expansion y las presiones de
expansion existentes en las arcillas estudiadas con el objetivo de obtener
correlaciones con los parametros de consolidacion.

Mediante un programa de muestreo consistente en 4 sondeos ejecutados con
equipo mecanico de percusion con tubos de pared delgada Shelby, efectuados en
distintos sitios del barrio La Flora, se obtuvieron los especimenes de suelo
inalterado para su analisis ulterior en el laboratorio, previendo que los sondeos
coincidieran con suelos de alto potencial contracto expansivo. Una vez en
laboratorio, el programa de pruebas incluyé también la determinacion de
propiedades indices del suelo y su clasificacion segun el Sistema Unificado de
Clasificacion de Suelos.

La investigacion reveld que las muestras de la zona estudiada corresponden a
arcillas sobreconsolidadas de alta plasticidad con un potencial de expansion critico
y mediante correlaciones se pudo establecer la existencia de una relacion directa
entre el indice de expansion y los indices de compresion de las muestras al igual
gue una relacion inversa entre la presion de expansion y los indices de compresion.



INTRODUCCION

El termino suelo ha sido definido de distintas maneras, dependiendo del area del
conocimiento que se esté involucrando. Segun Braja Das (2001), el suelo se define
como: “el agregado no cementado de granos minerales y materia organica
descompuesta (particulas soélidas) junto con el liquido y gas que ocupan los
espacios vacios entre las particulas soélidas”. El suelo ha sido usado como material
de construccién fundamental, toda vez que funciona como soporte y anclaje de las
cimentaciones de cualquier estructura civil que se pretenda construir. A partir de
esta premisa resulta evidente la necesidad del ingeniero civil, por estudiar las
propiedades fisico-quimicas del suelo que le permitan describir su comportamiento
mecanico con el objeto de aplicarlas a la concepcidon y construccién de obras de
ingenieria civil.

A lo largo de la historia, el suelo siempre ha sido utilizado como material de
construccién y salvo la época reciente (finales del siglo XIX) todos los problemas de
ingenieria civil que involucraban el comportamiento del suelo, eran resueltos de
manera intuitiva con base en la experiencia, situacion que acarreaba serios riesgos
en lo referente a la seguridad de las estructuras.

Con el advenimiento de la mecanica de suelos como objeto de estudio en las
primeras décadas del siglo XX y el crecimiento y desarrollo de la ciencia y la
tecnologia, el estudio de los suelos en cuanto a sus propiedades y su
comportamiento, se volvio critico en pro de construir mejores estructuras con un alto
nivel de seguridad y un funcionamiento adecuado.

Uno de los problemas geotécnicos mas trascendentales para el ingeniero civil, yace
en los asentamientos que se generan en los suelos al imponerles un esfuerzo
externo. Estos asentamientos forman parte de una de las propiedades mecanicas
mas relevantes, la compresibilidad del suelo. La compresibilidad es el grado en el
gue una masa de suelo disminuye su volumen bajo el efecto de una carga, es menor
y practicamente despreciable en los suelos granulares, arenas y gravas, y aumenta
significativamente en los suelos de grano fino. A diferencia de los materiales
estructurales, la deformacion por compresion en los suelos es un proceso tardio que
no ocurre en simultaneidad con la aplicacion de las cargas, sino que se desarrolla
en el transcurso del tiempo.

Pero, ¢.cdmo ocurre dicha disminucion de volumen? En el suelo se distinguen tres
fases constitutivas: la sélida, la liquida y la gaseosa, cuando una carga es aplicada
a una masa de suelo ésta pierde volumen debido a la deformacion de las particulas
de suelo, el reacomodo del esqueleto mineral y la expulsion de agua o aire de los
espacios vacios (reduccion del volumen de vacios). Esta ultima causa, da lugar al
fendbmeno de consolidacion de los suelos. Se denomina consolidacion



unidimensional de un suelo, al proceso de disminucién progresiva de volumen por
expulsién de agua y aire que ocurre en un lapso, debido a una sobrepresion
constante.

Ahora, si se tiene en cuenta un modelo en el que un suelo con caracteristicas
contracto expansivas (arcillas que se expanden ante el humedecimiento y se
contraen con el desecamiento) es sometido a consolidacidn, se puede intuir que los
asentamientos seran mas pronunciados cuando simultdneamente con la
sobrepresion haya una desecacion de la masa producida, por ejemplo, por épocas
de verano y seran menos notorios cuando la sobrepresién sea relativamente
pequeiia y exista un humedecimiento de la masa de suelo producida durante las
épocas lluviosas, en esta Ultima circunstancia existe una dificultad evidente para
gue el suelo se consolide. Este es el caso de los suelos de un sector del barrio La
Flora en el norte de Cali, que presentan gran potencial contracto expansivo.

En este contexto, esta tesis pretende describir el fendmeno de la consolidacion en
suelos con alto potencial contracto expansivo mediante la evaluacién de parametros
como coeficientes de consolidacion, coeficiente de expansion, coeficiente de
compresién y tiempos de consolidacion y su posible relacidén con las presiones de
expansion encontradas en dichos suelos.

Lo aqui consignado podria ser el punto de partida para formular un diagnéstico mas
completo del problema de agrietamiento y pérdida de funcionalidad en las
estructuras civiles debido a asentamientos generados por consolidacion primaria en
suelos expansivos y la identificacion del mecanismo de interaccion entre
compresidn-contraccion y compresion-hinchamiento del suelo como respuesta a los
respectivos procesos de consolidacion primaria y contracto expansion que en él
podrian coincidir.



1. OBJETIVOS

1.1 OBJETIVO GENERAL

Caracterizar geotécnicamente las arcillas existentes en puntos especificos del
barrio La Flora desde el punto de vista de su comportamiento en la prueba de
consolidacion unidimensional y su correlacion con el factor de expansividad.

1.2 OBJETIVOS ESPECIFICOS

» Determinar las propiedades indice y las propiedades fisicas de las arcillas
existentes: contenido de agua w, pesos unitarios y, grado de saturacién
G, relacion de vacios e, porosidad n, gravedad especifica, limites de Atterbergy
granulometria.

» Determinar el comportamiento esfuerzo versus deformacion de las arcillas en la
prueba de consolidacion unidimensional.

» Conocer tiempos de consolidacion primaria.
» Determinar parametros geomecanicos caracteristicos de consolidacién primaria
y secundaria, como son el indice de compresion C., el coeficiente de

consolidacion C, y el indice de compresién secundaria C,.

» Determinar y conocer, el grado de preconsolidacion de las arcillas del sector
norte de Cali (Barrio La Flora).

» Determinar el factor de expansividad de los suelos estudiados.



2. PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA

2.1 DEFINICION DEL PROBLEMA

Las arcillas expansivas son aquellas que presentan un gran cambio de volumen al
sufrir alteraciones en su contenido de agua. Asi, cuando estas arcillas se
humedecen sufren una expansion elevada y cuando se secan se contraen
superlativamente, esto ocurre como resultado de fuertes periodos de sequia
alternados con lluvias intermitentes que hacen fluctuar la humedad del suelo. Los
cambios en el contenido de agua del suelo son también ocasionados por
condiciones de construccion y cambios locales en las condiciones
medioambientales, como por ejemplo la remocion de arboles o el riego excesivo de
jardines.

El proceso de expansion y contraccion de estas arcillas, ocasiona dafios de
consideracion principalmente en estructuras ligeras como son las viviendas, las vias
y los edificios pequeiios, consistiendo los dafos en agrietamientos y/o hundimientos
por asentamientos diferenciales excesivos o levantamientos puntuales del suelo
(Figura 2.1) conllevando en algunos casos a la demolicidn total de la estructura. La
incidencia del comportamiento y de las propiedades de los suelos expansivos en los
dafios experimentados en diferentes estructuras, no fue bien estudiada sino hasta
el siglo pasado cuando se empezaron a identificar dichos suelos como la causa
fundamental de estas patologias.

Figura 2.1 Falla por contracto expansion en vivienda




Diversos estudios geotécnicos, entre ellos la microzonificacién sismica de Cali, han
permitido evidenciar la presencia de suelos expansivos en la zona norte de Santiago
de Cali (Valle), especificamente en el barrio La Flora. En este sector predomina la
existencia de arcillas de alta plasticidad con propiedades contracto expansivas que
generan dafios arquitectonicos y estructurales, en las estructuras civiles y con ello
pérdidas considerables.

Se pueden citar varios casos ilustrativos de estas problematicas debidas a
asentamientos del suelo ocasionados por fendmenos de consolidacion. Primero, el
hundimiento del Palacio de Bellas Artes en la ciudad de México, edificio cimentado
sobre arcillas bentoniticas de alta compresibilidad que se consolidaron produciendo
su asentamiento paulatino, y segundo, el caso mas conocido, que corresponde a la
inclinacion de la Torre de Pisa (Figura 2.2) debida a la gradual consolidacion de la
arcilla sobre la que esta cimentada.

Figura 2.2 Inclinacién de la Torre de Pisa, Italia

Fuente: [Citado el 10 de mayo de 2016] Disponible en <
http://megaconstrucciones.net/images/monumentos/foto/torre-pisa.jpg >

Como se puede deducir, las consecuencias de los cambios volumétricos en los
suelos debidos a consolidacion y expansion que afectan a las obras de ingenieria,
pueden traducirse en grandes pérdidas econémicas o en el peor de los casos en
pérdidas humanas cuando existe colapso, de ahi la importancia de considerar los
fendmenos de consolidacion de los suelos y su contracto expansion.



2.2 JUSTIFICACION

Se tiene como materia de estudio, suelos con caracteristicas contracto expansivas
gue se pretenden caracterizar a partir de su comportamiento en la prueba de
consolidacion unidimensional. Esto es de fundamental importancia pues mediante
su interpretacion, se puede prever el comportamiento en el futuro de un suelo
expansivo cuando varia su contenido de agua. A partir de esto se pueden calcular
la magnitud de los asentamientos y el tiempo de consolidacion.

El propdsito fundamental de este trabajo es caracterizar la compresibilidad de
suelos expansivos de manera exhaustiva y profunda, como punto de partida para
contribuir al disefio de obras de ingenieria mas seguras, confiables y eficientes en
el sector norte de la ciudad de Cali.



3. MARCO TEORICO

3.1 ARCILLAS

Debido al intemperismo al que se ven sometidas las rocas igneas y metamorficas
presentes en la corteza terrestre, se llega a un producto de descomposicion final: la
arcilla. Este producto natural originado a partir de la meteorizacién de las rocas
conocido como arcilla, es generado principalmente por el agua que actia como
agente quimico sobre las rocas mediante mecanismos de accidon como la oxidacion,
la hidratacion y la carbonatacion.

En sentido estricto se conoce como arcilla, a las particulas submicroscépicas de
suelo generalmente menores de 2 u constituidas basicamente por silicatos de
aluminio hidratados, con una estructura cristalina bien definida y sus atomos
dispuestos en laminas, capaces de desarrollar plasticidad cuando se humedecen,
entendiéndose la plasticidad como la capacidad de un material que al ser modelado
sufre deformaciones permanentes sin rebote eldstico aparente. Esta naturaleza
cohesiva implicita en los suelos arcillosos, es debida al agua adsorbida que rodea
a las particulas de arcilla.

Con frecuencia se definen como arcilla a las particulas de tamafio coloidal, con 0.2 u
como limite inferior y 2 4 como tamafio maximo. Esta clasificacion segun el tamafio
de las particulas es meramente una definicién granulométrica y no tiene relacion
directa con el comportamiento fisico quimico de las arcillas, pues existen suelos no
arcillosos con particulas suficientemente pequefias (menores que 2 u) para ser
consideradas arcillas sin presentar las propiedades de estas. Por consiguiente, la
clasificacion de un suelo como arcilloso, debe hacerse prestando especial atencion
a la consistencia y la plasticidad (Limites de Atterberg) de las particulas finas
menores que 0.074 mm, y a su ubicacién en la Carta de Plasticidad del Sistema
Unificado de Clasificacién de Suelos.

3.2 ESTRUCTURA Y CLASIFICACION DE LOS MINERALES DE ARCILLAS

Por arcilla se comprende esencialmente los silicatos de aluminio hidratados, aunque
también se presentan algunos con sustitucion total o parcial del aluminio por
silicatos de hierro o magnesio también hidratados. Estos minerales poseen en la
mayoria de los casos, una estructura cristalina definida consistente en apilamientos
poliméricos tipo sandwich de laminas de silice y ldminas octaédricas (también
conocida como lamina de gibbsita). Estas laminas de silice y octaédricas se forman



a partir de dos unidades bésicas, tetraedro de silice Si - O (Figura 3.1.a) y octaedro
de alimina Al — O y Al - OH (Figura 3.1.b), respectivamente.

Las unidades tetraédricas consisten en 4 atomos de oxigeno unidos a un atomo de
silice. Combinaciones sucesivas de estas unidades conforman la lamina de silice
(Figura 3.1.c). Las unidades octaédricas incluyen un ion de aluminio ubicado en el
centro de seis oxigenos (o hidroxilos). La unién entre si de estos octaedros forman
una lamina octaédrica o lamina de gibbsita (Figura 3.1.d). Si el principal atomo
metalico en la unidad octaédrica es el magnesio, estas laminas se denominan
brucita (Braja, 2001).

Figura 3.1. (a) Tetraedro de silice; (b) Octaedro de alimina; (c) Lamina de silice;
(d) ldmina octaédrica.

@ y ¢ Silicon
(a) (c)

@ v Hidroxilo @ Aluminio

(b) (d)

Fuente: DAS, Braja. Fundamentos de ingenieria geotécnica. México, D.F.: Thomson
Learning, 2001. p. 4.

En una lamina de silice, cada atomo de silicio con valencia positiva de cuatro esta
unido a cuatro atomos de oxigeno que suman una valencia negativa de ocho. Pero
cada atomo de oxigeno localizado en la base de los tetraedros es compartido con
el tetraedro adyacente, por lo cual cada oxigeno basal esta unido a dos iones de



silicio, quedando el atomo superior de oxigeno de cada tetraedro con una carga de
valencia negativa. Cuando la lamina de silice se superpone a la lamina aluminica
estos atomos de oxigeno reemplazan a los hidroxilos para balancear su carga
negativa (Figura 3.2).

En los suelos arcillosos el comportamiento fisico quimico esta ligado principalmente
a su estructura reticular y su constitucion mineralégica, por lo tanto, se hace
necesaria su clasificacion. Los minerales de arcilla se clasifican en grupos definidos
segun la combinacién espacial en diferente proporcién de sus laminas, asi, tenemos
arcillas de dos tipos: 1:1 y 2:1. El tipo 1:1 o bicapa consiste en una ladmina
tetraédrica unida a una lamina de gibbsita. Pertenecen a este grupo las caolinitas.
El tipo 2:1 o tricapa consiste en una lamina octaédrica cubierta por dos laminas
tetraédricas. Dos grupos de arcillas presentan esta estructuracion: ilitas y
esmectitas.

Figura 3.2 Capa elemental de silice-gibbsita

Oxigeno
Hidroxilo

Aluminio

Silicon

Fuente: DAS, Braja. Fundamentos de ingenieria geotécnica. México, D.F.: Thomson
Learning, 2001. p. 4.

3.2.1 Caolinitas Al, Si,05(0H,)

El nombre caolinita es un derivado de la palabra china Kao Ling, nombre de una
colina cerca de Jauchau Fu, China, donde se explota este mineral. Las caolinitas
consisten en la superposicién indefinida de capas formadas por una lamina silicica



[(Si03)?],,unida a una lamina aluminica OHO,Al,(OH); (Figura 3.3). Son
esencialmente dioctaédricas (2 de cada 3 cavidades octaédricas estan ocupadas).

Figura 3.3. Diagrama de la estructura de la caolinita

Limina de gihhsi::‘
/ Lamina de silice \
A

‘Fj A | Lamina de gibbsita

[ / Lamina de silice
Al

Fuente: DAS, Braja. Fundamentos de ingenieria geotécnica. México, D.F.: Thomson
Learning, 2001. p. 5.

Las caolinitas muestran pocas variaciones en su composicion quimica (Ver Tabla
1.1 del Anexo A). Para la férmula estructural Al, Si,0s(0OH,), poseen una
composicion de Al,05 39.5%, Si0, 46.5% y H,0 14.0%. Se encuentran en el suelo
en forma de particulas muy finas con tamafos inferiores a 1 u, son de coloracién
blanca o perlada, aunque a menudo presentan diferentes colores debido a las
impurezas contenidas. Tienen una densidad variable entre 2.5-2.6 g/ml y un indice
de dureza de 2.6. Poseen una superficie especifica (area superficial por masa

unitaria) muy baja, de entre 12 a 16 mz/g. El espesor total de la capa de caolinita

es de 4.31 4, y el espesor desde el plano basal de oxigenos de la lamina silicica
hasta el de la capa siguiente es de 7.2 A (Figura 3.3).

En las caolinitas, las capas sucesivas se asocian por medio de puentes de
hidrogeno y por fuerzas de valencia secundarias. Los hidrogenos del plano
hidroxilico de la lamina de gibbsita forman uniones de valencia parcial (enlaces de
hidrogeno) con los &tomos de oxigeno de la lamina silicica resultando la union lo
suficientemente firme para no permitir el ingreso de moléculas de agua (adsorcion)
entre las reticulas. Por su composicién quimica no variable, las caolinitas son de
condicion no expansible, es decir, poseen una relativa estabilidad en presencia de
agua.

10



El término ilita fue introducido por Grim, Bray y Bradley en 1937 para describir
minerales arcillosos ricos en Al, Mg y Fe derivados de micas, originalmente
descubiertos en lllinois, Estados Unidos. Las ilitas son minerales cuya capa unitaria
estd formada por una lamina octaédrica comprendida entre dos laminas silicicas.
En la capa unitaria de las ilitas, ocurre un alto grado de sustitucién isomorfica donde
atomos de aluminio reemplazan a los de silicio y la deficiencia de carga eléctrica
ocasionada es balanceada por iones de potasio (K*). A su vez, estos iones de
potasio enlazan entre si las capas sucesivas de ilita (Figura 3.4) proporcionandoles
una posicibn mas o menos rigida y estable. Dado que los iones de potasio no son
intercambiables, se genera una baja energia de hidratacion catiénica que resulta
incapaz de vencer las fuerzas atractivas de Van Der Waals que unen las capas por
lo que se minimiza el acceso de moléculas polares de agua que puedan expandir la
reticula. Cada capa unitaria tiene un espesor de 9 A que al incluir los iones de
potasio entre las capas aumenta aproximadamente a 10 A.

Figura 3.4. Diagrama de la estructura de la ilita
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Fuente: DAS, Braja. Fundamentos de ingenieria geotécnica. México, D.F.: Thomson
Learning, 2001. p. 5

Las ilitas tienen una composicion quimica variable, cuyos limites ain no estan bien
definidos (Ver tabla 1.2 del anexo A). Su formula quimica general es
(OH),K,(Sig_y - Aly)4(Al4 -Fe,-Mgs - Feg)0,,, donde y varia entre 1y 1.5 (Bowles,
1996). Tienen una densidad de 2.6 - 2.7 g/ml, poseen una superficie especifica de
80m?/g , son generalmente dioctaédricas y muestran un comportamiento mecanico
favorable gracias a su baja expansividad.
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3.2.3 Esmectitas (OH),SigAl,0, -nH,0.

Este grupo de minerales también es conocido como montmorilonitas. El nombre de
montmorilonita proviene del material original descrito por primera vez en la localidad
Montmorillon, Vienne, Francia por Damour y Salvetat (1847). Las particulas de
montmorilonita tienen dimensiones que oscilan entre los 100 y 200 4 y una
estructura similar a la de las ilitas, su capa unitaria esta formada por una lamina
aluminica intercalada entre dos laminas silicicas (Figura 3.5). Pueden ser
dioctaédricas o trioctaédricas (todas sus cavidades octaédricas estan ocupadas).
La caracteristica mas relevante de este grupo es su capacidad para absorber
moléculas de agua entre capas, lo que produce una importante dilatacién de la
estructura.

Figura 3.5 Diagrama de la estructura de la montmorilonita
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Fuente: DAS, Braja. Fundamentos de ingenieria geotécnica. México, D.F.: Thomson
Learning, 2001. p. 5

Las capas de montmorilonitas no estan balanceadas eléctricamente. Existe en ellas
un exceso de carga negativa debida a la sustitucion isomorfica parcial de iones de
silicio por aluminio en la lamina silicica y aluminio por iones bivalentes
(Mg,Fe? Ni, Li y Zn) en la lamina de gibbsita. Esta condicién de carga, es la base
de la elevada capacidad de intercambio catiénico de la montmorilonita, asi como del
ingreso de moléculas polares (agua). La adsorciéon de moléculas polares entre
capas determina la principal caracteristica macrofisica de este grupo: la
expansividad, por lo que su comportamiento mecénico sera critico, especialmente
en presencia de agua, mostrando una fuerte tendencia a la inestabilidad.

La composicion quimica teorica de las montmorilonitas, expresada en Oxidos es
Si0, = 66.7%; Al,0; = 28.30%; H,0 = 5.0%, correspondiente a la férmula
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(OH),SigAl,0, - nH,0, donde nH,0 es la intercapa (n capas) de agua adsorbida. En
la naturaleza, sin embargo, la composicion de la montmorilonita difiere siempre de
la formula tedrica y se encuentra siempre desbalanceada (Ver tabla 1.3 del anexo
A). La montmorilonita se presenta en forma de masas compactas con colores grises,
blancos y con ciertas coloraciones verdosas, marrones o amarillentas. Son arcillas
de alta plasticidad, con densidad variable entre 1.6 a 2.7 y con una superficie
especifica de 800 m?/g.

3.3 COMPORTAMIENTO FiSICO QUIMICO DE LAS ARCILLAS

Las arcillas ya sean caoliniticas, montmoriloniticas o iliticas, son plasticas. Se
contraen al secarse, presentan marcada cohesién segun su humedad, son
compresibles y al aplicarseles una carga en su superficie se comprimen lentamente
(Crespo, 2004). También presentan tixotropia, fenbmeno por el cual recuperan
parcialmente con el tiempo, la resistencia perdida por el remoldeo del suelo.

El comportamiento mecanico e hidraulico de suelos gruesos esta determinado
basicamente por la fuerza gravitacional y condicionado por propiedades como la
compacidad y la orientacion de las particulas. En las arcillas, a diferencia de los
suelos gruesos, existen otros tipos de fuerzas de caracter electromagnético con
mayor importancia que rigen su estructura reticular interna, esto debido a que dicha
estructura alcanza altos valores en su relacién area volumen

En la estructura de los minerales de arcilla tienen especial importancia los enlaces
covalente e id6nico, como mecanismo de union interatomico, asi como los
mecanismos de union intermolecular que son de dos formas fundamentalmente:
enlaces de hidrogeno (e hidroxido) y uniones por fuerzas de Van der Waals. Son
estos mecanismos los responsables de la union de las estructuras de las particulas
de arcilla y en gran parte, de sus propiedades fisicas.

Los enlaces de hidrogeno se basan en la union de un atomo de hidrégeno a un
atomo de oxigeno, fldor o nitrégeno (elementos con mayor electronegatividad)
mediante la cesion de su unico electrén. Al retirar esta carga, el campo positivo
desarrollado por el nucleo del &tomo de hidrégeno en su proximidad es muy grande,
pudiendo atraer el polo negativo de otra molécula y estableciéndose asi una liga a
través de este atomo. Este tipo de enlace se presenta en las caolinitas.

Las fuerzas de Van der Waals son fuerzas de atraccion entre moléculas, débiles en
comparacioén con las uniones atbmicas, y de rango corto ya que se manifiestan sélo
a distancias inferiores de 5A. Estas fuerzas provienen de tres tipos de interaccién
de energia: energia entre dipolos permanentes, energia de interaccién entre un
dipolo permanente y un dipolo inducido y fuerzas electrostéticas entre moléculas
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neutras, tanto polares como no polares. Fuerzas de Van der Waals pueden
presentarse entre capas estructurales que forman un cristal de arcilla, como por
ejemplo en las montmorilonitas, siendo facilmente separables.

3.3.1 Superficie especifica

La superficie especifica es el area externa de las particulas constituyentes. Se
expresa en metro cuadrado por gramo de masa. El area superficial es mayor cuanto
mas pequefia y laminar sea la particula. Valores de superficie especifica para los
grupos de minerales de arcilla mencionados anteriormente en este capitulo se ven
en la Tabla 3.1.

3.3.2 Intercambio catiénico

El comportamiento macrofisico de las arcillas esta influenciado por la interaccién de
las particulas sdlidas con los componentes i6nicos y moleculares del agua
(intercambio cationico) presentes en los vacios del suelo. La captacion iénica es
variable de una arcilla a otra, y es consecuencia de la composicion estructural
interna en la que la superficie de las particulas posee carga eléctrica negativa
producto de la discontinuidad de los cristales. En las arcillas tipo 1:1, las capas se
sustentan mediante enlaces tipo puente de hidrégeno entre los grupos (OH) de las
laminas octaédricas y los oxigenos de las tetraédricas, que resultan ser lo
suficientemente fuertes para mantener unida la estructura global e impedir el ingreso
de cationes entre capas (este es el caso de las caolinitas). En las arcillas tipo 2:1,
el enlace tipo puente de hidrogeno entre capas no es posible por coincidir laminas
tetraédricas. En este caso la estructura interna es compensada eléctricamente por
la adicion de cationes, por ejemplo K* en las ilitas. En las esmectitas, por el
contrario, no es posible ligar cationes de una manera fuerte en el espacio intercapa,
por lo que el desbalance eléctrico prevalece y atrae entonces una gran cantidad de
moléculas de agua entre las capas que causan el hinchamiento de la arcilla.

Asi, la capacidad de adsorcién de las arcillas en general, proviene de la
descompensacion de cargas eléctricas a nivel estructural, permitiéndoles captar
cationes o moléculas. La capacidad de intercambio catidnico, se puede definir como
la suma de todos los cationes de cambio que un mineral puede adsorber a un
determinado PH, es mayor si el PH del suelo es menor y por lo general se hace
notable para valores de PH menores que 7. El intercambio catiénico es la propiedad
fundamental de las arcillas del grupo de las montmorilonitas, donde es mayor, y
disminuye en las ilitas y en las caolinitas, siendo estas Ultimas las menos
susceptibles de intercambiar sus cationes.
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Todo lo dicho conlleva a la identificacién de la expansividad de las arcillas como una
consecuencia directa de su microestructura (uniones intercapa débiles), de su
superficie cargada eléctricamente (mayor superficie especifica mayor energia) y de
la capacidad de intercambio cationico, siendo todas estas caracteristicas mas
pronunciadas en las arcillas del grupo de las montmorilonitas. En la Tabla 3.1 se ve
una comparacion de estos factores para las caolinitas, ilitas y montmorilonitas.

Tabla 3.1. Propiedades de los minerales arcillosos

Enlaces . Capacidad Contc_amdo
Superficie : aproximado
entre capa - de cambio
MINERAL . especifica . de agua
(Tipoy (m/gr) e adsorbida
resistencia) (meq/100gr) (%)
Enlace de H
Caolinitas + Valencia 12 -16 5-15 1
secundaria
Valencia
llitas secundaria + 80 - 100 20-50 4
Enlace de K
Valencia
secundaria +
Montmorilonitas Enlace del 800 80 - 150 40
ion de
cambio

3.3.3 Carga superficial y adsorcion

La superficie de los minerales de arcilla posee carga eléctrica negativa desprendida
de su estructuracion interna, donde las cargas negativas de los atomos de oxigeno
ubicados en los bordes crean en la superficie un campo de atraccién eléctrico hacia
el exterior, por lo cual las moléculas de agua, gracias a su naturaleza dipolar son
atraidas por medio de su polo positivo formando una capa de agua (agua adsorbida)
gue queda unida a la superficie de los sélidos a través de un enlace de hidrégeno.
Esta naturaleza polarizada del agua permite, por medio de su polo negativo, atraer
cationes que a su vez atraen nuevas moléculas de agua incrementando asi el
espesor de la pelicula.

Los cationes mas proximos al cristal y por lo tanto mas fuertemente ligados por
vinculos eléctricos junto con el grupo de cationes levemente més desvinculados por
su mayor lejania a la superficie de la particula forman dos estratos diferentes que
en conjunto se conocen como capa doble difusa. Toda el agua que se mantiene
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unida a las particulas de arcillas mediante vinculos eléctricos, se denomina agua de
capa doble. La capa de agua de la zona inmediatamente adyacente a las patrticulas,
gue se mantiene fuertemente enlazada a ellas, se conoce como agua adsorbida.
Las propiedades del agua adsorbida varian con respecto a las del agua libre,
presentando mayor viscosidad, mayor densidad, mayor punto de ebullicibn y una
temperatura de congelamiento mayor. Al aumentar la distancia, las fuerzas
eléctricas se debilitan permitiendo que el agua recobre sus propiedades normales.
Valores de agua absorbida para los diferentes grupos de minerales de arcilla se ven
en la tabla 2.4.

3.4 COMPORTAMIENTO DE LAS ARCILLAS EN PRESENCIA DE AGUA

Una vez estudiadas las caracteristicas de las arcillas relacionadas estrictamente
con su microestructura y sus diferentes mecanismos de interaccion, es hora de
abordar su comportamiento macrofisico intrinsecamente relacionado con la
presencia del agua.

3.4.1 Contracto expansién

El fendbmeno de expansion de los suelos consiste en el aumento de volumen cuando
aumenta el contenido de agua, este fendmeno suele ir acompafiado de procesos de
retraccion si se producen variaciones climatolégicas que desequen el terreno,
disminuyendo su volumen. En las arcillas el mecanismo de hinchamiento se debe
fundamentalmente a la adsorcién de moléculas de agua en las reticulas y también
a la repulsion eléctrica de las particulas sélidas y de sus cationes adsorbidos.

La accion de expansion o contraccién de un suelo es producida por varios factores.
El de mayor importancia es la diferencia entre la humedad natural del suelo y la
humedad de equilibrio. La humedad de equilibrio es la obtenida en un suelo, cuando
las condiciones ambientales fueran suficientemente estables para que la presién
parcial del agua contenida en el suelo, iguale a la presién de vapor del agua en el
aire. Si la humedad natural del suelo es inferior a la humedad de equilibrio el suelo
buscara alcanzarla dando lugar a la expansion. Si la humedad natural es mayor que
la humedad de equilibrio, el suelo se contraerd. Los cambios en el contenido de
agua son causados por alteraciones de las condiciones medioambientales. Otros
factores son debidos a una compactacién elevada o al grado de consolidacién que
favorecen el desarrollo de la expansion cuando aumente el contenido de agua.

En general, la expansion esta asociada a terrenos con presencia de arcillas de alta

plasticidad donde la existencia de cargas eléctricas negativas en la superficie de los
minerales arcillosos, asi como la capacidad de intercambio catidénico resultan
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fundamentales para la magnitud de la expansion, siendo las montmorilonitas los
minerales preponderantemente expansivos.

3.4.2 Plasticidad y limites de Atterberg

La plasticidad de los suelos es una caracteristica Unicamente supeditada a sus
elementos finos (arcillas), esta permite que el suelo sea remoldeado con un
determinado contenido de agua sin desmoronarse ni agrietarse, adoptando una
consistencia que se conoce como plastica.

En mecanica de suelos puede definirse la plasticidad como la propiedad de un
material por la cual es capaz de soportar deformaciones rapidas sin rebote elastico,
sin variacion volumétrica apreciable y sin desmoronarse ni agrietarse (Juarez y Rico,
1986). La plasticidad de los suelos es debida a la carga eléctrica negativa existente
en la superficie de las particulas de arcilla que atrae moléculas de agua aumentando
el espesor de la capa de agua doble (mayor capa de agua adsorbida). Los suelos
mas plasticos poseen capas de agua doble con espesores mas grandes, siendo
estas, en combinacion con el tamafio y la forma laminar de las particulas, las que
determinan la plasticidad de los suelos. En sintesis, a mayor superficie especifica
mayor actividad eléctrica superficial y con ello mayor plasticidad.

Para conocer la plasticidad de un suelo se hace uso del método descrito por el
cientifico sueco Albert Mauritz Atterberg. Este método consiste en definir los limites
correspondientes a los cinco estados de consistencia en los que pueden
presentarse los suelos cohesivos: sdlido, semisélido, plastico, semiliquido y liquido.
Atterberg descubrié que la plasticidad no es una propiedad permanente de las
arcillas, sino que depende de su contenido de agua. De esta manera, una arcilla
totalmente seca tiene la consistencia de un sdlido, careciendo de plasticidad, pero
si a la misma arcilla se le adicionan diferentes cantidades de agua su consistencia
varia, pudiendo asemejarse a un semiliquido e incluso a una suspension para
grados de humidificacién altos.

Los limites de Atterberg son: el limite de liquido (LL), el limite plastico (LP) y el limite
de contraccion (LC). El limite liquido se define como el contenido de agua
correspondiente a la frontera entre el estado plastico y el liquido. El limite plastico
es la frontera entre el estado semisolido y el estado plastico. Por dltimo, el limite de
contraccion corresponde al porcentaje de humedad con el cual una disminucién en
el contenido de agua, no genera reduccion del volumen. Este limite es la frontera
entre los estados semisélidos y solido. La diferencia aritmética entre los valores del
limite liquido y el limite plastico se conoce como indice de plasticidad.
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3.4.3 Cohesioén

La cohesion es la propiedad de ciertos suelos que presentan una atraccion
intermolecular entre sus particulas por medio de la cual estas se mantienen unidas,
como en las arcillas. La propiedad depende de las particulas finas del suelo, en
especial de la porcién arcillosa que contenga. Es originada por la atraccion
electrostéatica de las superficies cargadas de las particulas de suelo y la tension
capilar de las peliculas de agua que rodean dichas particulas. La cohesion es una
propiedad circunstancial del suelo que puede variar en el transcurso del tiempo, en
funcién de su consolidacion y de la cantidad de agua adsorbida.

3.5 SUELOS CONTRACTO EXPANSIVOS

Los suelos expansivos se refieren expresamente a aquellos suelos que
experimentan aumentos y disminuciones de volumen de magnitudes considerables,
segun la cantidad de agua contenida sea mayor o menor, generando asi
alteraciones en la estabilidad de las obras asentadas sobre ellos (Merchan, 2014).
Los cambios de volumen asociados a cambios de humedad que experimentan las
arcillas expansivas, producen hinchamientos en épocas de lluvias y retracciones en
épocas secas (Merchan, 2014). La expansion estd asociada a terrenos arcillosos
con limites liquidos e indices de plasticidad altos, densidades secas altas y
presiones exteriores bajas.

Cuando la arcilla se encuentra a una distancia considerable de la superficie no se
contrae y expande tanto como cuando se encuentra cerca de la superficie, esto
debido a que existe una capa activa que comprende los estratos mas superficiales
y, por lo tanto, mas susceptibles de ser afectados por los cambios del clima. La
profundidad concreta que puede alcanzar el fendmeno de expansién se conoce
como capa activa del suelo. En la zona norte de Cali, el espesor de la capa activa
varia entre 2.0 y mas de 4.0 metros dependiendo de la posicion del nivel freatico
(por lo general, se encuentra a profundidades mayores de 3 metros) y
especialmente del tipo de vegetaciéon en desarrollo (Villafafie, 1991).

La expansion sucede uUnicamente en suelos parcialmente saturados, pues es
fundamental que puedan absorber agua para iniciar asi los ciclos de humectacion y
desecacion, con los cambios de volumen consecuentes. En zonas de saturacion,
bajo el nivel freatico, la variacion de volumen se puede considerar inexistente.
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3.5.1 Mecanismo de la expansividad

El mecanismo de hinchamiento de las arcillas posee una componente mecanica y
otra fisico-quimica. El fendbmeno mecanico que explica la contracto expansiéon de
las arcillas tiene que ver con el aumento de la tension capilar de los meniscos
céncavos cuando el suelo se seca, por lo que el agua se retrae hacia los vacios de
menores diametros, aumentando asi las fuerzas de succion y la presion efectiva
produciéndose por tanto la contraccion volumétrica. En el proceso inverso, cuando
la arcilla se humedece, el agua llena los vacios de diametros menores, la presiéon
efectiva disminuye y el suelo se expande.

El mecanismo fisico quimico por el cual los suelos se expanden tiene que ver con
la presencia de minerales arcillosos de estructura laminar, sus propiedades y
caracteristicas (siendo la montmorilonita el mineral predominante en los suelos
expansivos) y con la abundancia de finos de tamafo inferior a dos micras. A nivel
estructural, son fundamentales la accién de las cargas eléctricas netas existentes
entre particulas (causadas por sustituciones isomorfas y desbalance eléctrico en las
reticulas), las fuerzas electromagnéticas que unen las capas basicas del mineral, la
capacidad de intercambio cationico y la formacion de la capa doble difusa (cationes
y moléculas de agua ligados a las particulas) sobre la superficie. La suma de estos
factores da lugar a los dos procesos basicos de expansion: hidratacién de las
particulas de arcilla e hidratacion de cationes.

Hidratacion de las particulas de arcilla. Las particulas de arcilla poseen una
superficie cargada negativamente que atrae moléculas de agua, estas moléculas de
agua, gracias a su naturaleza dipolar se disponen con su polo positivo orientado
hacia las particulas quedando libre el extremo negativo, a su vez este polo negativo
puede atraer nuevas moléculas de agua basandose en su condicion dipolar. Al
repetirse varias este proceso se forma una pelicula de agua que rodea a la particula.
Esta capa adsorbida de moléculas de agua hidrata a la particula de arcilla
generando su hinchamiento. En el proceso de adsorciéon pueden afiadirse cationes
formando sistemas particula-agua-catibn-agua-particula que contribuyen a la
atraccion entre particulas.

Hidratacion de cationes. El mecanismo de hidratacion también puede presentarse
en los cationes contenidos en la capa doble difusa. Aqui, las moléculas de agua son
atraidas por su polo negativo hacia los cationes quedando su polo positivo libre para
atraer nuevas moléculas de agua. Este proceso forma peliculas de agua alrededor
de los cationes que producen igualmente expansion.
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3.5.2 Identificacién de suelos expansivos

3.5.2.1 Identificacién en campo

Los suelos expansivos pueden ser detectados, aunque con un alto grado de
ambigiedad, mediante un reconocimiento visual y manual en campo. Son
indicadores de la posible existencia de suelos expansivos las grietas por secado, la
plasticidad, los espejos de friccion y los dafios estructurales en sus vecindades.

Grietas por secado. En los suelos expansivos aparecen en la superficie del terreno
grietas debido a la retraccion en periodos de sequia. Las grietas tienen un arreglo
geométrico de tipo poligonal y pueden alcanzar una anchura de 3 centimetros
(Merchan, 2014).

Plasticidad. Los suelos expansivos son de alta plasticidad. En ellos es
relativamente facil hacer un rollito de suelo sin que se desmorone.

Espejos de friccidn. Si se extrae una muestra de suelo sera posible notar zonas
del suelo pulidas y estriadas debido a la friccion causada por los cambios
volumétricos

Dafios estructurales. Andenes o vias agrietadas y levantadas, asi como fisuras y
distorsiones considerables en las paredes de estructuras vecinas, son buenos
indicadores de la presencia de suelos expansivos

3.5.2.2 Métodos mineraldgicos de identificacion

Al tener conocimiento de la composicion mineralogica de las arcillas del suelo es
posible identificar su expansividad pues de las caracteristicas propias del mineral
predominante, depende en alto grado el potencial expansivo. Las técnicas mas
comunes para identificar minerales arcillosos son:

Difraccion por rayos X. Consiste en determinar la concentracion y la proporcion
de diferentes minerales arcillosos, mediante la difraccion de rayos X en las
estructuras cristalinas de las arcillas. El proceso funciona gracias a que las
estructuras cristalinas se basan en un arreglo tridimensional periédico de atomos,
iones o moléculas, separados por distancias constantes.

Andlisis Térmico Diferencial. El andlisis térmico diferencial se basa en la

observacion y medida del calor absorbido o desprendido, cuando un material
experimenta cambios fisicos o quimicos al ser calentado o enfriado (Besoain,1985).
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Anadlisis quimico. Permite determinar la composicion integral de la arcilla,
particularmente por lo que se refiere a la presencia de impurezas, sin embargo, no
informa sobre la distribucion de los componentes.

Andlisis por microscopio electrénico. El andlisis por microscopio electronico se
basa, en el aumento de la capacidad de vision del ojo humano de manera que se
pueda observar directamente la estructura interna del suelo, su composicién
mineraldgica y su textura.

Cabe mencionar que para tener una identificacion detallada y precisa de la

composicion mineraldgica de las arcillas, no basta la aplicacién de un solo método,
sino que es necesaria la aplicaciéon de varios métodos al mismo tiempo.

3.5.2.3 Meétodos indirectos de identificacion

Muchos autores se han valido de los limites de Atterberg y otros ensayos para
identificar de manera somera los suelos expansivos. A continuacién, se presentan
varios métodos indirectos basados en dichos limites:

Tabla 3.2 Prediccion de la expansividad a partir del limite liquido

LiMITE LiQuIDO
GRADO DE
EXPANSION
CHEN NORMA IS 1498
Bajo <30 20-135
Medio 30-40 35-50
Alto 40-60 50-70
Muy alto > 60 70 -90

Fuente: Normas INV E — 132, 2013. Determinacion de suelos expansivos.
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Tabla 3.3 Prediccion de la expansividad a partir del indice de plasticidad

iNDICE DE PLASTICIDAD

GRADO DE
EXPANSION
HOLTZ Y CHEN NORMA IS
GIBBS 1498
Bajo <20 0-15 <12
Medio 12-34 10=-35 12-23
Alto 23-45 20-55 23-32
Muy alto > 32 > 35 > 32

Fuente: Normas INV E — 132, 2013. Determinacion de suelos expansivos.

Tabla 3.4 Prediccion de la expansion a partir de otras medidas
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Bajo <17 =13 <15 <50 <10 0-15
Medio 12-27 8-18 15-30 50 -100 10-20 1.5-5.0
Alto 18-37 6-12 30-60 | 100-200 20-30 5-25
Muy alto > 27 < 10 > 60 > 200 > 30 > 25

Fuente: Normas INV E — 132, 2013. Determinacion de suelos expansivos.

Presion de expansion. “La presion de expansion se define como la presion
requerida para evitar la expansion del suelo” (Ruiz, 1994). La medida de este
parametro se realiza mediante pruebas edométricas (INV E-132-07) y corresponde
a la presion aplicada en laboratorio sobre una muestra de suelo expansivo para la
cual, no presente cambios volumétricos al entrar en contacto con agua.

Potencial de cambio volumétrico. El método del potencial de cambio volumétrico
fue desarrollado por Lambe en 1960, consiste en determinar la presion de expansion
(designada como indice de expansidén) que experimenta una muestra suelo,
compactada en unas condiciones de humedad establecidas, al ser sometida a
inmersién en el aparato medidor de Lambe (INV E-120, 2007). El indice de
expansion hallado se transforma en potencial de cambio de volumen mediante la
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carta mostrada en la Figura 3.6. La Tabla 3.5 muestra la clasificacion del suelo de
acuerdo con el potencial de cambio volumétrico.

Figura 3.6 Carta de cambio volumétrico potencial
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Fuente: Normas INV E — 132, 2007. Determinacion de suelos expansivos.

Tabla 3.5 Cambio volumétrico potencial

CONDICION PARA EL SUELO
<2 Mo critica
2=-4 Marginal
4-6 Critica
> 6 Muy critica

Fuente: Normas INV E — 132, 2013. Determinacion de suelos expansivos.
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3.5.3 Factores que inciden en la expansion
El potencial de expansion del suelo se ve influenciado por los siguientes factores:

Tipos de minerales y su cantidad presente en el suelo. El tipo de minerales de
arcilla presentes en el suelo y la proporcion en que se encuentran tienen relacion
directa con la magnitud del fendmeno de expansién. La capacidad de adsorcion y
el cambio volumétrico dependen especialmente del tipo de mineral, asi, por ejemplo,
si el mineral predominante en el suelo es la montmorilonita este ofrecerd mayor
cantidad de expansion gracias a la alta capacidad de hidratacién de las particulas y
la alta capacidad de intercambio catiénico que posee dicho mineral.

Humedad. El contenido de agua del suelo incide de forma directa en la magnitud
de la expansion. Un suelo seco tiene mayor potencial expansivo por cuanto el suelo
es capaz de absorber mayor cantidad de agua y durante este proceso de saturacion
libera una mayor succién produciendo una mayor recuperacion elastica. Un suelo
hamedo en cambio se expande menos.

En cuanto a la contraccion, si la humedad natural del suelo es menor que la
humedad correspondiente al limite de contraccion, un desecamiento posterior no
producird una contraccién considerable; si el suelo tiene una humedad mayor, la
contraccion serd igual a la diferencia entra la humedad natural y el limite de
contraccion.

Densidad seca. La densidad seca se define como la relacion entre la masa sélida
y el volumen total del suelo. Cuanto mayor es la densidad seca del suelo mayor es
su potencial de expansion, esto debido al mayor contenido de particulas sélidas
presentes por unidad de volumen con la posibilidad de distanciarse entre si. Cuando
un suelo es denso las particulas de arcilla tienen una disposicion mas compacta con
poros de menor diametro que los de un suelo suelto. Al humedecer el suelo, si la
cantidad de agua absorbida no tiene espacio suficiente en los poros para ser alojada
se generara la expansioén, siendo de mayor magnitud cuanto mas compacto esté el
suelo. El proceso de contraccién, en cambio, es mas critico en suelos menos
densos.

Estado de esfuerzos. El comportamiento expansivo de un suelo esta influido por
las cargas aplicadas sobre él. La expansion puede ser nula si la magnitud de
esfuerzos es suficiente para equilibrar las fuerzas internas. Si la carga aplicada es
menor que las fuerzas internas, el suelo se expandira hasta alcanzar el equilibrio.
La expansion sera mayor en suelos sobreconsolidados que en suelos normalmente
consolidados.

Estructura del suelo. Seedy Chan (1962) sefialan que las arcillas con estructuras

floculadas poseen una mayor tendencia a la expansion que las arcillas con
estructuras dispersas. Este comportamiento esta relacionado con los distintos
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contactos entre particulas arcillosas y los canales de flujo (permeabilidad) que entre
ellas se crean, existiendo una menor resistencia al flujo de agua en un suelo
floculado. Suelos inalterados o cementados presentan una menor tendencia a
expandirse. En el proceso de remoldeo las cementaciones o enlaces entre
particulas son eliminadas, reduciendo la rigidez y la resistencia al corte y
aumentando la expansion del suelo.

Cambios estacionales (verano - invierno). Las variaciones de volumen tienen
una relacion directa con los cambios estacionales. En verano, el agua del terreno
se evapora generando retraccion y creando huecos y fisuras que a su vez permiten
una mayor aireacibn y un aumento de la evaporacion, acentuandose el
agrietamiento y la contraccion del suelo. En invierno el suelo empieza a saturarse
debido a las lluvias continuas, produciéndose un empuje hacia arriba.

A los factores ya mencionados hay que agregar la presencia de vegetacion, la
urbanizacion y la edificacion como agentes importantes del movimiento de contracto
expansion, pues ambos generan una desecacion gradual del terreno que disminuye
los niveles freaticos y acarrea la retraccion del terreno. Se estima que, en terrenos
de alto potencial contracto expansivo, arboles como, la Acacia, el Eucaliptus y el
Mango pueden ocasionar un desbalance promedio de humedad de cinco grados en
una capa del subsuelo de unos 4.0 metros de espesor (Villafaiie, 1991).

3.5.4 Efectos sobre las obras de ingenieria

La actividad de las arcillas expansivas mediante la accion directa del agua y la
influencia de los factores anteriormente descritos, generan descensos en los bordes
de las edificaciones por la contraccion diferencial del suelo debida a fenbmenos de
evaporacion. Como consecuencia de esta contraccién diferencial del suelo se
producen fisuras, grietas de flexion o cortante, alabeos, desplomes y giros
monoliticos de los muros y cimientos (Villafafie, 1991). Otro efecto de los suelos
expansivos consiste en el levantamiento de pisos y cimientos debido a la saturacion
causada por la infiltracion de lluvias principalmente.

Los movimientos causados por los suelos expansivos son de dos tipos: empujes
horizontales y traslaciones verticales (Merchan, 2014). Los empujes horizontales
actian sobre los cimientos (Figura 2.7). En épocas lluviosas, la humedad y el
hinchamiento son mayores en la zona exterior a la cimentacion por lo que el empuje
es dirigido hacia el interior de esta. En verano, la humedad en la zona exterior de la
cimentacién disminuye y por tanto el suelo se retrae mientras que el terreno
encerrado con mayor humedad empuja hacia el exterior. Las traslaciones verticales
consisten en empujes hacia arriba o asentamientos (Figura 3.7), obedeciendo a los
procesos de expansion o contraccion, respectivamente.
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Figura 3.7 Movimientos provocados por las arcillas expansivas
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Fuente: MERCHAN GABALDON, Faustino. Manual para la inspeccién técnica de
edificios. Madrid: ACCI, 2014. p. 270.
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3.6 FASES DEL SUELO: EL AGUA EN EL SUELO

El suelo es un medio poroso formado por tres fases: a) la fase sélida, constituida
por particulas minerales u organicas o ambas; b) La fase liquida, formada por el
agua libre especificamente, y c¢) La fase gaseosa que comprende principalmente el
aire, aunque pueden estar presentes otros vapores. La fase liquida y la fase
gaseosa llenan los espacios vacios existentes en el suelo formando lo que se
conoce como volumen de vacios mientras que los sélidos constituyen el volumen
de sdlidos.

La variacién en el contenido de agua del suelo da lugar a tres estados: 1) suelo
hamedo o parcialmente saturado, aguel cuyo volumen de vacios esta formado por
agua y aire; 2) suelo saturado, aquel que tiene todos sus espacios vacios llenos
totalmente de agua, y 3) suelo seco, donde el aire es el Unico componente de sus
espacios vacios. Estos estados y sus fases se representan esquematicamente en
la Figura 3.8.

Figura 3.8 Fases del suelo
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SUELO HUMEDOQ SUELO SATURADO SUELO SECO

Donde:

I, = Volumen de gases.

i, = Volumen de agua.

I, = Volumen de vacios.

V. = Volumen de solidos.

Vr = Volumen total de la muestra de suelos.

Fuente: CRESPO VILLALAZ, Carlos. Mecéanica de suelos y cimentaciones. 4
Edicion. México D.F.: Limusa, 2004. p. 61.

El estado del suelo con respecto a su contenido de agua es fundamental para la
concepcion y desarrollo de los procesos de consolidacion y expansion. Asi, por
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ejemplo, un suelo seco no es factible de consolidarse y un suelo saturado no
experimentard expansion.

3.7 ORIGEN DEL SUELO

3.7.1 Geologia general de Cali (Valle del Cauca)

El Departamento del Valle del Cauca hace parte del denominado Suroccidente
Colombiano donde interaccionan las placas tectonicas de Suramérica, Nazca y del
Caribe. El Valle del Cauca esta comprendido entre las Cordilleras Central y
Occidental del Sistema Andino, separadas por una depresion interandina conocida
como Graben del Cauca. Esta fosa del valle esta formada por un basamento de
rocas igneas volcanicas de edad Cret4cea y rocas sedimentarias Terciarias sobre
las cuales yacen depdsitos aluviales del rio Cauca y sus tributarios. Desde el punto
de vista geoldgico, Santiago de Cali, la capital del Departamento, puede dividirse en
dos éareas: La primera, corresponde a la zona montafiosa localizada al occidente de
Cali, donde predominan rocas volcanicas Cretacicas (Formacion Volcanica),
suprayacidas por rocas sedimentarias Terciarias (Formacién Guachinte), depdsitos
Plio-Pleistocénicos (Formacion Jamundi y depdsitos Fluvio-Volcanicos de Terrén
Colorado) y depdsitos Cuaternarios recientes (coluviones y aluviones). La segunda
zona, corresponde al Valle aluvial del rio Cauca, compuesta por depdésitos
Cuaternarios recientes, que conforman una zona plana, la cual se extiende hacia el
extremo oriental del area de estudio (Estudio de Microzonificaciébn Sismica de
Santiago de Cali, 2005).

3.7.2 Geologia local

Los sitios donde se tomaron las muestras se ubican en el barrio la Flora al norte de
Cali. Desde el punto de vista geoldgico, la zona corresponde a materiales
provenientes de rocas sedimentarias y volcanicas presentes en las cuencas
tributarias. El subsuelo esta formado por depdésitos fluviales y lacustres tipo llanura
de inundacion formados a través del tiempo por el rio Cauca y el rio Cali junto a
suelos residuales derivados de la meteorizacion de las rocas sedimentarias
presentes en los cerros cercanos.

La zona se compone de capas de materiales predominantemente arcillosos y
limosos cuya consistencia va aumentando con la profundidad. Los materiales
arcillosos se encuentran sobre consolidados y presentan un potencial de expansion
considerable.
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Desde el punto de vista geomorfoldgico el sitio se encuentra en una zona plana de
baja pendiente, cuya morfologia original se encuentra alterada debido al alto
desarrollo urbanistico que se ha presentado en el sector.

3.8 ANTECEDENTES

El problema de suelos expansivos fue identificado a finales de 1930, década en la
gue se incrementod en Estados Unidos la construccion en mamposteria de ceramica.
En la década de 1940 los dafios en las edificaciones aumentaron coincidiendo con
el incremento en el uso de losas de cimentaciones de concreto apoyados
directamente sobre el terreno (Villafafie, 1991).

En 1959 se realiz0 la primera conferencia norteamericana sobre suelos expansivos
y hasta la fecha se han realizado 7 conferencias internacionales sobre este
fendmeno que genera cuantiosos dafios en las edificaciones. Segun Nelson y Miller
(1992) el dafo estimado a edificaciones, carreteras y otras estructuras construidas
sobre suelos expansivos excede los 15 billones de dolares en Estados Unidos,
anualmente.

Las deformaciones por expansion-contraccion del suelo son significativas en suelos
por encima del nivel freatico, dentro de la llamada zona activa, definida como la
profundidad donde ocurren los cambios estacionales de humedad y el suelo
presenta mayor capacidad de absorber agua y cuyo espesor depende del tipo de
suelo, topografia y clima (Meza, 2005).

3.9 CONSOLIDACION UNIDIMENSIONAL DE LOS SUELOS

3.9.1 Compresibilidad

La compresibilidad es el grado en que una masa de suelo disminuye su volumen
bajo el efecto de una carga. Esta propiedad define las caracteristicas de esfuerzo
deformacion del suelo. Es mayor en los suelos de grano fino y minima en los suelos
de grano grueso. Por ejemplo, al comprimir una muestra de gravas y arenas no se
producird ningun cambio volumétrico significativo mientras que si se somete a
compresidn un estrato de arcillas habrd asentamientos considerables gracias a la
estructuracion inestable de las particulas de arcilla, a su forma laminar o acicular y
a su capacidad de retencion de agua. En los suelos finos, la compresibilidad puede
medirse de acuerdo al limite liquido:

29



» Compresibilidad alta, limite liquido mayor a 50.
» Compresibilidad media, limite liquido entre 30 y 50.
» Compresibilidad baja, limite liquido menor a 30.

La compresion de una masa de suelo se origina por la deformacion de las particulas
de suelo, el reacomodo de dichas particulas y la expulsion de agua o aire de los
espacios vacios. La aplicacion de cargas a una masa de suelo da lugar a cambios
volumétricos y desplazamientos en el sentido vertical. Estos desplazamientos
verticales se conocen como asentamientos. Los asentamientos que surgen de la
compresién son basicamente de tres tipos: 1) Asentamientos inmediatos,
producidos por deformaciones elasticas de las particulas de suelo; 2)
Asentamientos por consolidacion primaria, producidos por la expulsion de agua de
los espacios vacios y 3) Asentamiento por consolidacion secundaria, producidos por
deformaciones plasticas de las particulas de suelo.

3.9.2 Teoriade laconsolidacion

Se denomina consolidacion al proceso de deformacion lenta y de cambio
volumétrico del suelo, bajo la aplicacién de un incremento de carga. Consiste en la
disminucion de volumen y la reduccion de la relacion de vacios del suelo, diferida
en el tiempo, bajo condiciones de carga sostenida. El resultado es el asentamiento
de la masa de suelo producto del drenaje del agua de los vacios del suelo y la
trasferencia gradual de la carga aplicada al esqueleto sélido del suelo. Cuando la
deformacion es vertical y ademas las particulas sélidas del suelo no cambian su
posicion relativa horizontal se conoce como consolidacion unidimensional.

3.9.3 Generacion de sobrepresiones intersticiales

Para que tenga lugar el proceso de consolidacion es necesaria la expulsion del agua
gue se encuentra en los poros del suelo, siendo indispensable la existencia de un
gradiente hidraulico para el desarrollo de dicho drenaje. Cuando un estrato de suelo
es sometido a un incremento de esfuerzos, la presion de agua de poros aumenta
con respecto a las presiones intersticiales correspondientes al equilibrio
hidrostatico, con lo cual se establece el flujo de agua hacia zonas de menor presién
(gradiente hidraulico). Esto permite la disipacion del exceso de presion intersticial.

Si se analiza un estrato de arcilla saturada sometida a un incremento de esfuerzos
Ao = Ao’ + Au, donde Ac’ es el incremento de esfuerzo efectivo y Au es el
incremento en la presion de poros, y considerando la baja permeabilidad de las
arcillas y la incompresibilidad del agua se obtiene que para el tiempo t = 0, no se
producen variaciones de volumen y el esfuerzo total sera tomado Unicamente por el
agua Ao = Au, por lo tanto Ac¢’ = 0. En t = 0 aparecen gradientes hidraulicos bajo
la accion de los cuales el agua fluye hacia zonas de menor sobrepresion.
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Posteriormente, el exceso de presion de poros decrecera gradualmente, debido al
drenaje de agua y el esfuerzo total empezara a transmitirse a la estructura sélida
del suelo, aumentando el esfuerzo efectivo. Asi entonces, en el tiempo 0 <t < o,
Ao = Ao’ + Au, Donde Acg’ >0y Au < Ac. Y por ultimo, para el tiempo t = o el
exceso de presiéon de poro se disipara complemente por drenaje.

En general las sobrepresiones intersticiales generadas en un suelo, dependen de
varios factores: el tipo de suelo, especificamente del coeficiente de permeabilidad
asociado al suelo; el grado de saturacién, si el suelo no esta saturado, la
compresibilidad de los gases presentes en los poros permite una disipacion de las
presiones que asume el agua intersticial; y la velocidad de aplicacion de la carga,
gue usualmente es demasiado rapida para que los suelos se consoliden durante
dicha aplicacién.

3.9.4 Analogia mecanica de Terzaghi

Terzaghi propuso una analogia mecanica para representar el fendmeno de la
consolidacion unidimensional. Segun dicha analogia el proceso de consolidacion de
un estrato de arcilla de espesor limitado bajo cargas aplicadas de manera uniforme
y sostenida es comparable con el funcionamiento de un cilindro con un pistén
conectado a un resorte (Ver Anexo G).

3.9.5 Pruebade consolidacién unidimensional

La prueba de consolidacion unidimensional fue ideada por el Dr. Karl Terzaghi con
el objetivo de establecer las relaciones entre la presion aplicada a un suelo y su
reduccion de volumen y entre esta deformaciéon y el tiempo requerido para su
alcance. Esta prueba permite calcular la magnitud y la velocidad de los
asentamientos debidos a cargas aplicadas.

La prueba de consolidacién unidimensional estandar consiste en aplicar carga a un
espécimen de suelo, confinado lateralmente por un anillo de modo que las
deformaciones ocurran solo por acortamiento de la muestra. La prueba se efectla
en un consolidometro de anillo libre, también conocido como odémetro. La muestra
de suelo labrada en forma de cilindro se coloca dentro de un anillo metalico que se
protege por ambas caras por medio de dos piedras porosas que permiten el drenaje
de agua del suelo al ser comprimido. El conjunto se coloca dentro de una cazuela
en la que se agrega agua para mantener el espécimen saturado. Mediante un brazo
de palanca se aplica carga sobre el espécimen, esta carga se reparte
uniformemente en toda el area de la muestra gracias al marco de carga. El registro
de deformaciones se realiza por medio de un extensémetro apoyado sobre el marco
de carga y con la ayuda de un crondmetro se mide el tiempo que transcurre para
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alcanzar cierta deformacién bajo un incremento de carga especifico. La carga se va
aplicando en incrementos elegidos, permitiendo que cada incremento actle por un
lapso hasta que la lectura del extensdmetro se estabilice. La Figura 3.9 muestra un
esquema de la colocacion de la muestra en el consolidémetro.

Figura 3.9 Consoliddémetro de anillo flotante

]
E Marco de carga J

bt d /(-)l:_ Lo Esfera

Piedra porosa 4 RS [~Placa metalica

H—Anillo
Lt Piedra porosa
—+-Cazuela l
Base fija ¢

[ |

CEE;?

Fuente: JUAREZ, Eulalio y RICO, Alfonso. Mecanica de suelos: Fundamentos de la
mecénica de suelos. 3 Edicién. México D.F.: Limusa, 1986. p. 248.

3.9.6 Curvade consolidaciéon

En la prueba de consolidacion se lleva un registro del progreso de la deformacion a
través del tiempo, para cada uno de los incrementos de presion. Con los resultados
obtenidos para cada incremento de carga dado, se elabora la grafica deformacién
del espécimen versus tiempo, en escala semilogaritmica. Esta gréfica recibe el
nombre de curva de consolidacion y permite conocer, entre otras cosas, el tiempo
en el cual se ha completado la consolidacién bajo el incremento de carga
correspondiente. La forma general de la curva de consolidacion se puede observar
en la Figura 3.10. En cada prueba de consolidacion se obtienen tantas curvas de
consolidacion como incrementos de carga se hayan efectuado.
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Figura 3.10 Curva de consolidacién Casagrande

Etapa II: Consolidacion
primaria

+— Deformacion

Etapa III: Consolidacion secundaria

Tiempo (escala log)

Fuente: DAS, Braja. Fundamentos de ingenieria geotécnica. México, D.F.: Thomson
Learning, 2001. p. 155.

En la grafica se observan tres etapas diferentes: Compresion inicial, causada por la
precarga. Consolidacién primaria, proceso de deformacién gobernado por la
expulsion de agua de los poros. Durante esta etapa el exceso de presiéon de poro
del agua se disipa y la carga aplicada es transferida paulatinamente a las particulas
sélidas del suelo. Consolidacién secundaria, proceso de deformacion que se
atribuye al reacomodo plastico de las particulas de suelo. La consolidacion
secundaria inicia una vez que el exceso de presion de poros, se ha disipado
completamente y la presion aplicada es soportada sdlo por las particulas de suelo.

3.9.7 Curva de compresibilidad

Cuando el suelo alcanza su maxima deformacion bajo un incremento de carga, la
relaciéon de vacios tiene un valor evidentemente menor que el inicial y puede
determinarse a partir de los datos del espécimen y de las lecturas del extensémetro.
Se tiene para cada incremento de carga, un valor final de la relacion de vacios y un
esfuerzo correspondiente. Conociendo la relacién de vacios final para cada
incremento de presion de la prueba se construye una gréafica en cuyas ordenadas
se ubican las relaciones de vacios y en las abscisas los esfuerzos, en escala
semilogaritmica o natural. El modelo de estas curvas se muestra en la Figura 3.11.
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Estas curvas se llaman de compresibilidad. Al final de cada prueba de consolidacion
se obtiene una curva de compresibilidad.

Figura 3.11. (a) Curva de compresibilidad en escala natural; (b) Curva de
compresibilidad en escala semilogaritmica

> >
(a) P (b) (Escl.jlog,)

Fuente: JUAREZ, Eulalio y RICO, Alfonso. Mecanica de suelos: Fundamentos de la
mecénica de suelos. 3 Edicién. México D.F.: Limusa, 1986. p. 251.

En las curvas de compresibilidad se distinguen tres tramos diferentes (Figura
3.11.b). El tramo A de la curva se conoce como tramo de recompresion cuyo punto
de curvatura maximo se alcanza en la proximidad con el tramo B; el tramo B o tramo
virgen es generalmente una recta cuyo punto final corresponde al maximo
incremento de carga y el tramo C o tramo de descarga, que consiste en llevar al
espécimen a carga final nula.

3.9.8 Carga de preconsolidacion

La carga de preconsolidaciéon es la maxima carga que ha soportado un suelo en
toda su historia geoldgica. Graficamente la carga de preconsolidacion corresponde
al esfuerzo critico para el cual hay un cambio de pendiente entre los tramos Ay B
de la Figura 3.11.b. Esta presion maxima puede ser igual 0 mayor que la presion
existente en el sitio donde se encuentra dicho suelo. Cuando un espécimen es
sometido a una prueba de consolidacién unidimensional, cierta reduccion en su
relacion de vacios se produce cuando la presion aplicada es todavia menor que la
carga de preconsolidacion. Cuando la presién aplicada supera la presibn maxima a
la que ha estado sometido el suelo la disminucién en la relacion de vacios es mucho
mayor de modo que la grafica logaritmo de esfuerzo versus relacion de vacios tiene
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una apariencia practicamente lineal con una pendiente mas inclinada (Ver tramo B
de la Figura 3.11.b).

Este comportamiento es verificado en laboratorio mediante un experimento en el
cual una muestra de arcilla se somete a un ciclo de carga y descarga (tal y como se
hace en una prueba de consolidacién unidimensional), y una vez descargada se
vuelve a cargar con una presion mayor que la maxima alcanzada en el primer ciclo
para posteriormente volver a descargarse hasta una condicion de esfuerzo cero. La
Figura 3.12 muestra la gréfica logaritmo de esfuerzo versus relacion de vacios para
el caso anteriormente descrito. Las graficas ABC y A'B'C' son las graficas obtenidas
para el primer y segundo ciclo de descargar respectivamente. Notese que el tramo
A’ del segundo ciclo de carga, es un tramo de recompresion que se produce cuando
se estan aplicando presiones que el suelo ya ha soportado. Este tramo se extiende
hasta la méaxima presién aplicada en el primer ciclo de carga. El tramo B’ resulta al
aplicar ahora presiones que el suelo nunca ha soportado. Este tramo virgen se
define como la continuacion del tramo virgen del primer ciclo y su pendiente se
conoce como indice de compresion (C.). Por otra parte las ramas de descarga y
recarga hasta llegar a la zona virgen tienen pendientes similares que se conocen
como indice de expansion (C). Tanto la pendiente virgen C. como la de descarga
C,, no dependen de los esfuerzos aplicados sino del suelo propiamente.

Figura 3.12 Curva de compresibilidad para dos procesos de carga y descarga
consecutivos

-

(Esc. leq.)

Fuente: JUAREZ, Eulalio y RICO, Alfonso. Mecanica de suelos. Fundamentos de la
mecénica de suelos. 3 Edicién. México D.F.: Limusa, 1986. p. 252.
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Para determinar la carga de preconsolidacion se utiliza el método grafico propuesto
por Casagrande (Figura 3.13) que consiste en trazar una tangente a la curva en el
punto de maxima curvatura; en dicho punto se dibuja una linea horizontal,
posteriormente se prolonga hacia arriba la recta del tramo virgen y finalmente se
traza la bisectriz del angulo formado por la tangente y la horizontal. El punto de
unién de la recta virgen y la bisectriz determina la vertical correspondiente al
esfuerzo de preconsolidacion

Figura 3.13 Método para determinar la carga de preconsolidacion

Carga de
Preconsolidacién

e Carga de
. l Preconsolidacion

_ Horizontal

Punto de médxima
curvatura

Zona de recarga > Zona virgen >

Fuente: LEONI, Augusto. Consolidacion de suelos. p. 12.

La carga de preconsolidacion permite clasificar las arcillas con base en la historia
geoldgica de su esfuerzo soportado en:

» Arcillas normalmente consolidadas, aquellas en que la presion existente en el
terreno es igual a la maxima presion a la que ha estado sometido el suelo en su
historia geoldgica.

> Arcillas preconsolidadas, aquellas en que la presion existente en el terreno es
menor que la presion maxima que el suelo ha experimentado en el pasado.

3.9.9 Correccidon de lacurva de compresibilidad

Las curvas de compresibilidad de los suelos deben ser corregidas debido a las
perturbaciones sobre la relacion esfuerzos relacion de vacios, surgidas como
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consecuencia de la manipulacion de las muestras. En un suelo arcilloso
normalmente consolidado con una relacion de vacios e, y una sobrecarga a,, la
curva de compresibilidad con un incremento de presion en el campo sera
aproximadamente aquella que parte del punto a en la Figura 3.14, esta corresponde
a la rama virgen de la curva de compresibilidad. Sin embargo, la rama virgen de la
curva de compresibilidad de una muestra inalterada procesada en laboratorio pasa
por debajo de la rama virgen de la curva de compresibilidad en campo. Para corregir
este desfase, Schmertmann observé que las curvas de compresibilidad de muestras
inalteradas y muestras amasadas (Figura 3.14) se interceptan para un valor de
0.4 e, y por lo tanto, la curva real (corregida) también se debe interceptar para ese
valor de e,,.

Figura 3.14 Correccién de la curva de compresibilidad en suelos normalmente
consolidados

Curva real del terreno (corregida)

Curva muestra amasada ——

Curva del ensayo (muestra inalterada)

Log 1;

Fuente: LEONI, Augusto. Consolidacion de suelos. p. 16.

Al someter una muestra inalterada de un suelo preconsolidado con una carga g, y
una relacion de vacios e, a un ensayo de consolidacion, se tiene que la carga de
preconslidacion P. esta ubicada la derecha de g, en la curva de compresibilidad por
lo que sera necesario cierto grado de recompresion hasta alcanzar P. y comenzar
el tramo de compresion virgen. Esta recompresion sigue una pendiente igual al
indice de expansion C,. El tramo de correccion queda definido por la recta que une
el punto correspondiente a la carga de preconsolidacién y el punto de la curva del
ensayo con una relacion de 0.4 e, (Figura 3.15).
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Figura 3.15 Correccién de la curva de compresibilidad en suelos preconsolidados

0,42 ¢, 1

-— Curva del ensayo (muestra inalterada)

Log p’

Fuente: LEONI, Augusto. Consolidacion de suelos. p. 16.

3.9.10 Consolidacién secundaria

En la Figura 3.16 se pueden observar los puntos caracteristicos de la curva de
consolidacion. En la consolidacion primaria el exceso de presion intersticial o neutra
generado por la sobrecarga aplicada, se disipa totalmente al llegar al 100% de la
consolidacion primaria. Después de la consolidacién primaria la compresion
continlia; a esta etapa de cambios volumeétricos en la muestra se le conoce como
consolidacion secundaria. Este fenomeno se atribuye al deslizamiento gradual
diferido en el tiempo entre las particulas sélidas de suelo, que tienden a estados
mAas compactos para adaptarse a la nueva condicion de carga. También contribuyen
las deformaciones plasticas de las particulas.

. = Ae
* " Log (t,) — Log (t;)

(indice de compresion secundaria)

38



Figura 3.16 Curva de consolidacién primaria y secundaria

' Qal TS
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secundaria

Tramo recto debido a la consolidacion secundaria, cuando mayor es la

pendiente de la recta, mayor es la consolidacion secundaria del suelo

Fuente: LEONI, Augusto. Consolidacion de suelos. p. 18.

3.9.11 Ecuacién de la consolidacién unidimensional

La consolidacion primaria es basicamente un problema de flujo de agua a través de
un estrato de suelo. La derivacion matematica del fendmeno de consolidaciéon
unidimensional parte de las siguientes hipétesis:

El sistema suelo - agua es homogéneo.

El suelo esta totalmente saturado.

Tanto el agua como las particulas de suelo son incompresibles.
El flujo de agua es solamente vertical.

El flujo de agua en el suelo cumple con la ley de Darcy.

VVVVYY

En la Figura 3.17.a se observa un estrado de arcilla comprendido entre dos estratos
de arena altamente permeables. Al aplicar al conjunto una presién Ag, la presion
intersticial en el estrato de arcilla aumentara y el agua sera expulsada hacia los
estratos de arena. En la Figura 3.17.b se muestra el flujo de agua a través de un
elemento diferencial prismatico en A.
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Figura 3.17. (a) Estrato de arcilla sometida a consolidacion; (b) flujo de agua en el
punto A durante la consolidacién

s
|~ l l‘ (vz+ % dz| dx dy

l””jl'[' I

(b)

Fuente: DAS M., Braja. Fundamentos de ingenieria geotécnica. México, D.F.:
Thomson Learning, 2001. p. 175.

El cambio de volumen del elemento mostrado en la Figura 3.17.b es igual a la
cantidad de agua que sale por la cara superior menos la que entra por la cara
inferior. La razén de cambio del volumen sera:

+ 2% 55 dx d dxdy="
(v, + 52 02)dx dy —v, dxdy = —
av _ av, % 3v 9 1
ot = a7 0¥z (D)
Donde V = volumen del elemento de suelo
v, = velocidad del flujo en la direccion z
Usando la ley de Darcy se tiene,
ke —k oh  k Ou )
Ve == R, T Yo 0Z )

Por lo tanto,
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oV, k 0’u 0V dxdydzde

= _ 3
0z oz Y ot ite ot &
Sustituyendo por Z—: y % se obtiene

_ K Pu_ 1 de inde de = —a,ou (4)

Yw Ot - 1+ey Ot

De (4) se obtiene el primer pardmetro de la muestra de consolidacién
unidimensional denominado coeficiente de compresibilidad.

Ae
Ay =1 (Coeficiente de compresibilidad)

Resultando:
c d0%u _ du c
v ot ot ®)

La ecuacion (5) se conoce como la ecuacion diferencial del proceso de
consolidacion unidimensional y establece la relacidon entre la presion intersticial en
exceso, la profundidad y el tiempo. Donde

k(1+e) k .. o
L, = = (coeficiente de consolidacion)
aUyW mUyW

aU
m, = ——— (coeficiente de variacion volumétrica
(7 (1 + eo) ( f )

La solucion de la ecuacion de la consolidacion unidimensional estd dada por la
siguiente serie de Fourier

~ 4u0’§° 1 [(Zn +Dm z] a1yt
u= T s (2n+1)sen 2 H €
n=

Donde u, =presion inicial de poro del agua en exceso o0 exceso de presion en el
agua del suelo.Con las siguientes condiciones de frontera:

» u=0paraz=0yz=2H (para todo tiempo t > 0).
» u=uyparat=0y0<z<2H).
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3.9.11.1 Factor tiempo

Cyt . . .
El factor # gue aparece en el exponente de e en la serie de Fourier anterior, se
conoce como factor tiempo (T) y es una cantidad adimensional.

Ct k(l+e) ¢

T=-2= —
H? Yw@, H?

3.9.11.2 Grado de consolidacién

El grado de consolidaciéon del suelo a una profundidad z y en un instante t, es la
relacion entre la consolidacién que ya ha tenido lugar a esa profundidad y la
consolidacion total que ha de producirse bajo un incremento de carga.

U, (%) = (1 —u—) 100

Donde u, =presion de poro del agua en exceso en el tiempo t.

El grado promedio de consolidacion para el estrato completo, considerado en el
instante t, es la relacion entre la consolidacion que ha tenido lugar en ese tiempo y
la total que ha de producirse.

S 1 2H

t

U(%)=§=100l1—u -2Hf udzl
0 0

Donde U(%) = grado promedio de consolidacion
St = asentamiento del estrato en el tiempo t
S = asentamiento ultimo total del estrato por consolidacion primaria

Se puede escribir el grado promedio de consolidacién como

i _(2n+1)%nT
4
Z 2n + 1)27r2

El grado promedio de consolidacion es solo funcién del factor tiempo y es una
cantidad adimensional.

U(%) = 100
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La anterior ecuacion relaciona el factor de tiempo con el grado de consolidacion.

3.9.12 Coeficiente de consolidacién

Existen dos métodos graficos para determinar el coeficiente de consolidacion a
partir de una prueba de consolidacién unidimensional.

3.9.12.1 Método del logaritmo de tiempo

Para un incremento de carga dado la grafica de tiempo versus deformacion se
muestra en la Figura 3.18. Para determinar C, se debe seguir el siguiente
procedimiento:

» Se extienden los tramos rectos de consolidacion primaria y secundaria hasta que
se intersequen en un punto A. La ordenada de A representa, la deformacion total
de la consolidacion primaria.

» Sobre la porcion curva de la gréafica se seleccionan tiempos t, y t, tal que t, =
4t,. Se hace la diferencia de la deformacién de la muestra durante el tiempo
(t; — ty) igual a x.

» Se dibuja una linea horizontal DE tal que la distancia BD sea igual a x. La
deformacion correspondiente a la linea DE es d,, (deformacion correspondiente
al 0% de la consolidacion).

» La ordenada del punto F representa la deformacién correspondiente al 50% de
la consolidacion primaria y su abscisa representa el tiempo ts,.

» Para un grado de consolidacion promedio del 50%, T,, = 0.197
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Figura 3.18 Método del logaritmo de tiempo para determinar el coeficiente de
consolidacion (Casagrande)

Deformacion (creciente)

dIfJD

4 Iy Isy
Tiempo (escala log)

Fuente: DAS, Braja. Fundamentos de ingenieria geotécnica. México, D.F.: Thomson
Learning, 2001. p. 180

3.9.12.2 Meétodo de laraiz cuadrada del tiempo

Este método consiste en realizar una gréafica de la raiz cuadrada de tiempo versus
deformacion (Figura 3.19). Sobre la grafica mencionada se desarrolla el siguiente
procedimiento:

> Se traza unalinea AB que prolongue el tramo recto de la curva de consolidacion.

> Se traza otra recta AC tal que OC = 1.15 OB. La abscisa del punto D proporciona
la raiz cuadrada del tiempo para una consolidacion del 90%.

» Para el 90% de la consolidacion T, = 0.848 por lo que

_ Cytop _ 0.848H”

90 = 5, O =
H? v t9o
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Figura 3.19 Método de la raiz de tiempo para determinar el coeficiente de
consolidacion (Taylor)

Deformacion (creciente)

\ Tiempo

Fuente: DAS, Braja. Fundamentos de ingenieria geotécnica. México, D.F.: Thomson
Learning, 2001. p. 181
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4. METODOLOGIA

4.1 EXPLORACION Y TOMA DE MUESTRAS

El criterio de seleccion de sitios para llevar a cabo el muestreo se basé en la
investigacion de puntos estratégicos en los que el suelo presentara mayor
plasticidad y donde existiera evidencia suficiente de dafos a las edificaciones y vias
por variacion volumétrica del suelo al cambiar su humedad. Para cumplir con la
anterior se realizaron varios recorridos para recolectar un registro fotografico de las
zonas con mayor accién aparente de suelos expansivos. Adicionalmente se
utilizaron los resultados de las tesis “Evaluacién de las propiedades contracto-
expansivas de los suelos de un sector del barrio la Flora, Santiago de Cali”
elaborada por Christian Camilo Amaya Jiménez como guias para determinar los
sitios con mayor potencial expansivo. Las muestras se obtuvieron mediante 4
sondeos ejecutados con equipo mecanico de percusion con tubos de pared delgada
Shelby.

4.2 METODOLOGIA DE ENSAYOS
4.2.1 Determinacion del contenido de agua

Se determina con el procedimiento indicado en la norma INV E-122-13. Este
consiste en llevar una muestra de suelo con su humedad natural, a un horno a 110
+ 5 °C dejandola secar entre 12 y 18 horas o hasta que el peso de la muestra de
suelo sea constante. El contenido de agua se obtiene, al relacionar la masa de los
sélidos y la masa de agua de la muestra hiumeda.

4.2.2 Determinacion de la gravedad especifica de los sdélidos

La gravedad especifica de la fase sélida del suelo, relaciona la masa del volumen
de solidos de la muestra y la masa del mismo volumen de agua destilada sin aire a
determinada temperatura.

El ensayo de gravedad especifica, se realiza siguiendo la norma INV E-128-13. Este
ensayo se realiza para muestras que pasan el tamiz nimero 4. Se debe utilizar un
picnémetro minimo de 250 ml, al cual se le agrega la muestra de suelo (35 g) y agua
preferiblemente destilada hasta la marca de calibracion.

Se debe utilizar una bomba de vacio durante al menos dos horas para extraer el

aire de la muestra, agitando constantemente el picnémetro. En seguida se pesa el
picnébmetro con la muestra y se toma la temperatura. Para finalizar se coloca la
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muestra en un recipiente y se lleva al horno para poder obtener el peso de los
sélidos.

4.2.3 Determinacion peso unitario himedo, peso unitario seco, relacion de
vacios, porosidad y grado de saturacién

El peso unitario del suelo se define como el peso de la muestra por unidad de
volumen. Para hallar este valor se utiliza un método basado en el principio de
Arquimedes: “la fuerza de empuje sobre un objeto inmerso es igual al peso del fluido
desplazado por ese objeto”.

Se debe tomar una muestra de suelo inalterada y se pesa, después se debe cubrir
la muestra con parafina (Figura 4.1), teniendo en cuenta que no queden aberturas
gue permitan el ingreso de agua y se pesa la muestra parafinada. En seguida se
pesa la muestra parafinada sumergida en agua. Realizando procedimientos
matematicos donde se relacionan estos pesos, se encuentra el peso unitario
hamedo.

El peso unitario seco, relacion de vacios, porosidad y grado de saturacion se

determinan por relaciones volumétricas, teniendo en cuenta los datos de los
ensayos de gravedad especifica, contenido de agua y peso unitario hiimedo.

Figura 4.1 Muestra parafinada para ensayo de peso unitario

4.2.4 Clasificacion de las muestras segun el sistema “SUCS”

La clasificacién de suelos segun el Sistema Unificado de Clasificaciéon de Suelos
(SUCS) se describe en la norma INV E-181-13, consiste en clasificar los suelos con
base en la distribucion de los tamafios de las particulas y de la carta de plasticidad.
Por esta razén se deben realizar los ensayos correspondientes para determinar el
tamafio de las particulas, el limite liquido y el indice de plasticidad.
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4.2.4.1 Determinacion del tamafio de las particulas. (Tamizado e hidrometria)

La determinacién de la distribucién del tamafio de las particulas se realiza por dos
métodos, por cribado para particulas mayores a 0.075 mm o retenidas en el tamiz
No 200 y por sedimentacion de las particulas en un hidrometro para las particulas
menores a 0.075 mm o que pasan el tamiz No 200. El procedimiento para este
ensayo lo describe la norma INV E-123-13.

El método por cribado o tamizado consiste en pasar el suelo por una variedad de
tamices para separar la muestra de suelo en diferentes tamafios. Los tamices que
se utilizan son: No 4, 8, 16, 30, 50, 100 y 200 (Figura 4.2.a). El suelo retenido en
cada tamiz se pesa para realizar una curva granulométrica.

La hidrometria se basa en la ley de Stokes (1850), en la que la velocidad de
sedimentaciéon de las particulas en un liquido es funcion de su tamafio, forma y
peso. El ensayo consiste en dejar 50 gramos de suelo con 125 ml de solucion de
hexametafosfato de sodio al 4% por 24 horas. Al terminar el periodo de saturacion
se dispersa con un agitador (Figura 4.2.b) y se transfiere la muestra a un cilindro de
sedimentacién (Figura 4.2.c), se toma la temperatura y las lecturas con un
hidrometro ASTM 152H (Figura 4.2.d) a diferentes tiempos, hasta que la lectura se
estabilice.

Figura 4.2 Materiales para la determinacién de las particulas de suelo. (a) Tamices;
(b) Agitador; (c) Probeta con muestra; (d) Hidrémetro 152H
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d)

4.2.4.2 Determinacion del limite liquido, limite pléstico, indice de plasticidad
y Carta de Plasticidad

El limite liquido es el contenido de agua en porcentaje, en el punto de transicion de
estado plastico a liquido. Para determinar este valor se sigue el procedimiento
establecido en la norma INV E-125-13, utilizando la cazuela de bronce o copa de
Casagrande (Figura 4.3) y un ranurador estandar para separar la muestra de suelo
en dos, para que posteriormente, estas dos partes se junten en una longitud de 13
mm aproximadamente, por medio de los golpes que se producen al accionar el
mecanismo de la cazuela. El nimero de golpes debe estar entre 15y 35.

Figura 4.3 Cazuela de Casagrande y ranurador estandar. Laboratorio de Suelos y
Pavimentos, EICG.

La frontera entre el estado plastico y el semisolido es determinado por el limite
plastico. Esta propiedad se mide en laboratorio por un proceso normalizado en la
norma INV E-126-13. Para este se realiza una mezcla de agua y suelo, la cual se
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amasa entre los dedos o entre los dedos y una superficie inerte (vidrio), hasta
conseguir un cilindro de 3.2 mm de diametro, esto se realiza consecutivamente
hasta que no es posible obtener el cilindro de la dimensién deseada ya que se
produce agrietamiento o desmoronamiento.

El indice de plasticidad se conoce como el intervalo de contenido de agua donde el
suelo se comporta plasticamente. El indice de plasticidad se encuentra restandole
el limite plastico al liquido.

La Carta de Plasticidad de Casagrande (Figura 4.4), es la grafica que relaciona el
limite liquido con el indice de plasticidad. En esta se traza una linea (Linea A), la
cual, separa las arcillas (C) de los limos (M) y la linea trazada en el 50% del limite
liquido diferencia el material de alta (H) y baja plasticidad (L).

Figura 4.4 Carta de Plasticidad de Casagrande
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Fuente: DAS M., Braja. Fundamentos de ingenieria geotécnica. México, D.F.:
Thomson Learning, 2001. p. 34

4.2.5 Potencial de expansién

Los suelos finos se expanden o contraen por el cambio del contenido de agua en el
suelo y para determinar el potencial de expansion, se debe implementar la norma
INV-132-13, INV 120-13 y la INV-132-07. Para encontrar este factor se recurre a los
ensayos de limites de Atterberg, al cambio volumétrico de un suelo empleando el
aparato de Lambe y al ensayo de presion de expansién en consolidometro.
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4.2.5.1 Determinacion del potencial de expansién a partir del limite liquido e
indice de plasticidad

Se deben utilizar los valores del limite liquido y del indice de plasticidad, para hacer
una prediccién de la expansividad. En la Tabla 3.2 y Tabla 3.3 se encuentran los
parametros para caracterizar la expansividad de las muestras.

4.2.5.2 Potencial de cambio volumétrico empleando el aparato de Lambe

Para la determinacion cambio volumétrico potencial (CVP), se utiliza la norma INV
E-120-13, este ensayo consiste en tomar una muestra de suelo y pasarla por el
tamiz de 2 mm (No 10), después se compacta la muestra con el martillo del ensayo
proctor normal, en el aparato de Lambe (Figura 4.5), en 3 capas, las dos primeras
con 7 golpes y la ultima con 8 golpes. Para finalizar se inunda la muestra y se toman
lecturas durante dos horas, con este ultimo valor se halla el indice de expansion.

Figura 4.5 Ensayo de potencial de expansion en el aparto de Lambe. Laboratorio
de Suelos y Pavimentos, EICG.

El cambio volumétrico potencial se encuentra con la Figura 3.6, en esta se utiliza el
indice de expansion para interceptarlo con la curva de seco o himedo y se proyecta
a las abscisas donde se determina si es no critico, marginal, critico o muy critico.

4.2.5.3 Determinacion de la presion de expansion en consolidémetro
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Este ensayo se realiza en un consolidémetro (Figura 4.6.a) siguiendo la norma INV
E-132-07. Se realiza con una muestra inalterada montada en el anillo para
consolidacion y una vez colocada la muestra en el consolidémetro, se debe aplicar
una carga igual a la existente en el terreno y se toma lectura cuando esta se
estabilice, esto hace que la muestra vuelva a unas condiciones similares a las
originales del terreno. Es muy importante evitar que la muestra pierda humedad, por
tal motivo se debe cubrir con algoddn.

Después de haberse estabilizado la muestra, esta es inundada y se debe esperar a
gue se estabilice para tomar lecturas nuevamente. Finalmente se hacen
disminuciones de carga para poder hacer una curva de carga-expansion.
Extrapolando la curva de expansion con la relacién de vacios del terreno se
encuentra la presion que no implica cambio de volumen.

4.2.6 Ensayo de la consolidacién unidimensional de los suelos

Para determinar los parametros de consolidacién primaria y secundaria de las
muestras, se debe implementar la norma INV E-151-13, sin embargo, como se
quiere relacionar la consolidacion unidimensional con la expansividad de estos
suelos, primero se debe realizar el ensayo de presibn de expansion en
consolidémetro y posteriormente se procedera con el ensayo de consolidacion con
la misma muestra (INV E- 132-07).

El ensayo de consolidacion consiste en tomar una muestra inalterada e introducirla

en un anillo fijo para consolidacién (Figura 4.6.b), a la muestra confinada
lateralmente se le aplican incrementos del esfuerzo total permitiendo el drenaje del
agua de la muestra por medio de piedras porosas ubicadas arriba y abajo de la
muestra. Para cada incremento de esfuerzo se toman datos de tiempo y
deformacion.
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Figura 4.6 Equipo utilizado en el ensayo de presion de expansion y consolidacion.
(a) Consolidometro; (b) Muestra en el anillo para consolidacién.

a) b)

Se aplicaron durante el desarrollo del ensayo, incrementos de carga mas pequefios
de los que normalmente se utilizan para este tipo de ensayo, con el fin de obtener
valores mas precisos y obtener una mejor curva de compresibilidad. Cada
incremento de carga se debe mantener hasta que el exceso de presion de poros se
haya disipado totalmente, esto se verifica por medio de la interpretacion de la
relacidon entre tiempo y la deformacion.

Las cargas se aplicaron hasta las correspondientes al tramo virgen, ya que esta
rama presenta una pendiente constante (C.). Posteriormente, se descarga el
consolidémetro para poder obtener el indice de expansion (C,).Para determinar el
coeficiente de consolidacion (C,) y la permeabilidad (k), se utiliza el método de la
raiz cuadrada del tiempo propuesto por Taylor (1942). Este método hace uso de
una grafica de deformacién unitaria axial versus raiz cuadrada de tiempo para cada
incremento de esfuerzo (Figura 3.19), en esta se obtiene el valor del 90% de la
consolidacion (\/E). Para determinar los valores del indice de consolidacién
secundaria (C,), se debe implementar la gréfica de relacién de vacios vs tiempo
(escala log) (Figura 3.10), para cada incremento de esfuerzo aplicado a las
muestras, definiendo claramente la pendiente de la rama resultante después de
terminada la consolidacion primaria.
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5. ANALISIS DE RESULTADOS

5.1 EXPLORACION Y TOMA DE MUESTRAS

Para la ejecucion de los ensayos se realizaron los sondeos indicados en la Tabla
5.1, en esta se indican los sitios de muestreo, su identificacion, profundidad y tipo
de muestra.

Tabla 5.1 ldentificacibn de muestras

D 5 TIPO DE MUESTRA
SONDEO PERFORACION/MUESTRA SITIO DE MUESTREO PROFUNDIDAD
ALTERADA | INALTERADA
1 PARQUE AV 4N Eé\lzTRE CALLES 58y 0.30-0.90 m X
2 PARQUE AV 4N Eé\lzTRE CALLES 58y 0.90-1.50 m X
1/SHELBY 1 PARQUE AV 4N Eé\lzTRE CALLES 58y 1.50-2.00 m X X
U3 PARQUE AV 4N Eé\lZTRE CALLES 58y 2.40-3.00 m X
#1
1SHELBY 2 PARQUE AV 4N EngTRE CALLES 58y 3.00-3.50 m X X
a4 PARQUE AV 4N Eé\lzTRE CALLES 58y 3.90-4.50 m X
1/SHELBY 3 PARQUE AV 4N Eé\lzTRE CALLES 58y 4.50-5.00 m X X
s PARQUE AV 4N Eé\lzTRE CALLES 58y 5.00-5.60 m X
2/1 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 0.80-1.40 m X
2/SHELBY 1 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 1.50-2.00 m X X
22 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 2.00-2.60 m X
#2 2/SHELBY 2 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 3.00-3.50 m X X
2/3 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 3.90-4.50 m X
2/SHELBY 3 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 4.50-5.00 m X X
2/4 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 5.00-5.60 m X
3/1 AVENIDA 3AN No. 56N-46 0.40-1.00 m X
3/SHELBY 1 AVENIDA 3AN No. 56N-46 1.10-1.60 m X X
#3 3/SHELBY 2 AVENIDA 3AN No. 56N-46 2.00-2.60 m X X
3/2 AVENIDA 3AN No. 56N-46 2.60-3.20 m X
3/3 AVENIDA 3AN No. 56N-46 4.40-5.00 m X
CALLE 60N CON CARRERA 3A
4/1 ESQUINA 1.50-2.10 m X
CALLE 60N CON CARRERA 3A
4/SHELBY 1 ESQUINA 2.10-2.60 m X X
CALLE 60N CON CARRERA 3A
42 ESQUINA 2.60-3.20 m X
CALLE 60N CON CARRERA 3A
#4 4/SHELBY 2 ESQUINA 3.20-3.70 m X X
CALLE 60N CON CARRERA 3A
4/3 ESQUINA 2.80-4.40 m X
CALLE 60N CON CARRERA 3A
4/SHELBY 3 ESQUINA 4.50-5.00 m X X
CALLE 60N CON CARRERA 3A
4/4 ESQUINA 5.00-6.00 m X
Numero total muestras 27 11
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Los ensayos realizados para cada muestra se indican en la Tabla 5.2, las muestras
del sondeo #4 no se utilizaron ya que contenian gran cantidad de escombros y
materiales gruesos (Figura 5.1), por tal motivo no servian para que los ensayos
arrojaran resultados precisos, representativos y concluyentes.

Figura 5.1 Presencia de escombros y material grueso en las muestras del sondeo
#4. Laboratorio de Suelos y Pavimentos, EICG

Tabla 5.2 Resumen de ensayos de laboratorio

ID  |PERFORACION GRAVEDAD | PESO UNITARIO LIMITES DE PRESION DE| CONSOLIDACION
SONDEO | /MUESTRA HUMEDAD ESPECIFICA HUMEDO SN 31 [ A ATTERBERG CVPLAMBE EXPANSION| UNIDIMENSIONAL
1/1 sl NO NO sl NO sl NO NO NO
1/2 ] NO NO sl NO sl NO NO NO
1/SHELBY 1 ] ] ] sl sl ] ] ] sl
" 1/3 ] NO NO sl NO ] NO NO NO
1/SHELBY 2 ] ] ] sl sl ] ] ] ]
1/4 ] NO NO sl NO ] NO NO NO
1/SHELBY 3 ] sl ] sl sl ] ] ] ]
1/5 3] NO NO 3] NO sl NO NO NO
2/1 ] NO NO sl NO ] NO NO NO
2/SHELBY 1 ] sl ] sl sl sl ] ] Sl
2/2 ] NO NO sl NO ] NO NO NO
# 2/SHELBY 2 sl sl sl sl sl sl sl sl sl
2/3 sl NO NO sl NO sl NO NO NO
2/SHELBY 3 sl sl S| sl sl S| S| Sl Sl
2/4 S| NO NO ] NO ] NO NO NO
3/1 S| NO NO sl NO sl NO NO NO
3/SHELBY 1 S| sl S| sl sl S| S| Sl Sl
#3 3/SHELBY 2 S| S| S| sl sl S| S| Sl Sl
3/2 S| NO NO sl NO sl NO NO NO
3/3 ] NO NO ] NO S| NO NO NO
4/1 NO NO NO NO NO NO NO NO NO
4/SHELBY 1 NO NO NO NO NO NO NO NO NO
4/2 NO NO NO NO NO NO NO NO NO
# 4/SHELBY 2 NO NO NO NO NO NO NO NO NO
4/3 NO NO NO NO NO NO NO NO NO
4/SHELBY 3 NO NO NO NO NO NO NO NO NO
4/4 NO NO NO NO NO NO NO NO NO
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5.2 PERFIL ESTRATIGRAFICO DEL SUELO

A continuacion, se presenta el perfil estratigrafico de cada sondeo, determinado por
las caracteristicas obtenidas de los ensayos.

5.2.1 Sondeo #1

El perfil estratigrafico encontrado en el sondeo #1 realizado en el PARQUE AV 4N
ENTRE CALLES 58 Y 62, es el que se presenta a continuacion:

» Capa vegetal: Se encuentra desde la superficie hasta la profundidad de 0.2 m
aproximadamente.

» Material 1: Se encuentra entre 0.2 my 1.2 m. Existe una arcilla de color gris
oscuro y trazas amarillas con bajo contenido de grava, algunas raices y
consistencia media. Se caracteriza por tener contenidos de agua entre el 27% y
28%, limite liquido entre el 71% y 74% y limite plastico entre 21% y 24%.

» Material 2: Capa de arcilla de alta plasticidad entre 1.2 m y 4 m de color gris
oscuro con consistencia media, presenta contenido de agua entre 25% y 33%
limite liquido entre el 77% y 98% y limite plastico entre 18% y 31%.

» Material 3: Arcilla de alta plasticidad de color amarillo con trazas negras y
blancas, consistencia media a dura y presenta contenido de agua entre 32% y
33%, limite liquido entre 93% y 109%, ademas de un limite plastico entre el 22%
y 37%. Este material existe entre 4 my 6m

Se registro nivel freatico a los 5 m.

5.2.2 Sondeo #2

El sondeo #2 se realizo6 en la sede de la Defensa Civil AV 3CN # 63-00, con las
siguientes caracteristicas:

» Capa vegetal: Se encuentra desde la superficie hasta la profundidad de 0.2 m
aproximadamente.

» Material 1: Estrato de arcilla entre 0.2 m y 4 m. Existe una arcilla de color gris
oscuro y trazas amarillas con bajo contenido de grava y consistencia baja. Se
caracteriza por tener contenidos de agua variable entre el 31% y 44%, limite
liquido entre 65% y 80% y limite plastico entre 18% y 31%.
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Material 2: Capa de arcilla de alta plasticidad entre 4 my 6 m de color amatrillo
con vetas grises verdosas, entre 5m y 6m se encontraron pocas cantidades de
grava. Presenta contenido de agua entre 33% y 39% limite liquido entre el 74%
y 83% vy limite plastico entre 26% y 34%.

Se registro nivel freatico a los 5 m.

5.2.3 Sondeo #3

En el sondeo #3, realizado en la AV 3AN # 56N-45, presenta el siguiente perfil

estratigréfico:

» Hasta 0.2 m se encuentra una capa de mortero.

» Material 1: Se encuentra entre 0.2 m y 0.8 m. Existe una arcilla de color gris
oscuro con porcentaje bajo de grava y algunos pedazos de ladrillo.

» Material 2: Capa de arcilla de alta plasticidad entre 0.8 m y 4 m de color gris
oscuro con consistencia media, presenta contenido de agua entre 32% y 38%,
limite liquido entre el 78% y 81% y limite plastico entre 31% y 35%.

» Material 3: Existe un limo de alta plasticidad de color amarillo con trazas grises,
consistencia media a dura y presenta contenido de agua de 47%, limite liquido
60%, ademas de un limite plastico de 35%. Este material existe entre 4 my 5.50
m

» Se registré nivel freatico a los 5.10 m.

5.2.4 Sondeo #4

El sondeo #4 realizado en la calle 60N CON CARRERA 3A ESQUINA, presenta el
siguiente perfil estratigrafico:

>

Capa vegetal: Se encuentra desde la superficie hasta la profundidad de 0.2 m
aproximadamente.

Material 1: Se encuentra entre 0.2 my 2 m. Existe una arcilla de color amarillo y
vetas cafés, con porcentaje bajo de grava y desechos de construccion.

Material 2: Capa de arcilla entre 2 my 4 m de color gris verdoso con consistencia
media, con pedazos de ladrillo.
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» Material 3: Existe una arcilla de color amarillo oscuro y trazas grises,
consistencia media con porcentaje medio de grava. Este material existe entre 4
my5.50m

» No se registr6 nivel freatico.

53 PROPIEDADES INDICES Y CLASIFICACION DE LAS MUESTRAS
5.3.1 Humedad natural

Los resultados de los ensayos de contenido de agua realizados a las muestras
obtenidas en campo, se encuentran en la Tabla 5.3.

Tabla 5.3 Contenido de agua de las muestras

ID . HUMEDAD
SONDEG | PERFORACION/MUESTRA SITIO DE MUESTREO %)

1/1 PARQUE AV 4N ENTRE CALLES 58y 62 | 27,42

1/2 PARQUE AV 4N ENTRE CALLES 58y 62 | 28,09

1/SHELBY 1 PARQUE AV 4N ENTRE CALLES 58y 62 | 25,23

41 1/3 PARQUE AV 4N ENTRE CALLES 58y 62 | 25,18
1/SHELBY 2 PARQUE AV 4N ENTRE CALLES 58y 62 | 31,74

1/4 PARQUE AV 4N ENTRE CALLES 58y 62 | 32,47

1/SHELBY 3 PARQUE AV 4N ENTRE CALLES 58y 62 | 34,16

1/5 PARQUE AV 4N ENTRE CALLES 58y 62 | 32,57

2/1 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 31,44

2/SHELBY 1 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 35,16

212 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 40,63

#2 2/SHELBY 2 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 44,30
213 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 37,05

2/SHELBY 3 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 38,91

2/4 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 33,65

3/1 AVENIDA 3AN No. 56N-46 32,10

3/SHELBY 1 AVENIDA 3AN No. 56N-46 31,52

#3 3/SHELBY 2 AVENIDA 3AN No. 56N-46 32,73
312 AVENIDA 3AN No. 56N-46 37,94

313 AVENIDA 3AN No. 56N-46 46,59

Las humedades naturales encontradas varian entre 25% y 47%, se observa que las
humedades mas bajas estan en el sondeo #1 y las mas altas en el sondeo #3, la
humedad promedio encontrada para las muestras es de 34%, valor aproximado a
la humedad natural promedio encontrada por el estudio de MICROZONIFICACION
SISMICA DE SANTIAGO DE CALI (2005) para esta zona, que corresponde al 30%.
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5.3.2 Gravedad especificay peso unitario hUmedo
Al realizar los ensayos de gravedad especifica y peso unitario a las muestras

inalteradas obtenidas en campo, se obtuvieron los resultados que se observan en
la Tabla 5.4.

Tabla 5.4 Gravedad especifica y peso unitario hUumedo de las muestras

PESO
soteo | PRZUAOM | smovewvesreo | SEAYEDRD | UNTARI
(gr/cm3)
1/SHELBY 1 PARQUE AV 4N ENTRE CALLES 58y 62 2.60 1.98
#1 1/SHELBY 2 PARQUE AV 4N ENTRE CALLES 58y 62 2.65 1.88
1/SHELBY 3 PARQUE AV 4N ENTRE CALLES 58y 62 2.69 1.86
2/SHELBY 1 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 2.67 1.87
#2 2/SHELBY 2 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 2.73 1.77
2/SHELBY 3 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 2.72 1.82
3/SHELBY 1 AVENIDA 3AN No. 56N-46 2.73 1.89
" 3/SHELBY 2 AVENIDA 3AN No. 56N-46 2.72 1.89

Los valores de la gravedad especifica varian entre 2.60 y 2.73, siendo estos valores
representativos para suelos arcillosos y limosos, que varian entre 2.60 y 2.90 (Braja,
2001).

El peso unitario humedo o total para las muestras estan entre el rango de 1.77
gr/lcm3y 1.98 gr/cm3. El valor promedio para las muestras es de 1,87 gr/cm3, valor
aproximado para el valor representatvo dado por el estudio de
MICROZONIFICACION SiSMICA DE SANTIAGO DE CALI (2005), que es de 1.86
gr/cm3 para esta zona.

5.3.3 Peso unitario seco, relacién de vacios, porosidad y grado de saturacién
A patrtir de los datos de humedad natural, gravedad especifica, peso unitario total y

relaciones volumétricas, se hallaron los valores para el peso unitario seco, relacion
de vacios, porosidad y grado de saturacién que se indican en la Tabla 5.5.
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Tabla 5.5 Peso unitario seco, relacion de vacios, porosidad y grado de saturacion
de las muestras

PESO
sodeo | TERRSRASIN | smopemuesteo | USIASIC | BELACION | POROSIDAD. | iiiicion
(gr/cm?3) (%)
1/SHELBY 1 PAR&LIJ_'IE_Q ggyEG'\éTRE 1.58 0.73 42.22 89.80
#1 1/SHELBY 2 PAR&L{_'IE_@’ ggyEﬁ'\éTRE 1.43 0.93 48.07 90.88
ysHELBY 3 | PARQUEAY ggyEG'\éTRE 1.39 0.97 49.12 95.23
2/SHELBY 1 (DEFsECNNSQ 6?3'}8'('5) AV 1.38 0.91 47.52 98.21
#2 | 2/SHELBY 2 (DEZECNNSQ 6%'}6'('5) AV 1.23 1.32 56.89 91.64
2/SHELBY 3 (DEFSECNNSQ 6?3'}6'(')') AV 1.31 1.33 56.99 79.89
3/sHELBY 1 | AVENIDA 3f6N No. 56N- | 1 44 1.03 50.68 83.71
- 3/SHELBY 2 | AVENIDASANNO- S8R 14 47 0.92 48.02 96.38

El valor representativo para el peso unitario seco dado por el estudio de
MICROZONIFICACION SiISMICA DE SANTIAGO DE CALI (2005) para esta zona
es de 1.4 gr/cm3, valor que se aproxima al peso unitario seco encontrado para las
muestras estudiadas que varia entre 1.23 gr/cm3y 1.58 gr/cms.

La relacién de vacios de las muestras se encuentra entre 0.73 y 1.33, valores muy
caracteristicos de relacion de vacios para suelos arcillosos, que se encuentran en
el rango de 0.9y 1.4 (Braja, 2001).

Los valores de porosidad caracteristicos para arcillas estan en el rango de 30 %y
60% (Terzaghi, 1973), todos los valores encontrados de porosidad se encuentran
en ese rango caracteristico. Los valores de grado de saturacion se encuentran entre
79.89% y 98.21%, estos valores son altos debido a que las arcillas casi siempre se
encuentran parcial o completamente saturadas.

5.3.4 Clasificacién de las muestras segun el “SUCS”
A continuacion, se presentan los resultados del ensayo de determinacion del
tamafo de las particulas, asi como los ensayos de limites de Atterberg y la Carta

de Plasticidad para la clasificacion de las muestras de suelo recuperadas y
procesadas en el laboratorio, segun el Sistema Unificado de Clasificacion.

60



5.3.4.1 Determinacion del tamafo de las particulas. (Tamizado e hidrometria)

Al realizar el lavado por el tamiz #200 y el tamizado por los diferentes tamices, se
obtuvieron las curvas granulométricas que se observan en la Figura 5.2.

Figura 5.2 Curva granulométrica por tamizado

CURVA GRANULOMETRICA (TAMIZADO)
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Se puede observar que las muestras estan compuestas en su mayoria por material
fino. El porcentaje que pasa el tamiz #200 corresponde a méas del 85%; la muestra
#2 de la perforacion #1, es la que presenta mayor cantidad de material grueso sin
embargo su clasificacion esta dentro de los suelos finos, debido a que méas del 50%
de su masa seca pasa el tamiz #200.

Debido a que todas las muestras que se analizaron pertenecen a suelos finos, se
realizaron ensayos de hidrometria para poder determinar la distribucién del tamafio
de las particulas menores de 75 um. En la Figura 5.3 se muestra el resultado de los
ensayos de hidrometria realizados.
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Figura 5.3 Curva granulométrica por hidrometria
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Al realizar el ensayo se pudo observar que las particulas de las muestras tienden a
juntarse formando una especie de grumos, los cuales se adherian al hidrémetro,
haciendo que las lecturas no fueran tan confiables. Ademas, al final de los ensayos
las lecturas presentaban aumentos en los valores, esto se debe a la caracteristica
expansiva que poseen estas muestras. Por esta razon este ensayo no se considera
confiable para la caracterizacion.

5.3.4.2 Limite liquido, limite plastico, indice de plasticidad y Carta de
Plasticidad

Al realizar los ensayos para determinar los limites liquidos, limites plasticos e indice
de plasticidad de las muestras estudiadas, se obtuvieron los datos que se indican
en la Tabla 5.6 Resultados de ensayos de limite liquido, limite plastico e indice de
plasticidad.
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Tabla 5.6 Resultados de ensayos de limite liquido, limite plastico e indice de

plasticidad
= LIMITE LIMITE iINDICE DE
SOI\IIDDEO P'EIEZ%F;?SAON SITIO DE MUESTREO LiQUIDO | PLASTIC PLASTICIDAD

(%) O (%) (%)
11 PARQUE AV 4N E6|\£TRE CALLES 58y 74 24 50
1/2 PARQUE AV 4N E6|\£TRE CALLES 58y 71 21 50
1/SHELBY 1 PARQUE AV 4N E6|\£TRE CALLES 58y 79 26 53
13 PARQUE AV 4N E6|\£TRE CALLES 58y 77 23 54

#1
1/SHELBY 2 PARQUE AV 4N E6|\£TRE CALLES 58y 98 31 67
1/4 PARQUE AV 4N E6|\£TRE CALLES 58y 79 18 61
1/SHELBY 3 PARQUE AV 4N E6|\£TRE CALLES 58y 109 37 72
1/5 PARQUE AV 4N E6|\£TRE CALLES 58y 93 29 71
2/1 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 80 31 49
2/SHELBY 1 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 81 23 58
2/2 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 65 18 47
#2 2/SHELBY 2 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 78 27 51
2/3 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 80 24 56
2/SHELBY 3 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 74 34 39
2/4 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 83 26 57
3/1 AVENIDA 3AN No. 56N-46 81 28 53
3/SHELBY 1 AVENIDA 3AN No. 56N-46 78 31 47
#3 3/SHELBY 2 AVENIDA 3AN No. 56N-46 81 35 46
3/2 AVENIDA 3AN No. 56N-46 80 33 47
3/3 AVENIDA 3AN No. 56N-46 60 35 25

Los valores de limite liquido encontrados en las muestras varian entre el 60% y
109%, para el limite plastico entre 18% y 37%, y para el indice de plasticidad entre
25% y 72%. Estos son valores comunes en la zona de acuerdo al estudio de
MICROZONIFICACION SISMICA DE SANTIAGO DE CALI (2005), en donde, se
presentan valores entre 40% y 100% para el limite liquido, con un valor promedio
de 65%, mientras que, para el limite plastico tiene valores de 20% al 50% y para el
indice de plasticidad entre 10% y 70%.
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En la hoja Limites del anexo D, se observa la ubicacion de las muestras en la Carta
de Plasticidad, en esta se determina que casi todos las muestras se encuentran por
encima de la Linea A, que corresponden a arcillas de alta plasticidad (CH), a
excepcion de la muestra #3 de la perforacidon #3, ubicada en la AV 3AN # 56N-46,
esta se ubica por debajo de la Linea A, perteneciendo a un limo de alta plasticidad
(MH).

La clasificacion de las muestras de suelo procesadas en el laboratorio mediante el
Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos se encuentra en la Tabla 5.7, se
determiné también mediante la norma INV E-181-13. Las muestras corresponden a
material inorganico cohesivo de alta compresibilidad, en el cual, el 50% o mas pasa
el tamiz #200 y el limite liquido es mayor al 50%. Estas clasificaciones son acordes
a los resultados obtenidos en el estudio de MICROZONIFICACION SISMICA DE
SANTIAGO DE CALI (2005), donde se registra que en la zona se encuentran
principalmente materiales CH y MH

Tabla 5.7 Clasificacion de las muestras segun el SUCS

oo | ERERATO T cmopemuesraro | CHASEoATS

1/1 PARQUE AV 4N ENTRE CALLES 58y 62 CH

1/2 PARQUE AV 4N ENTRE CALLES 58y 62 CH

1/SHELBY 1 PARQUE AV 4N ENTRE CALLES 58y 62 CH

1 1/3 PARQUE AV 4N ENTRE CALLES 58y 62 CH
1/SHELBY 2 PARQUE AV 4N ENTRE CALLES 58y 62 CH

1/4 PARQUE AV 4N ENTRE CALLES 58y 62 CH

1/SHELBY 3 PARQUE AV 4N ENTRE CALLES 58y 62 CH

1/5 PARQUE AV 4N ENTRE CALLES 58y 62 CH

2/1 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 CH

2/SHELBY 1 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 CH

2/2 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 CH

#H2 2/SHELBY 2 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 CH
2/3 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 CH

2/SHELBY 3 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 CH

2/4 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 CH

3/1 AVENIDA 3AN No. 56N-46 CH

3/SHELBY 1 AVENIDA 3AN No. 56N-46 CH

#3 3/SHELBY 2 AVENIDA 3AN No. 56N-46 CH
3/2 AVENIDA 3AN No. 56N-46 CH

3/3 AVENIDA 3AN No. 56N-46 MH
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5.4 POTENCIAL DE EXPANSION

5.4.1 Determinacion del potencial de expansion a partir del limite liquido e
indice de plasticidad

Por medio del limite liquido, el indice de plasticidad y los criterios de Chen y la
NORMA IS se puedo establecer en la Tabla 5.8, que en la mayoria de las muestras
hay un potencial de expansividad muy alto. La Unica muestra que presenta un
potencial de expansividad alto en los tres criterios es muestra #3 de la perforaciéon
#3 ubicada en la AV 3AN # 56N-46, esto ocurre porque que esta muestra
corresponde a un limo de alta plasticidad (MH), mientras que las otras muestras
corresponden a arcillas de alta plasticidad (CH).

Tabla 5.8 Prediccidbn de expansividad a partir del limite liquido e indice de
plasticidad

oo | PEREORATON | gmo oemuesTeo s, | et || e
" PARQUE AV 4N ENTRE CALLES 58y 62 | MUYALTO | MUYALTO | MUY ALTO
12 PARQUE AV 4N ENTRE CALLES 58y 62 | MUYALTO | MUYALTO | MUY ALTO
USHELBY 1 PARQUE AV 4N ENTRE CALLES 58y 62 | MUYALTO | MUYALTO | MUY ALTO
13 PARQUE AV 4N ENTRE CALLES 58y 62 | MUYALTO | MUYALTO | MUY ALTO
- USHELBY 2 PARQUE AV 4N ENTRE CALLES 58y 62 | MUYALTO | MUYALTO | MUY ALTO
1a PARQUE AV 4N ENTRE CALLES 58y 62 | MUYALTO | MUYALTO | MUY ALTO
USHELBY 3 PARQUE AV 4N ENTRE CALLES 58y 62 | MUYALTO | MUYALTO | MUY ALTO
15 PARQUE AV 4N ENTRE CALLES 58y 62 | MUYALTO | MUYALTO | MUY ALTO
2/1 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 MUYALTO | MUYALTO | MUYALTO
2/SHELBY 1 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 MUYALTO | MUYALTO | MUYALTO
22 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 MUY ALTO ALTO MUY ALTO
#2 2/SHELBY 2 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 MUYALTO | MUYALTO | MUYALTO
2/3 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 MUYALTO | MUYALTO | MUYALTO
2/SHELBY 3 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 MUYALTO | MUYALTO | MUYALTO
2/4 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 MUYALTO | MUYALTO | MUYALTO
an AVENIDA 3AN No. 56N-46 MUY ALTO | MUYALTO | MUY ALTO
3/SHELBY 1 AVENIDA 3AN No. 56N-46 MUY ALTO | MUYALTO | MUY ALTO
#3 3/SHELBY 2 AVENIDA 3AN No. 56N-46 MUY ALTO | MUYALTO | MUY ALTO
a2 AVENIDA 3AN No. 56N-46 MUY ALTO | MUYALTO | MUY ALTO
313 AVENIDA 3AN No. 56N-46 ALTO ALTO ALTO
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5.4.2 Potencial de cambio volumétrico empleando el aparato de Lambe

Mediante el aparato de expansion de Lambe, se determina la condicién de
expansividad para las muestras cuyos resultados se presentan en la Figura 5.4. Los
Shelby son las muestras utilizadas para este ensayo, son estas muestras de suelo
a las que se deben determinar la correlacién de expansividad con la consolidacion
unidimensional.

Figura 5.4 Presiones de expansion realizadas en el aparato de Lambe
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Del ensayo se obtuvieron valores de presion de expansion entre 1.65 kg/cm2y 2.41
kg/cm?, que al relacionar estos valores que corresponden al tiempo de 120 minutos
con la curva para determinar el cambio volumétrico potencial (CVP), se pudo
determinar como se indica en la Tabla 5.9, que 7 de las 8 muestras presentan un
grado de expansion critico, mientras que la muestra correspondiente a la
perforacién 3 Shelby 2, presenta una caracteristica de muy critico. Ademas, se debe
tener en cuenta que el sondeo #3 presenta los valores de presion de expansion mas
altos.
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Tabla 5.9 Resultados del ensayo de expansion en aparato de Lambe

) iINDICE DE .
ID PERFORACION/ A CARACTERISTIC
SohED e SITIO DE MUESTREO EXPANSION CVP o
(Kg/lcm?)

1/SHELBY 1 PARQUE AvggyEG'\éTRE CALLES 1.65 4 CRITICO
#1 1/SHELBY 2 | PARQUE AVSA'é\'yEG'\éTRE CALLES 2.03 5.2 CRITICO

1/SHELBY 3 PARQUE AV 4N ENTRE CALLES 1.72 4 CRITICO

58y 62

2/SHELBY 1 | (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 2.08 5.1 CRITICO
#2 2/SHELBY 2 | (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 1.75 4.3 CRITICO

2/SHELBY 3 | (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 1.68 4 CRITICO
43 3/SHELBY 1 AVENIDA 3AN No. 56N-46 2.31 5.7 CRITICO

3/SHELBY 2 AVENIDA 3AN No. 56N-46 2.41 6.1 MUY CRITICO

5.4.3 Presion de expansiéon en consolidometro

Al realizar el ensayo de presion de expansion en el consolidémetro, se debe llevar
la muestra a su esfuerzo geostatico natural y este se determin6 por medio del peso
unitario de cada muestra y la profundidad a la que fue extraida. En la Tabla 5.10 se
presentan los esfuerzos naturales calculados. Estos varian entre 0.30 kg/cm?y 0.91
kg/cmz, los valores mas pequefios se registran a poca profundidad y son similares
para los diferentes sondeos a profundidades equivalentes.

Tabla 5.10 Esfuerzos naturales por muestra

ID SONDEO PERFORACLON’ LSS SITIO DE MUESTREO nau'frs;l”(ir;/‘émz)
1/SHELBY 1 PARQUE AV 4N ENTRE CALLES 58y 62 0.33
#1 1/SHELBY 2 PARQUE AV 4N ENTRE CALLES 58y 62 0.62
1/SHELBY 3 PARQUE AV 4N ENTRE CALLES 58y 62 0.91
2/SHELBY 1 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 0.32
#2 2/SHELBY 2 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 0.58
2/SHELBY 3 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 0.86
3/SHELBY 1 AVENIDA 3AN No. 56N-46 0.30
" 3/SHELBY 2 AVENIDA 3AN No. 56N-46 0.40

Las presiones de expansion registradas en el ensayo de expansiéon en el
consolidémetro, se encuentran en la Tabla 5.11.
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Tabla 5.11 Presiones de expansion en consoliddémetro

D ] PRESION SIN
SONDEG | PERFORACION/MUESTRA SITIO DE MUESTREO CAMBIO DE
VOLUMEN (Kg/cm?
1/SHELBY 1 PARQUE AV 4N ENTRE CALLES 58 y 62 10.00
#1 1/SHELBY 2 PARQUE AV 4N ENTRE CALLES 58 y 62 12.00
1/SHELBY 3 PARQUE AV 4N ENTRE CALLES 58 y 62 5.00
2/SHELBY 1 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 4.00
#2 2/SHELBY 2 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 2.40
2/SHELBY 3 (DEFENSA CIVIL) AV 3CN # 63-00 3.00
3/SHELBY 1 AVENIDA 3AN No. 56N-46 10.20
- 3/SHELBY 2 AVENIDA 3AN No. 56N-46 11.00

De la tabla anterior se observa que las presiones de expansion se encuentran entre
2.40 Kg/cm? y 12 Kg/cm?; las presiones mas bajas se dan para las muestras del
sondeo #3, mientras que las del sondeo #1 y el sondeo #3 registran presiones de
expansion muy altas.

5.5 CONSOLIDACION UNIDIMENSIONAL

Los ensayos de consolidacion se realizaron a las muestras que fueron recuperadas
mediante tubo de pared delgada Shelby, los cuales fueron parafinados y guardados
en un recipiente hasta el momento del ensayo. Las cargas se aplicaron mediante
un sistema de palanca con relacién de 11 en el consolidometro. Los esfuerzos
aplicados en cada muestra varian, debido a que se determinaron a medida que
avanzaba el ensayo. Sin embargo, se aclara que los esfuerzos aplicados y las
descargas, se hicieron en intervalos mas pequefios que los ensayos estandar, para
poder obtener curvas de compresibilidad mas precisas.

Con el fin de no confundir los valores de indice de compresion obtenido
directamente del ensayo de consolidaciéon y el indice de compresion corregido, el
primero sera identificado como indice de compresion de laboratorio (C. Lab) y el
segundo como indice de compresion en campo (€, (Campo)

5.5.1 Curvas de consolidacién, coeficiente de consolidacién (C,) y coeficiente
de permeabilidad (k)

Las curvas de consolidacion en funcion de logaritmo de tiempo y relacién de vacios
para cada incremento de esfuerzo se encuentran en el Anexo E, se puede observar
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gue para los primeros esfuerzos las curvas tienen formas irregulares, debido a que
hay poca deformacion.

Para determinar los valores de coeficiente de consolidacion (C,) y el coeficiente de
permeabilidad (k) de cada muestra y esfuerzo, se debe implementar el método de
raiz cuadrada de Taylor (1942), ademas, se debe realizar la correccion por
perturbacién sobre la relacion de presion-relacion de vacios para el indice de
compresion (Cc), por el método de Schmertmann (1953).

En la Figura 3.19, se ilustra la forma de la gréfica lecturas deformacion vs vt y que
corresponde al método de Taylor para determinar el parametro C,. Las curvas de
consolidacion en funcién de la raiz de tiempo para cada muestra de suelo y cargas
correspondientes de cada ensayo indican que, para los primeros esfuerzos las
deformaciones son muy pequefias. Esto se debe a la caracteristica expansiva del
suelo y a la magnitud de los esfuerzos aplicados que son menores al de la carga de
preconsolidacién y ademas se puede evidenciar que se necesita bastante tiempo
para lograr la consolidacion primaria con los esfuerzos més altos, ya que se tiene
como referencia que 24 horas es el tiempo estandar para alcanzar la consolidacion
primaria (INV E-151-13). Las gréficas de consolidacion del método de Taylor
obtenidas en los ensayos de laboratorio, se presentan en el Anexo E.

El coeficiente de consolidacién (C,) y el coeficiente de permeabilidad del suelo (k),
son valores que se deben determinar para cada esfuerzo aplicado a la muestra. En
el Anexo E, se encuentran los esfuerzos aplicados en cada muestra y sus
respectivos coeficientes de consolidacion y permeabilidad.

Al comparar los valores del coeficiente de consolidacién obtenidos con valores
caracteristicos para arcillas (Tabla 5.12) se puede determinar que son valores
tipicos. Sin embargo los valores que corresponden al primero o segundo incremento
de esfuerzo de cada ensayo, presentan gran diferencia con los demas, como el
coeficiente de consolidacion de la muestra del Shelby#1 de la perforacion 2 con un
C, = 106.59 x 10~* cm?/seg, para el primer esfuerzo. Esto sucede porque las
deformaciones producidas por cargas pequefias son muy ligeras, dando como
resultado una curva de consolidacion irregular, el to, pequefio y un C, grande.
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Tabla 5.12 Valores tipicos de coeficiente de consolidacion (C,) para arcillas

C
TIPO DE SUELO sucs cm? '; i REFERENCIA
Geg )
Arcilla azul de Boston CL 40+ 20 Ladd y Luscher, 1965
Limo orgénico OH 2.10 Lowe,Zaccheo y Feldamna,
1964
Arcilla glacial de lagos CL 6.5-8.7 Wallace y Otto, 1964
Arcilla limosa de Chicago CL 8.5 Terzaghi y Peck, 1967
Arcilla Sueca de sensitividad media CL-CH 0.4-0.7
(Laboratorio)
Arcilla de la Bahia de San Francisco CL 2-4 Holtz y Broms, 1972
Arcilla de la ciudad de México MH 0.9-1.5 Leonards y Girault, 1961

Fuente: HOLTZ, Robert y KOVACS, William. An Introduction to Geotechnical
Engineering. 2 Edicion. Nueva Jersey: Prentice Hall, 1981. p. 404.

Los valores del coeficiente de permeabilidad (k) encontrados para estas muestras,
corresponden a valores propios de las arcillas, como se observa en la Tabla 5.13.
Ademas, se presenta la misma caracteristica de valores altos para los primeros
esfuerzos que se observan en los coeficientes de consolidacion (C,), porque la
permeabilidad depende directamente de este coeficiente.

Tabla 5.13 Rango de permeabilidad para varios suelos

TIPO DE SUELO k (cm/seg)
Grava media a gruesa Mayor que 1071
Arena gruesa a fina 10ta1073
Arena fina, arena limosa 103 a 107>
Limo, limo arcilloso, arcilla limosa 10*a10°°
Arcillas 10~7 o menor

Fuente: DAS, Braja. Principios de ingenieria de cimentaciones. 7 Edicion. México,
D.F.: Cengage Learning, 2001. p. 26.

5.5.2 Indices de compresion (C,), indice de expansion (C,), carga de
preconsolidacion (o) y relacion de preconsolidacion (OCR)

En el Anexo E, se presentan las curvas de compresibilidad de las muestras
estudiadas y procesadas en el laboratorio. A partir de estas curvas se obtuvieron el
indice de compresién, el indice de expansion, la carga de preconsolidacién y la
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relaciéon de preconsolidacion (OCR). En la Figura 5.5 se muestra la curva de
compresibilidad para la perforacion 3 — muestra 1.

Figura 5.5 Curva de compresibilidad perforacién 3 - muestra 1
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Los indices de compresion (C.) y expansion (C,) determinados para cada muestra
se encuentran en la Tabla 5.14. Los valores de C, varian entre 0.21 y 1.02,
clasificandolos como arcillas de media compresibilidad para la muestra 1, Shelby 1
de la perforacion: 1 y alta compresibilidad para el resto de muestras de acuerdo a
valores tipicos para arcillas, ver Tabla 5.15. Ademas se puede observar que para
estas muestras no se cumple larelacion que generalmente se cumple entre el indice

de compresién y el indice de expansion, donde Cs = % a%Cc. (Das, 2001)

Tabla 5.14 indices de compresibilidad C,, indices de expansién C

PEK{AE%F;:?S’IA(\)N/ PROFl(JrTl:l)DIDAD C. Lab c. Cs/C. Lab
1/SHELBY 1 1.7 0.21 0.10 1/2
1/SHELBY 2 3.2 0.32 0.14 4/9
1/SHELBY 3 4.7 0.39 0.19 1/2
2/SHELBY 1 1.7 0.73 0.20 217
2/SHELBY 2 3.2 1.02 0.30 217
2/SHELBY 3 4.7 0.96 0.32 1/3
3/SHELBY 1 1.5 0.28 0.14 1/2
3/SHELBY 2 2.1 0.27 0.10 3/8
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Tabla 5.15 Valores tipicos para el indice de compresion (C.) en arcillas

TIPO DE SUELO C.
Arcilla poco compresible C.<0.05
Arcilla de compresibilidad media 0,05-0.25
Arcilla de compresibilidad alta C.20.25

Fuente; GONZALEZ CABALLERO, Matilde. El terreno. Barcelona.: Ediciones UPC,
2001. p. 65.

Los indices de expansiéon (C,) estan en el rango de 0.10 y 0.32. Son de menor
magnitud que los indice de compresién pero son valores mas altos que los que se
presentan normalmente en las arcillas (ver Tabla 5.16.), esto se debe a la
caracteristica expansiva que presentan estas muestras.

Tabla 5.16 indice de expansion (C) para algunas arcillas.

SUELO C,
Arcilla azul de Boston 0.07
Arcilla de Chicago 0.07
Arcilla de Nueva Orleans 0.05
Arcilla de Montana 0.05

Fuente: DAS, Braja. Fundamentos de ingenieria geotécnica. México, D.F.: Thomson
Learning, 2001. p. 167.

Utilizando diferentes ecuaciones para calcular el indice de compresion (Cc) y el
indice de expansion (Cs), se logra establecer una comparacion a través de la Figura
5.6 y la Figura 5.7, con los valores de indice de compresion e indice de expansion
obtenidos en laboratorio para las diferentes muestras. En la Tabla 5.17 se
encuentran las férmulas utilizadas.

Tabla 5.17 Ecuaciones para calcular el indice de compresiéon y el indice de
expansion

Terzaghi y Peck (1967) Cc =0.009 = (LL — 10)
LL (%)
Cc=0.2343 * *Gs
Nagaraj y Murty (1985) L%?‘%)
Cs = 0,0463 * 100 * GS
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n

Park y Koumoto (2004) Cc= 317747 — 4275 v 1

n = porosidad

Wroth y Wood (1978) IP (%)

Cc=0.5%Gs * 100

Fuente: DAS, Braja. Fundamentos de ingenieria geotécnica. México, D.F.: Thomson
Learning, 2001. p. 166

Figura 5.6 Comparacion entre los indices de compresion calculados con
ecuaciones y los indices de compresion hallados en laboratorio
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Figura 5.7 Comparacion entre los indices de expansion calculados con ecuaciones
y los indices de expansién hallados en laboratorio
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Se puede observar que los valores encontrados para los indices de compresiéon y
expansion en laboratorio para este tipo de arcillas, no se aproximan a los valores
dados por las diferentes ecuaciones utilizadas para obtener un valor de referencia.
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En la Tabla 5.18, se presenta el esfuerzo natural, profundidad, esfuerzo de
preconsolidacion, relacién de preconsolidacion y la clasificacion para cada muestra.
Se puede observar que los valores de esfuerzo de preconsolidacién son mayores a
los del esfuerzo presente en el terreno, por esto el grado de consolidacién es mayor
a 1 en todos los casos. Todas las muestras tienen la caracteristica de
sobreconsolidado, ademas, la muestra correspondiente a “2/SHELBY1” presenta la
caracteristica de muy sobreconsolidado, ya que para valores de O.C.R mayores a
5 se consideran suelos muy sobreconsolidados (Gonzélez, 2001).

Tabla 5.18 Presion de preconsolidacion y relacion de sobreconsolidacion

PEEAFL?E?%SN’ PROFE’H':‘)D'DAD I (ké’/ v o | OCR CLASIFICACION
1/SHELBY 1 1.7 0.33 1.49 45 | SOBRECONSOLIDADO
1/SHELBY 2 3.2 0.62 1.32 21 | SOBRECONSOLIDADO
1/SHELBY 3 47 0.91 1.29 14 | SOBRECONSOLIDADO
2/SHELBY 1 1.7 0.32 1.90 59 | SOBRECONSOLIDADO
2/SHELBY 2 3.2 0.58 1.67 29 | SOBRECONSOLIDADO
2/SHELBY 3 47 0.86 1.63 1.9 | SOBRECONSOLIDADO
3/SHELBY 1 15 0.30 1.33 44 | SOBRECONSOLIDADO
3/SHELBY 2 2.1 0.40 1.60 40 | SOBRECONSOLIDADO

5.5.3 Correccién de Schmertmann

La correccion de Schmertmann se realiza al indice de compresién obtenido en la
prueba de consolidacién unidimensional realizada en el laboratorio. Esta correccién
se realiza por la perturbacion a la que es sometida la muestra en el manejo, durante
la extraccion y en la preparacion del espécimen para el ensayo.

La Figura 3.15, presenta las caracteristicas de consolidacion en la curva de
compresibilidad obtenida en laboratorio y la curva de compresibilidad corregida para
arcillas sobreconsolidadas. La curva corregida representa la consolidacién en
campo.

En el Anexo E, se presentan las curvas de compresibilidad y la correccion de
Schmertmann para cada muestra. Se puede observar que en algunos casos los
valores de indice de compresion (C,) corregidos quedaron ligeramente inferiores a
los valores de indice de compresion obtenidos al inicio, esto se debe a la
caracteristica expansiva que tienen estas arcillas. Al inundar la muestra, la
propiedad expansiva producird que la relacion de vacios sea mas grande que la
relacion de vacios inicial (para observar las relaciones de vacios, ver anexo E.
Ensayos de consolidacién), sin embargo, para los ensayos de Perforacion: 2-
Muestra: Shelby 2 y Perforacion: 2- Muestra: Shelby 3 se encuentran por encima de

74



la curva de laboratorio y para la Perforacion: 2-Muestra: Shelby 1, se encuentran
ajustadas. Para estas tres muestras, no se observa esta caracteristica particular
porque no presentan presiones de expansion tan elevadas como en los otros dos
sondeos.

Esta caracteristica también se puede observar al comparar la relacion de vacios
inicial con la relacién de vacios al final de la prueba de consolidacién (Tabla 5.19).
La altura de la muestra y la relacién de vacios al final del ensayo para las
perforaciones 1y 2, son mayores que al inicio. En la Figura 5.8, se puede observar
como la muestra Perforacion: 1-Muestra: Shelby3 se sale del anillo de consolidacion
al finalizar el ensayo.

Tabla 5.19 Relaciones de vacio inicial y final por muestra

PERFORACION/ ALTURA DE LA ALTURA DE LA RELACION DE RELACION DE VACIOS
MUESTRA MUESTRA INICIAL (cm) MUESTRA FINAL (cm) VACIOS INICIAL (e,) FINAL (ey)
1/SHELBY 1 1.905 2.015 0.737 0.837
1/SHELBY 2 1.905 1.995 0.926 1.017
1/SHELBY 3 1.905 1.980 0.965 1.043
2/SHELBY 1 1.905 1.697 0.959 0.745
2/SHELBY 2 1.905 1.565 1.320 0.906
2/SHELBY 3 1.905 1.484 1.325 0.812
3/SHELBY 1 1.905 1.960 1.027 1.086
3/SHELBY 2 1.905 1.909 0.924 0.927

Figura 5.8 Perforacion: 1- Muestra: Shelby 3, en anillo para consolidacion al finalizar
el ensayo

En la Tabla 5.20, se presentan los valores de indice de compresion corregidos y la
profundidad para la muestra a la cual corresponden, los indices varian entre 0.15y
1.36.
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Tabla 5.20 Valores de indice de compresién C. corregidos

PERFORACION/ | PROFUNDIDAD (m) C, campo

MUESTRA

1/SHELBY 1 1.7 0.208
1/SHELBY 2 3.2 0.318
1/SHELBY 3 4.7 0.467
2/SHELBY 1 1.7 0.652
2/SHELBY 2 3.2 1.326
2/SHELBY 3 4.7 1.355
3/SHELBY 1 15 0.261
3/SHELBY 2 21 0.260

5.5.4 indice de consolidacion secundaria (C,)

Los valores del indice de consolidacién secundaria se determinan para cada
esfuerzo aplicado a las diferentes muestras. En la Tabla 5.21, se presentan los
rangos de indice de compresion secundaria para cada una de las muestras. En el
Anexo E. Ensayos de consolidacion, se encuentran los valores de indice de
compresion secundaria detallados por esfuerzo y por muestra. En algunos casos no
se pudo determinar el indice (N.D.) debido a que la deformacién fue muy pequenia.

Se puede observar que los valores son pequefios, debido a que el indice de
consolidacion secundario es mas importante en suelos orgéanicos, en cambio, las
arcillas inorganicas preconsolidadas presentan valores del indice C,muy pequefio,
razon por la cual el fendmeno de consolidacion secundaria puede considerarse de
menor relevancia (Das, 2001).

Tabla 5.21 Variacion de indice de compresion secundaria por muestra

PERFORACION/ | INDICE DE COMPRESION
MUESTRA SECUNDARIA (Ca)
1/SHELBY 1 0.001-0.009
1/SHELBY 2 0.002-0.007
1/SHELBY 3 0.001-0.013
2/SHELBY 1 0.001-0.016
2/SHELBY 2 0.001-0.041
2/SHELBY 3 0.002-0.041
3/SHELBY 1 0.001-0.010
3/SHELBY 2 0.002-0.007
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5.6 CORRELACIONES ENTRE LA CONSOLIDACION Y EL INDICE DE
EXPANSION

El andlisis de correlaciones entre las diferentes variables se realiz6 con el software
Statgraphics Centurion XVII, los graficos para cada modelo se encuentran en el
Anexo F, a continuacién, se presentan las correlaciones analizadas:

» Relacién entre el indice de compresién en laboratorio (Ccj,) y €l indice de
compresion corregido (€¢qmpo)

» Relacién entre el indice de compresién en laboratorio (Cc,) y €l indice de
expansion (Cs)

> Relacion entre el indice de compresion en campo (Cccqmpo) Y €l indice de
expansion (Cy)

» Relacion entre el indice de compresién en laboratorio (Ccy,p) Y la presion de
expansion en consolidémetro (., )

> Relacion entre el indice de compresion en campo (Cccqmp,) Y la presion de
expansion en consolidémetro (g, )

> Relaciéon entre el indice de expansion (Cs) y la presion de expansion en
consolidometro (., )

» Relacion entre el indice de compresion en laboratorio (Cc;,,) y la humedad
natural (W,)

> Relacion entre el indice de compresion en campo (Cccampo) Y |2 humedad natural
(wn)

» Relacion entre el indice de expansion (Cy) y la humedad natural (w,,)

> Relacion entre la presion de expansion en consolidometro ( o.,, ) Y la humedad
natural (w,,)
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CONCLUSIONES

Los sondeos presentan un perfil estratigrafico que corresponde a capas de
arcillas de alta plasticidad (CH), a excepcién de un limo de alta plasticidad (MH)
en el sondeo #3, a 4 metros de profundidad. En todos los sondeos no se registra
nivel freatico a menos de 5 metros de profundidad.

Los resultados obtenidos para las pruebas indices, presentan un
comportamiento normal para la zona, segun los datos establecidos en el estudio
de MICROZONIFICACION SISMICA DE SANTIAGO DE CALI (2005), se
encuentran humedades naturales entre 25% y 47%, limites liquidos entre 60% y
109%, indice de plasticidad entre 25% y 72% y gravedad especifica entre 2.60 y
2.73.

Al analizar los resultados de los ensayos de expansion, se puede establecer que
las arcillas presentan caracteristicas expansivas, en el ensayo de expansion en
aparato de Lambe, las arcillas presentan caracteristica de critico a excepciéon de
la perforacion 3 - shelby 2, que presenta caracteristica de muy critico. En los
ensayos de presidn de expansion en consoliddmetro, se pudo determinar que
las muestras presentan presiones altas, entre 10y 12 Kg/cm?.

Las muestras de las perforaciones 1y 2 presentan una caracteristica importante,
la relacién de vacios al finalizar el ensayo de consolidacion unidimensional es
mayor a la inicial, esta caracteristica es dada por el alto potencial expansivo que
presentan las muestras.

Al comparar los indices de compresion y expansion encontrados en laboratorio
de estas arcillas con las ecuaciones planteadas por diferentes autores para
calcular valores de referencia, se logra establecer que no son aplicables, ya que
se observan grandes diferencias en los resultados.

Se pudo determinar por medio de las curvas de consolidacion, que existe una
gran diferencia en las deformaciones y los tiempos de consolidacién, antes y
después de la presién de preconsolidacion, ademas, para los primeros
esfuerzos, los valores de indice de consolidacion (C,) y permeabilidad (k) no son
tan confiables, ya que las curvas de consolidacién no se definen bien, debido a
gue estos esfuerzos producen muy poca deformacién.

El analisis de granulometria por el método del hidrometro para este tipo de
arcillas no es recomendable, ya que los valores aumentan y disminuyen con el
tiempo, ademas, las particulas tienden a agruparse y formar grumos aunque se
utilice un agente dispersante y un agitador.
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Al comparar el esfuerzo geostatico natural y la presion de preconsolidacion, se
logro establecer que las relaciones de sobreconsolidacién (OCR) son mayores
a 1 en todos los casos, estableciendo que las muestras corresponden a arcillas
sobreconsolidadas.

Los valores de indice de expansion (C;) varian entre 0.10 y 0.32, los valores mas
altos se presentan en la perforacion 2. Se determiné que son valores
relativamente altos, debido a la propiedad expansiva que presentan estas
arcillas.

Los valores de indice de compresion secundaria se encuentran desde 0.001
hasta 0.041 en algunas muestras. Se determind que los valores del indice de
compresién secundaria son de menor importancia para estas arcillas, debido a
gue son pequefios y estas muestras pertenecen a arcillas inorganicas y
preconsolidadas.

Con el software Statgraphics Centurion XVII y los valores obtenidos para el
indice de compresién en laboratorio (Cc,,;), indice de compresion corregido
(Cccampo), Indice de expansion (Cs), presion de expansion en consolidometro
(0exp) Y humedad natural (wn), se determinaron las siguientes correlaciones:

. . GRADO DE
CORRELACION ECUACION CONEIABILIDAD
— ,(=3.045+3.311+%/Cciap)
Cceampo — Ciap CCeampo = € o 97.07 %
Cs — Caap Cs = 2\/0.01 +0.085 * Ccyy”. 91.23%
— 2
Cocampo — Cs CCeampo = 0.071 + 12.981 x C, 98.03 %
2.499
CClap = Oexp Ccrap = 0.031 4+ ( ) 93.47 %
exp
c =10.302 + 2178 \°
CCCampo — Oexp Ccampo = ' ( exp ) 93.55 %
0.634
Cs — Oexp Cs =0.062 + ( ) 89.43 %
exp
1
- Cepap = A4 %
Ciap = Wn CLab = 99 411 — 7.607 * Ln(Wn) 83.44 %
1
C =
Cecampo — Wn Coampo = 35 461 — 8.482 » Ln(Wn) 83.51 %
Cs—Wn Cs = —0.041 + 0.00019(Wn)? 78.09 %
o Wn ! 84.07 %
_ — . 0
exp e = 20156 + 0.0003 * Wn?
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Se debe tener en cuenta que las ecuaciones son validas para las arcillas de la
zona. Las ecuaciones en las que se utiliza el contenido de agua natural (14}, ),
este debe estar en porcentaje (%) y en la que se utiliza la presién de expansion
en consolidometro (oey,), este debe tener las unidades en Kg/cm?.

» Con los modelos realizados para las correlaciones de indice de compresion en
laboratorio (Cc,qp), indice de compresion en campo (Cccampo). indice de
expansion (Cy), presion de expansion en consolidometro (o.,). Se logro
determinar que si existe relacion directa entre los factores de consolidacién y los
de expansion, logrando en las correlaciones grados de confiabilidad
relativamente altos.
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RECOMENDACIONES

Se debe tener mucho cuidado con la extraccion, transporte y almacenamiento
de las muestras, se recomienda siempre parafinarlas con el fin de mantener las
muestras lo mas inalteradas posible.

Para obtener datos mas precisos en el ensayo de consolidacién, es
recomendable tomar la mayor cantidad de lecturas del extensémetro y asi lograr
curvas de consolidacion mas continuas, ademas es necesario tener cuidado
cuando se ponen las cargas para no alterar las lecturas.

Para obtener un mejor resultado en los ensayos de consolidacion, se debe
implementar un procedimiento especifico para cada muestra, en cuanto a
intervalos de carga y tiempos de consolidacién, ya que cada muestra tiene
propiedades intrinsecas.

Para proximas investigaciones se recomienda hacer un andlisis a la composicién
mineraldgica de estas arcillas, para determinar la causa de la formacién de
grumos en los ensayos de hidrometria a pesar de utilizar un agente dispersante.

Se debe tener en cuenta que, aunque los valores de grado de confiabilidad de
las correlaciones son altos, estas ecuaciones fueron obtenidas a partir de puntos
especificos y solo pueden ser aplicadas a arcillas con caracteristicas similares.

Dada la importancia de las arcillas expansivas, se recomienda realizar mas
estudios de caracterizacion en la zona norte de Cali para determinar
correlaciones mas precisas y elaborar una base de datos con todas las
propiedades de estos suelos.
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