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PROLOGO

No obstante que los problemas en cuanto al comportamiento de
los suelos se remontan a tiempos pasados muy lejanos, se debi8
easperar hasta el afio 1773 en que por primera vez, Mohr Coulomb
intentd el estudio de tales problemas. Aunque las investigacio
nes se continuaron, an pasaron muchos afios hasta gque en el afio
1925 el doctor Karl von Terzaghi en su libro de mecinica de sue
los "Eardbaumechanik of Bodenphysikalischer Grundfage", por pri
mera vez aplicd a los suelos, el principio de los esfuerzos
efectivos, iniciando asf el primer estudio realista para medir

las propiedades del suelo de una manera racional.




CAPITULO 1. INTRODUCCION

1.1 Antecedentes

El primer paso dado en el desarrollo de esta tesis, fue defi-
nir claramente el tema a tratar, el cual versarf en torno a la
forma de medir las caracteristicas de esfuerzo-deformacibn-re-
sistencia de los suelos cohesivos y granulares, y en donde a

tales mediciones se les conoce con el nombre de pardmetros.

A continuacifn, tomando en cuenta que existen innumerables tra
tados que abordan el estudio de estos parAmetros, se decidi8

recopilar datos de algunos investigadores que estando a la van
guardia respecto a esos conocimientos, no se apartan de los pos

tulados cl8sicos de la mec8&nica de suelos.

Lo aquf expuesto se expresa en forma sintetizada, tratando de
hacerlo de manera clara y sencilla, sin recurrir a terminolo-
gfa de uso no comin o a expresiones matem8ticas complicadas,

aunque sf tal vez, abusando un poco de figuras ilustrativas.




b.leando pues, lograr mayor claridad en la exposicién del tema,
la tesis se desarrolla bajo el siguiente orden: en este capitu
10 1, se hace un brevisimo comentario acerca de las dificulta-
des que se tuvieron que vencer, asf como del contenido y obje-
tivos de este trabajo; en el capitulo 2, se describen algunos
aparatos de prueba de uso mfs comfin en la determinacifn de los
parfmetros en cuestifn; asf como los procedimientos usados para
lograr sus mediciones; en el capitulo 3, se presenta la teoria
respecto a las caracterfsticas de esfuerzo-deformacién-resisten
cia, incluyendo definiciones de la terminologifa usada; asf como
los resultados obtenidos de diferentes suelos sometidos a es-
fﬁerzo cortante bajo diferentes tipos de ensaye; en el capftulo
4, se proponen criterios a seguir para hacer un uso racional

de los factores de seguridad, obtenidos mediante anflisis de
estabilidad; en el capitulo 5, se hacen conclusiones y reconeg
daciones; en el capftulo 6, se lista la nomenclatura usada y
finalmente en el capltulo 7, se relaciona la hibliograffa que

sirvi8 de consulta; asf como las referencias cuyos autores se

citan a través de la tesis.

1.2 Objetivos

Esta tesis adem&s de ser parte de 1los requisitos para obtener
el titulo de Ingeniero Civil, pretende principalmente servir

de gufa a estudiantes y profesionistas a nivel de licenciatura,
para que sin menoscabo de tiempo Yy eﬂergias, dispongan de un

trabajo que a manera de resumen contenga los conocimientos ac-




tualizados mis sobresalientes, sobre esfuerzo-deformacién-resig

tencia de los suelos.

También est& dirigida a aquellos ingenieros civiles (no especia
lizados), que se dedican a la solucién de problemas pricticos
de mecfnica de suelos, para que sirviéndose de estos conocimien

tos, sus decisiones sean un poco m&s racionales.

En general est§ dirigida a todos aquéllos que quieran introdu-

cirse, ampliar o reforzar sus conocimientos en este campo.

Por Gltimo, se espera que el tema resulte de interé&s a quienes

lo consulten.




CAPITULO 2. BREVE DESCRIPCION DEL EQUIPO Y TIPOS DE ENSAYES

UTILIZADOS EN LA MEDICION DE PARAMETROS

2.1 (dmara de Compresidn Triaxial
La descripcifn de este aparato se har§ de la manera siquiente:

1. C&mara triaxial para muestras de suelo de "¢"= 3.6 cm (1 1/2%)

de difmetro

a) Base y tapa
b) Cilindro de confinamiento
c) V&stago de carga

d) Cabeza de carga

2. Caracterfsticas del aparato para control de la presién de

confinamiento de la c&mara

a) DepSsito de agua y aire comprimido
b) V&stago de carga



3, Caracteristicas del aparatc para medir presiones de poro .

4. Caracterfsticas del aparato para medir cambios de volumen

a) En pruebas drenadas

b) Basadas en medicifbn directa de la deformacifn

5. Caracterfsticas del sistema de carga

6. Uso de drenaje lateral

1. CSmara triaxial para muestras de suelo de didmetro

"$" = 3.6 cm (1 1/2%), fig 2.1

Las dimensiones de las muestras aceptadas como estfndar son:

diSmetro 3.6 cm (1 1/2%) y altura 7.2 cm (3%).

Canacterfsticas de ta membrana. La muestra es encerrada en una

membrana delgada de 18tex de 12.7 cm a 15.2 cm (5"-6") de lon-
gitud, con un espesor de aproximadamente 0.30 mm (0.01") o me-
nor para pruebas especiales en arcillas blandas. La membrana
deber8 aplicar a la muestra un confinamiento minimo y a la vez

proporcionar una barrera sequra a la filtracién.

La membrana es sellada contra la pared lateral de la cabeza de
carga y del pedestal mediante anillos de hule. Para una cabe-
za de 3.6 cm (1 1/2%) de_‘ difmetro se usa un anillo de hule de
3.2 cm (1 1/4") Qe di&metro interior no distendido. En cada

extremo es suficiente un anillo si las superficies estfn lim-
pias y la membrana ajustada; pero es aconsejable utilizar dos

anillos particularmente en pruebas de larga duracifn.



- Para la conservacién de las membranas deber&n almacenarse espol

voreadas con talco en lugares secos y OScuros. Las membranas
tienden a endurecerse con el pa.so del tiempo, por lo que cuando

esto suceda se deberfn desechar.

En pruebas de larga duracién la permeabilidad de la membrana es
de importancia, pues aungue su influencia es pequefia en la medi
cién correcta del estado de esfuerzo efectivo en la muestra;
sin embargo, los resultados acerca de las caracterfsticas cam-
bio de volumen-presién de poro son dudosos. La permeabilidad
de la membrana al aire es varias veces mayor que al agua. Por
esta raz8én deber& usarse en la c8mara agua que no contenga aire

en pruebas cuya duracifn sea mayor de media hora.

La membrana absorber§ agua y se ablandari durante inmersifn pro
longada, por lo que serin necesarias precauciones especiales
cuando las pruebas duren mis de dos semanas, asf como el uso de

dos membranas si la presifn de la c&mara es alta.

Las dimensiones de la c&mara de confinamiento estin disehadas
con el prop8sito de contar con espacio suficiente alrededor de
la muestra para hacer los ajustes de cabeza de carga, conexio-

nes de drenaje, etc.

a) Base y tapa

¢

La base consta de tres conexiones que son:

1. La conexién para llenar la c&maré con el fluido, que usual

mente es agua y a travé&s de la cual se aplica la presifn



de confinamiento a la muestra. Asf también esta conexién

sirve para evacuar el agua de la cfmara al final del ensaye.

2. La conexifn con el pedestal de la muestra, que sirve como
drenaje en pruebas drenadas y para medicién de la presibn
de poro en pruebas no drenadas. Tambi&n es com@n usar esta

conexifn para aplicar contrapresifn o para saturar la nues

tra.

Para condiciones en que no se requiere medir la presién de
poro se cerrari la valvgla respectiva y se usarf una super

ficie ciega en lugar de la piedra porosa.

3. Conexién para drenaje de la cabeza de la muestra. Esta co
nexi6n es usada para saturar la muestra, o en una prueba de
‘disipacién de presifn de poro, cuando el coeficiente de con
solidaciﬁn. est8 determinado, por la medicién de la velocidad
de decremento de la presifn de poro en la base de la mues—

tra, mientras se permite el drenaje de la parte superior.

La tapa cuenta con una vSlvula de purga y una gracera y en su

centro se encuentra el buje a través del cual se desliza el v&s

tago de carga.

b) Cilindro de confinamiento

Se usa un cilindro de material transparente (acrflico) el cual
facilita el montaje de la muestra y permite observar el modo
de falla; asf como tambi&n las deformaciones. El cilindro de

lucita es de aproximadamente 10.16 cm (4") de difmetro exterior,



espesor de su pared 6.4 mm (1/4"), 17.78 cm (7") de longitud y

normalmente puede soportar presiones hasta de 5.0 kg/cm? (71
tb/pulg?) .

c) V&stago de carga

Normalmente el v&stago de carga es de acero inoxidable de 1.27
cm (1/2") de difmetro y entre &ste y el buje ubicado en el cen

tro de la tapa del cilindro de lucita existe una holgura de apro
ximadamente 0.00762 mm (0.0003").

Respecto a la filtracién, ésta es controlada en pruebas de cor
ta duracién (aproximadamente media hora), mediante la aplica-

cifén al v&stago inmediatamente antes del ensaye de una pelfcula
de grasa delgada o aceite. Para pruebas de larga duracién, la
cmara es llenada con agua hasta 1.27 om (1/2"), antes de la

tapa y el espacio restante se llena con aceite que flota sobre
el agua. La viscosidad del aceite reduce la filtracién a canti

dades despreciables una vez que ha pasado el v&stago.

d) Cabeza de carga

La carga del vistago es transmitida a la muestra mediante varios

tipos de cabezas de carga, fig 2.2 ,

Para muestras no drenadas podrfa usarse un disco de lucita de

3.6 cm (1 1/2") de difmetro, figura 2.2a, cuyo centro (cara su
perior) tiene forma de cono en donde descansa un balfn de acero
inoxidable y en el que a su vez se apoya la base cénica del vis

tago. El dispositivo anterior garantiza que la carga estf cen-




trada y permite alguna libertad de movimientos a la parte supe

rior de la muestra durante la prueba, La carencia de alinea-
miento axial ser& corregida automfticamente en las primeras eta
pas de carga, por la accifn de la forma cSnica del vAstago.
Esto tal vez conducirf a un inicio incierto de la curva esfuer-
20 deformacifn bajo cargas pequefias. Cuando las caracterfsticas
de detormacidn son de importancia se usa la mitad de un balfn
de acero inoxidable y un vistago con extremo liso, figura 2.2b.
Se deberfn tener mayores cuidados en en‘te caso ya que deben afi
narse las terminales de la muestra, ademfs de centrarla, ya que
cualquier carencia de alineamiento inicial persiutir& a través

de la prueba.

En pruebas consolidadas-drenadas "CD" o consolidadas-no drena-
das "CU", los cambios de volumen que se presentan en la primera
etapa de la prueba podrfan conducir a una carencia de alineamien
toc en muestras que no son de compresibilidad completamente uni
forme. Esto podrfa evitarse mediante el uso de la cabeza de
carga de la figura 2.2c. La proyeccifn tubular arriba de la ca
beza de carga, es un acceso deslizante holgado en el v&stago y
sirve como gufa durante la consclidacién. Antes la clmgra es
ensamblada tal gque el extremo inferior del v&stago (lfnea pun-
teada), se proyectarf hacia abajo dentro de esta gufa sin hacer
contacto con el balfn. El alineamiento es entonces mantenido
segin la muestra aumente de longitud bajo la accién de la pre-
sién confinante. Para aplicar la carga axial el extremo del

v&stago es llevado a que haga contacto con el balfn de la mane



ra usual. La fuerza de friccién sobre esta gufa es qenerliun—

te pequeiia.

Un método conveniente de medicién de la deformacibn axial duran
te la etapa inicial de consolidacifn consiste en utilizar un
vernier telesc6pico afocado sobre el extremo visible del balfn

(este mftodo es limitado a pruebas de investigacién) .

2. Caracteristicas del aparato para control de la presifn de

confinamiento

En los tres tipos més comunes de prueba de compresibn triaxial
(cp, CcU, UU), la presifn de la cfmara es mantenida constante du
rante la prueba. La duracifén de una prueba de compresibn no dre
nada es de aproximadamente 10 minutos y 81 se requiere medicibn
de la presifn de poro entonces la duracifn total de la prueba

ser8 de 1 a 8 horas, dependiendo del tipo de suelo y de la pre-

cisifn deseada.

La etapa de consolidacifn de una prueba consolidada-drenada o
consolidada no drenada puede durar hasta tres dfas en un suelo

de baja permeabilidad.

La conservacién con suficiente aproximacién de la presién confi
nante constante por perfodos largos de tiempo se puede lograr

mediante:

a) Un dep6sito de agua y aire comprimido (fig 2.3)

Consiste de un compresor que abastece de aire comprimido a una

tuberfa, guien a su vez en el extremo se conecta a un regulador



. de pr'esi&n‘,donde se regula a la presidn deseada, de este regula

dor salen 2 tuberfas, una de ellas se conecta a una de las 2 ra
mas de una tuberfa en forma de U que contiene mercurio (el
desplazamiento veftieal del mercurio dentro de la tuberfa propor
ciona precisifn en la lectura):; mientras que la otra tuberfa que
conduce el aire comprimido, termina en un vaso pequefioc que con-
tiene agua, quien a través de una v&lvula que se ubica en su par
te inferior, pasa la presifn a la conexifn gue da a la cémara de

confinamiento, la cual ha sido previaménte llenada con agua.

b) Véstago de carga

Consiste en un pequeiio acumulador hidrfulico en el qué se aplica
una carga muerta al véstago, usado como pistén para mantener la
presifn constante. 1la friccifn, filtracifn y la capacidad volu

métrica limitada, son las principales dificultades.

3. Caracteristicas del aparato para medir presiones de poro

Los métodos econfmicos de medicibn de presifn de poro en labora
torio son el uso de: manSmetro de mercuric o medidor de presién
del tipo Bourdon, los cuales no pueden utilizarse directamente
en la medicifn de presibn de poro de una muestra ‘de suelo, debi
do a que el volumen de agua contenido en los poros del suelo
tendrfan que salir de la muestra para ocasionar que el equipo

lo registre.

Este flujo de agua de poro tiene dos resultados indeseables:
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a) Modifica la magnitud de la presifn de poro existente en el
espécimen de prueba (ocasionando que el aparato no cumpla con el
propésito para el que fue disefiado). Esto es particularmente

importante en suelos de baja compresibilidad.

b) En suelos de baja permeabilidad el flujo de agua de poro con
duce a un retraso serio en el logro de la lectura establecida

en el manBmetro.

pichas dificultades pueden evitarse totalmente mediante el uso
del Método de Desplazamiento Nulo para medicién de presifn de
poro, figura 2.4.

En el Método de Desplazamiento Nulo de medicisn de presién de
poro, la conexifn en la base de la c&mara triaxial estf comuni-
cada mediante una v8lvula “"a® a una rama "b" de un tubo U de
vidrio de didmetro pequefio, con otro tubo lleno de agua. A la
otra rama "c" estf conectado un medidor de presibn "d" y un pe-
quefio cilindro "e" lleno de agua, del que puede desplazarse el
agua por medio de un pequefic pistén controlado mediante un tor
nillo. La parte mids baja del tubo U est8 llena de mercurio
el cual puede nivelarse antes de una prueba abriendo la v&lvula

"f", que permanece cerrada durante la medicibn de presibn de

poro.

Un incremento de la presifn de poro en la muestra tender§ a aba
tir el mercurio en la rama "b" del tubo U ; pero puede ser in-
mediatamente balanceado ajustando el pistén del cilindro "e"

para incrementar la presidn de la rama “"c" por una cantidad



-

igual, que evsl registrada en el medidor de presibn "d". !-:i Gni- .
co flujo de agua de poro que puede ocurrir resulta de la c_lefoz-
macién el&stica del tubo gque conecta la cfmara a la rama "b",
que es desp:eciabie para la mayorfa de prop8sitos pr&cticos, o
de la compresibn de las burbujas de aire inadvertidamente atra-~
padas en el sistema entre la base de la muestra y la superficie

del mercurio en la rama "b"™.

Las burbujas de aire son de hecho el principal riesgo en las me
diciones exactas de presibn de poro. Para facilitar su elimina
cifn del sistema y evitar el problema de alineamiento Ien el tu-
bo U , &ste fue reemplazado por una seccifn simple recta de tu
bo capilar de cristal, yaciendo dentro de un pequefic depBsito
de mercurio el cual es llamado Indicador de Desplazamiento Nulo
Modificado de medicibn de presi®n de poro, figura 2.5.

4., Caracteristicas del aparato para medir cambios de volumen

Un cambio en la presifn confinante de la c&mara o en la carga

axial generalmente da como resultado un cambio de volumen de

la muestra.

En el caso particular de una prueba no drenada, en una muestra
completamente saturada, .el cambio de volumen es pricticamente
despreciable, debido a la baja compresibilidad del agua

0.24 x 1076 kg/cm? (3.40 x 107% £b/pulg?) y del material que for

ma las partfculas del suelo 0.07 x 1077 7

7

a 0.14 x 10~ ka/em?

{1 x10°7 a2x 10 to/pulg?).
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En el caso de ensayes no drenados sobre muestras parcialmente
saturadas y en el de ensayes drenados, sl ocurren cambios de vo
lumen. En suelos parcialmente saturados un cambio de volumen
ocurre debido a la comprelibilidad y solubilidad en el agua del

aire u otro gas que se encuentre ocupando los poros del suelo.

a) Cambios de volumen en pruebas drenadas de muestras completa-

mente saturadas

Estos cambios volumBtricos pueden medirse utilizando una bureta
como la de la figura 2.6. Una bureta de 10 cc es adecuada para

muestras de 3.6 cm (1 1/2®) de difmetro.

b) Cambios de volumen basados en medici8n directa de la deforma-

cién

La medicién directa de la deformacifn en las 3 direcciones prin
cipales presenta alguna dificultad en el caso de suelos. Po-
drfan usarse indicadores de cambic de volumen, figura 2.7; sin
embargo, son diffciles de fijar debido a la baja resistencia de
las muestras y a las deformaciones no uniformes, resultantes de
la restriccifn impuesta por la base y la cabeza de la muestra,
la medicién en un nmero de puntos podrfa ser requerida para

estimar el cambio de volumen total.

5. Caracteristicas del sistema de carga

Los métodos comunes para la aplicacién de carga axial a la mues

tra son influenciados por 1los requerimientos de la prueba. Pue-
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den utilizarse dos clases de procedimientos: a) velocidad de

deformacién controlada Yy b) esfuerzo controlado.

Para pruebas de rutina y de investigacién mfs comunes, el uso
de la velocidad de deformacifén controlada ofrece mSs ventajas
y es generalmente aceptada; La velocidad de deformacién en la
falla es conocida aproximadamente y la influencia de los facto-~
res reolfgicos acerca de la resistencia observada puede ser to-
mada en cuenta. La forma de la curva esfuerzo~deformacién més

all& del pico puede observarse o predecirse con razonable apro-

ximacifn.

El sistema de carga puede consistir de un tornillo sinffn accig
nado por un motor elé&ctrico y caja de transmisifn o de un vésta

go hidrfulico operado por una bomba de aceite, figura 2.8.

El sistema de tornillo sinfin ofrece un muy buen control de la
velocidad de defoimacifn particularmente cuando se requieren de

bajas velocidades de deformacién.

La carga se mide por un anillo de acero de alta resistencia, co
locado entre el extremo del vfstago de la c&mara triaxial y la

cabeza de la mfiquina de prueba.

La deformacifn axial es medida por medio de un micr8metro suje

to en el interior del anillo de acero.

El control exacto de la velocidad de deformacibn est& limitado
por la deformacifn del anillo de acero, aunque durante la falla

pldstica a esfuerzo constante este efecto es despreciable.
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Las pruebas por esfuerzo controlado son ejaeutadu generalmente -
por adicién de una serie_ de incrementos de carga muerta (pesas)
al véstago. Segfin se eaté prSximo a la falla, aumentar&n las
deformaciones de acuerdo al incremento de carga y el operador
se enfrentarf con la dificultad de determinar cuando comenzb a

generarse la deformacién inicial de falla.

6. Uso de drenaje lateral

Durante la etapa de consclidacifn de la prueba, si el drenaje
es restringido a la base y cabeza de la muestra, el tiempo re-
querido para la disipacién total de la presifn de poro él gran
de, en suelos de baja permeabilidad; por tal motivo en el pasa
do se usb una envoltura porosa envolviendo a la muestra
{Jurgenson 1934); pero el efecto de su resistencia sobre el es
fuerzo desviador fue considerable y por esta razbn es preferi-
ble usar una serie de franjas de drenaje (papel filtro cortado
. espaciadamente), aunque es menos eficiente desde el punto de

vista de consolidacibn, figura 2.9.

El tiempo requerido para el 95% de consolidacién se reduce a un

décimo del tiempo utilizado para el drenaje de base y de cabeza.
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2.2 Procedimientoa en Los Distintos Tipoa Hc Ensaye en Cdmanra

Taiaxial

1. Prueba consolidada-drenada "Cb" (conocida también como de

larga duracibn, prueba lenta o prueba "S")

En eltaj pruebas, en primer lugar, se somete a la muestra a una
presibn de confinamiento hidrost&tico ¢ c ¢ 8e deja abierta la
vé&lvula de drenaje con la bureta y se espera el tiempo necesa-
rio para que se restablezca el equilibrio estftico interno, a

la vez que se alcanza el 100% de consolidaci6n. Posteriormente
la muestra es llevada a la falla mediante la aplicacifn de in-
crementos pequefios de carga axial, dando el tiempo suficiente

despuls de cada incremento, para que se disipe el exceso de pre

sién de poro.

En estos ensayes los esfuerzos nctuaﬁtes sobre el espécimen son

efectivos y son iquales a los esfuerzos totales.

Las fases antes mencionadas se pueden expresar esquemfticamente

en la fig 2,10

2, Prueba consolidada-no drenada "CU" (conocida tambiéﬁ como

de duracifn intermedia, drenaje parcial o prueba "Rc")

En estas pruebas el espécimen tambi&n se consolida a una presién
de confinamiento O, i posteriormente la muestra es llevada a

la falla por incremento de la carga axial, de manera que no se



.permitan cambios volumStricos; lo que se logra fdcilmente cerran
do la vflvula de salida que comunica el drenaje de base o cabeza

con la bureta.

En la primera etapa de estas pruebas, el esfuerzo hidrostftico

de confinamiento llega a ser esfuerzo efectivo ya que se permite
que el espécimen se consolide; y en la segunda etapa al impedir
se el drenaje y al aplicar el esfuerzo desviador axial, se gene
ran presiones en el agua intersticial (llamadas comdnmente pre-
siones de poro), por lo que en esta etapa los esfuerzos totales

ya no ser&n iguales a los efectivos.

Las fases antes mencionadas se pueden expresar esquemfticamente
en la fig 2.11 .

3. Prueba no consolidada-no drenada "UU" (conocida tambi&n como

de corta duracién, r&pida, final de construccién, no drenada

o prueba "Q")

En estas pruebas no se permite consolidacién de la muestra en
ninguna etapa del ensaye. La v&lvula de comunicacién entre el

espécimen y la bureta permanece siempre cerrada impidiendo el

drenaje.

En la primera etapa del ensaye, se aplica al espérnimen una pre-
sién de confinamiento hidrost&tica y de inmediato como segunda
etapa se lleva al espécimen a la falla mediante la aplicacién
de carga axial. lLos esfuerzos efectivos no varfan durante el

ensaye y por lo tanto la resistencia mostrada por el suelo es



constante cualquiera que sea la presifn hidrostftica del agua :

en la etapa inicial.

‘Las fases antes mencionadas se pueden expresar ésqﬁem!ticaﬁenté

en la fig 2.12 . )

4. Prueba de compresibn no confinada o de compresifn simple

Este tipo de pruebas podrfa decirse que son un caso especial de
la prueba no consolidada-no drenada, ya que no se aplica a la

muestra ninguna presifn de confinamiento hidrost&tica, sino que
una vez colocada la muestra en el aparato triaxial se procede a
aplicar la etapa de carga. Estos ensayes son limitados a suelos
cohesivos, ya gue en suelos sin cohesidn no es posible mantener

vertical a la muestra.

Las fases antes mencionadas pueden expresarse esquemiticamente

en la fig 2.13 . -

2.3 Aparato de Coate Dinecto

La resistencia al esfuerzo cortante de un suelo puede determinar
se utilizando un aparato llamado de corte directo, el cual puede
. ser del tipo de "Esfuerzo Controlado” (figura 2.14); es decir,
mediante aplicacifn de carga a incrementos iguales, utilizando
carga muerta (pesas), hasta que ocurre la falla. El desplaza-

miento cortante es medido por un exténsémetro.
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También puede utilizarse un aparato de corte directo del tipo
"deformacifén controlada” (figura 2.15), donde la armadura m8vil
se desplaza horizontalmente a una velocidad determinada y se van
midiendo los egfuétlou horizontales mediante un anillo de ensaye
calibrado. La velocidad del desplazamiento de corte es medido

mediante un extensémetro. ‘

Respecto a la geometrfa de la muestra, generalmente tiene la for
ma de prisma rectangular, cuyas dimensiones com@inmente son:

10 cm de lado por 3 cm de altura.

El aparato de corte directo consta de una armadura inferior que
es fija y otra superior mSvil, entre las que se coloca la mues~
tra de suelo con piedras porosas en ambos extremos para poder

drenar y evitar que en el interior del material aparezcan presio

nes intersticiales.

Se distinguen 3 tipos de ensaye, segin las condiciones de drena

je de la muestra:

1. En el ensaye con drenaje "CD", se permite el drenaje de la
muestra durante todo el ensaye de modo gque las presiones
intersticiales sean nulas durante la aplicacifn del -esfuer

20 cortante.

2. En el ensaye consolidado no drenado "CU", se permite que
la muestra drene durante la aplicacifén del esfuerzo verti-
cal, de modo que en el momento de aplicar el esfuerzo de
corte, las presiones intersticiales sean nulas, pero no du

rnate la aplicacibn del esfuerzo cortante,




3. Por @ltimo en el ensaye no drenado "UU", no se permite el

drenaje de la muestra, ni durante la aplicacifn de la car-

ga vertical, ni durante la aplicacifn del esfuerzo cortante.

2.4 Aparato de Corte Simple

El aparato de corte simple se desarrollS con el objeto de conse
guir una mayor aproximacifn a las condiciones de campo que la
lograda con la c8mara triaxial. Las condiciones que impone el

aparato en el plano x-y quedan definidas por:

du _ 3v ' 3u
w3y~ ° w70

(ver fig 2.16)

El aparato cuyo esaquema de conjunto se muestra en la fig 2.17,
@B un aparato _de corte simple del tipo usado en Suecia y Norue
ga (Bjerrum y Landva, 1966). La muestra de geometrfa cilindri
ca se coloca dentro de una membrana de litex, reforzada por me
dio de una espiral de hilo de Constant&n. Bajo estas condicio
nes es ficil comprender que la muestra esté& sometida a una de-
formacibn de corte simple, ya que al ser los esfuerzos de ten-
sién los mismos sobre cualquier plano horizontal es légico que
tambi&n lo sean las deformaciones. Ademis, este sistema es ven
tajoso ya que elimina el rozamiento con las paredes al aplicar

el esfuerzo vertical.

En la fig 2.18, se muestra el aparato de corte simple ideado
por Roscoe. En este caso la muestra es prismitica. Las articula

ciones mostradas en la figura permiten que la muestra se defor



me en corte simple. Sobre las caras laterales (paralelas ai

'plano de la figura) de la armadura, se coloca una membrana de
18tex estirada, sobre la que se aplica silicona; de este modo
se consigue eliminar los esfuerzos de tensifn tangencial que

de otro modo aplicarfan dichas caras.

2.5 Veleta de Conrte

La prueba de veleta es un método utilizado para medir la resis
tencia al esfuerzo cortante de arcillas blandas ya sea en cam=-

po o en el laboratorio.

Dicha medicifn estf basada en la hipbtesis de que el corte ocu
rre sobre una superficie cilfndrica sin cambio de volumen de

la muestra ni de la estructura del suelo.

La veleta de campo, fig 2.19, que aquf se describe es la usada
por el Bunreau of Reclamation y fue desarrollada en el afio 1954
(Gibbs 1956) y sus origenes datan de Skempton 1948; Caddling
y Odenstad 1950; Bennett y Mecham 1953.

La veleta fue ideada con el objeto de cumplir con los siguien-

tes requerimientos:

1) Operar a velocidad de rotacifn controlada, permitiendo efec
tuar lecturas frecuentes para dibujar una curva completa de

la prueba.

2) suficientemente fuerte y de simple operacifn para una varie

dad de aplicaciones de campo.



- 23 -

3) Adaptable a equi,po' ent&ndaf de barrenacisn.
4) Adaptable a una variedad de superficies de campo

5) El instrumento en conjunto deberfa ser un aparato preciso
de medici8n que permita eliminar los efectos de friccibn,

lo cual pudiese registrarse como resistencia_al cortante.

La veleta de campo es capaz de medir momentos de torsifn, hasta
de 27.7 kg-m (200 fb-pie). En cuanto a.l impulso de rotacién ég
te se da mediante un anillo .de 12.7 cm (5") de dismetro exterior,
2.54 cm (1%) de altura y 1.40 cm (0.57") de espesor y es movido
por otros mecanismos; ademfs, este anillo permite gue la mues~-
tra se deforme y las lecturas de deformacifn sean registradas

en un medidor de car&tula y gue mediante un diagrama de calibra
cién dichas lecturas sean convertidas a {b-pie de momento de tor

sién.

Un tramo de tubo est&ndar de 20.3 cm (8") de difmetro, 61 cm
(2') de longitud, con salientes laterales para empotrar 30.5 cm
(1') dentro del suelo, se usa para anclar el aplicador de momen
to de torsifn. Extensiones de tubo pueden usarse para variar
el nivel de profundidad del equipo ya sea a menor profundidad

o abajo del nivel fredtico cuando sea necesario.
El v&stago de la veleta consiste de:

1) Una seccifn cuadrada pasando a través del aplicador de momen

to de torsibn.

2) Una seccién barreno est4ndar "A"™ de 152.5 cm (5') de longitud
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3) M&s abajo se encuentra una seccifn de acero inoxidable, sobre

la cual ests unidad la veleta.

4) Un tubo recubierto est8ndar "BX" de 152.5 cm (5') de longitud
que encierra al v&stago de la veleta y contiene ademfs una

chumacera hermética en la parte inferior y una cimara de 'gr_a_

Las conexiones de acoplamiento en el v&stago “A" podrfan ser

adecuadamente herméticas para impedir el deslizamiento durante

la aplicacifn del momento de torsién.

E1l tubo "BX" y el v&stago "A" permiten un muestreo conveniente

a intervalos de 152.5 em (5') de profundidad.

Las 4 aspas que forman la veleta est8n unidas al vastago seq(n
2 planos perpendiculares entre sf. Respecto a las dimensiones
de las veletas pueden ser de 3 tamafios: 5,10 cm (2") por 10.20
cm (4"), 7.60 cm (3") por 15.20 cm (6") y 10.20 cm (4") por

20.30 cm (8"), difmetros y alturas respectivamente (las dimen-
siones de las veletas de laboratorio generalmente son: 1.91 cm
(3/4™), 1.27 cm (1/2") y 0.05 cm (0.018") dismetro, altura y

grueso de las aspas respectivamente; para muestras con tamafios

minimos de 2.79 cm (1.10") de dismetro y 5.08 (2") de altura).

la friccifn que se genera en el soporte y en el vaAstago podria
ser tomada en cuenta, aunque es pequefia y relativamente constan

te para varias intensidades de fuerza.
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La veleta unida rfgidamente al vistago requiefe‘caliﬁracién pre
via para medir la friccifn en el v&stago. Es de gran imporcan-
cia hacer notar que para determinar el valor de la friccién se

desarroll8 una veieta modificada.

Llamando Tt a la resistencia al esfuerzo cortante del suelo,
el momento m&ximo soportado por éste serf medido por los momen
tos resistentes generados, tanto en las bases del cilindro como

en su Srea lateral.

La f6rmula que se obtiene es la siguiente:

- D a* 2 b, _ p’d . D?
Magy =T UPHF + 2 539 =1t G+ )

Mmlx = T = momento de torsién neto
T =C-= qu/Z = resistencia cortante de la arcilla

= resistencia Gltima no confinada de la arcilla

£
e
[

o]
[}

diSmetro de la veleta

= altura de la veleta

Si dnicamente participa en la prueba un sblo extremo de la vele

ta, entonces la f6rmula a usar es la siguiente:

D% , D!
Muge = ¢ &+ 1



L. TAPA DT IIONCI :
2.  AGUJERO PARA LLENAR DE ACIITE LA CAHAIA CON JUNTAS DE
- SELLADO. i

3. EXTENSION PARA SUJETAI EL SOPORTE DEL EXTENSOMETRO

4. "JUNTA TORICA DE GOMA

5. -TRES BARRAS DE ACERO INOXIDABLE DE 8 MM DE DIAMETRO ESPA
"CIADAS A 120°

6. ‘MUESTRAS DE SUELO DE 40 MM DE DIAMETRO ENVUELTA EN LA
MEMBRANA DE GOMA

7. PIEDRA POROSA DE 3 MM (1/8“) DE ESPBSOR

8. JUNTA TORICA DE GOMA

9. ANILLO DE BRONCE

10. CONEXION CON EL SISTEMA DE PRESION, CON JUNTA DE PRESION
O ATORNILLADA O SOLDADA

11. BASE DE BRONCE

12. VASTAGO DE CARGA DE ACERO INOXIDABLE DE 2 MM DE DIAME-
TRO

13. VALVULA DE ESCAPE DE AXRE

14, JUNTA DE SELLADO

15, ROTULA CONICA DE 120°

16. JUNTA TORICA DE GOMA

17. CILINDRO DE LUCITA DE 100 MM DE DIAMETRO EXTERIOR, 89 MM
DE DIAMETRO INTERIOR Y 178 MM DE ALTURA

18. CUATRO RANURAS RADIALES DE 5 MM DE ANCHO POR 0.80 MM DE
PROFUNDIDAD

19. TRES PERNOS DE 8 MM DE DIAMETRO REPARTIDOS A 120° CON
TUERCAS DE PALOMILLA

Detalle de la conexidso 20. JUNTAS TORICAS DE GOMA .

del drenl]é de C’”eza 21. DRENAJE O TUBO DE MEDIDA DE PRESION INTERSTICIAL TR

: .. 22. ANILLO DE HULE
24
2
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23, TUBO DE POLIETILENO
24. TRES ESPACIADORES A 120°

+ FIG 2.1.- CAMARA TRIAXIAL PARA MUESTRAS DE 3.6 CM DE DIAMETRO
(BISHOP - HENCKEL, 1957)



VASTAQO DE CARGA DE 1.27 CM DE DIAMETRO
BALINES DE ACERO INOXIDABLE DE 1.27 CH DE DIAMETRO
DISCO DE LUCITA DE 3.6 CM DE DIAMETRO

1. VASTAGO DE CARGA DE 1.27 CM DE DIAMETRO

2. DISCO DE LUCITA DE 3.6 CM DE DIAMETRO

3. APOYO DELGADO DE BRONCE )
4. MEDIO BALIN DE ACERO INOXIDABLE DE 1.27 CM DE DIAMETRO

1. VASTAGO DE CARGA DE 1.27 CM DE DIAMETRO

2. GUIA DE ACERO INOXIDABLE

3. BALIN DE ACERO INOXIDABLE DE 1.27 CHM DE DIAMETRO
4. DISCO DE LUCITA DE 3.6 CM DE DIAMETRO

F1G 2.2.~ CABEZAS DE CARGA PARA MUESTRAS DE 3.6 CM DE DIAMETRO
(BISHOP - HENCKEL, .1957)

CAMARA TRIAXIAL

VASO

AIRE COMPRIMIDO

AGUA

INDICADOR DE LECTURAS

AL TUBO DE MERCURIO

CONEXION QUE VIENE DEL COMPRESOR

~-N oUW N e

FIG 2.3.~ DIAGRAMA DEL SISTEMA PARA APLICAR PRESION DE CONFINAMIENTO USADO ACTUALMENTE
EN EL LABORATORIO DE LA DESFI




N 1. TUBO FLEXIBLE DE COBRE
N LLENO DE AGUA

[ 2. TUBO CAPLLAR DE VIDRIO
. 3. MANOMETRO DE PRESION °¢

. 4. AGUA
~ 5. MERCURIO
6. AGUA
o 7. TORNILLO DE CONTROL &
8. BURETA

FIG 2.4.- METODO DE DESPLAZAMIENTO NULO DE MEDICION DE PRE
SION DE PORO

(BISHOP - HENCKEL, 1357)

1. VALVULA “a*®
2. TUBO FLEXIBLE DE COBRE
3. VALVULA "f"
4., TUBO CAPILAR DE VIDRIO

AGUA
6. MERCURIO
7. AGUA

8. AL MANOMETRO DE PRESION
Y TORNILLO DE CONTROL

FIG 2.5.- INDICADOR DE DESPLAZAMIENTO NULO MODIFICADO
DE MEDICION DE PRESION DE PORO

(BISHOP - HENCKEL, 1957)



FIG.

2.7

F1G.

2,8 DISPOSICION DE LA CAMARA TRIAXIAL Y ANILLO EN LA MAQUI-
NA DE ENSAYE EN PRUEBAS NO DRENADAS EN MUESTRAS DE

1) Control‘de Presidn de
la cémara

2) Abrazadera
3) Bureta de 10 c.c. 1—

FIG. 2.6 HETODO PARA MEDICION DE
CAMBIO VOLUMETRICO DE
MUESTRAS TOTALMENTE SATU
RADAS(BISHOP-HENCKEL,1957)

1) Mercurio ,

2) Vialvulas

3) Escala de Papel

4) Placa de Lucita

5) Cuerpo de Lucita

6) Estructura de Maders

digwmetro

7) Tubo de polietileno de 1 mm de

INDICADOR DE CAMBIO DE VOLUMEN USADO EN MUESTRAS DE

3.6 CM DE DIAMETRO TRABAJANDO BAJO PRESION
(BISHOP-HERCKEL,1957)

L

A:6 CH _(BISHOP-HENCKEL,1957) . ... . ...
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FIG 2.9.- DREN DE PAPEL FILTRO MONTADO EN MUESTRAS DE 3.6 CM
(BISHOP -~ HENCKEL, 1957)

ETAPAS ESFUERZOS i ESFUERZ0S
TOTALES PRESION pg  EFECTIVOS
! -
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FIG 2.10.- CONDICIONES DE ESFUERZO EN EL ENSAYE TRIAXIAL“CD"




ETAPAS _ESFUERZOS ESFUERZOS

TOTALES - Loociow pE EFECTIVOS
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L 9. PORO al=g
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DURANTE EL IN-
CREMENTO DE LA
CARGA AXIAL a

6 =0 +(o, - -
1 Uc (Ul a!)nax

' - -
ux-ac+(<:ll a,)-u
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FIG 2.11.- CONDICIONES DE ESFUERZO EN EL ENSAYE TRIAXIAL “cp"
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ETAPAS
TOTALES
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FIG 2.12.- CONDICIONES DE ESFUERZO EN EL ENSAYE TRIAXIAL "UU" ARCILLA
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ETAPAS ESFUERZOS ESFUERZ0S
TOTALES . PRESION DE EFECTIVOS
g =0 PORO c:;--ut
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N . ]
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donde: ut', uv, uf. son menores que la

presidn atmosférica

FIG 2.13.- CONDICIONES DE ESFUERZO EN

EL ENSAYE TRIAXIAL DE COMPRE-
SION NO CONFINADA




L. CUADRANTE DE DEFORMACIONES VERTICALES

2. TENSION VERTICAL

3. ESFUERZO CORTANTE

4. ARMADURA SUPERIOR MOVIL

5. ARMADURA INFERIOR FIJA

6. CUADRANTE PARA DESPLAZAMIENTOS HORIZONTALES
7. PIEDRA POROSA SUPERIOR

8. PIEDRA POROSA INFERIOR

o« L
S

o - \./ L\ I YT I\\\‘W“!

FIG 2.14.- ESQUEMA DE UN APARATO DE CORTE DIRECTO DEL TIPO ESFUER

20 CONTROLADO




1. - MICROMETRO PARA DEFORMACION
VERTICAL

2. AGUA QUE RODEA LA CAJA DE COR
TE

3. DISPOSITIVO DE TRACCION

4. GATO DE CARGA

S. YUGO DE CARGA

6. PIEDRA POROSA

7. REJILLA DE LATON PERFORADA

8. DISPOSITIVO DE TRACCION

9. ESFUERZO CORTANTE MEDIDO CON

SECCION DE CAJA DE COMTE UN ANILLO

10. COJINETES

1. YUuco

2. - GATO DE CARGA MOVIDO POR MOTOR
ELECTRICO Y CAJA DE VELOCIDADES

3. GATO DE USILLO

4. YUGO

S. PESAS PARA PRESTIONES NORMALES
PEQUERAS

6. GUIA DE COJINETES

7. ANLLLO

8. TORNILLO DE AJUSTE
9. BARRAS DE UNION
10. CUCHILLOS
DISPOSICION DEL SISTEMA 11. PALANCA 5 A 1

12, PESAS PARA PRESIONES NORMALES

FIG 2.15.- APARATO DE CAJA DE CORTE DIRECTO DE DEFORMACION CONTRO
LADA, TIPO BISHOP, CON DISPOSITIVO DE TRACCION PARA 1IN
VERTIR EL SENTIDO DEL RECORRIDO



FIG 2.16.- CORTE SIMPLE

1. ESFUERZ0 CORTANTE
2. MUESTRA DE SUELO
3. MEMBRANA DE LATEX
4. ESFUERZ20 NORMAL
. 5. DRENAJE
6. ESPIRAL DE HILO DE
CONSTANTAN
PIEZDRAS POROSAS
DRENAJE
BASE
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F1G 2.17.- ESQUEMA DEL APARATO DE CORTE SIMPLE
ESCANDINAVO

1. CARCA VERTICAL

2, ARTICULACIONES

3, CARGA VERTICAL

4, MUESTRA DE SUELO
5. FUERZA HORIZONTAL
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FIC 2.18.- APARATO DE CORTE SIMPLE DE ROSCOE
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ANILLO DE TORSION

EXTENSOMETRO PARA RE-

GISTRAR MOMENTOS DE TOR
SIoN

DISCO GRADUADO DE 5 EN
5 GRADOS

INDICADOR DE TORSION
TUBERIA DE 20.3 CM{(8")CON
SALIENTES LATERALES PARA ANCLAR EL SIS
TEMA DE TORSION

VASTAGO DE TORSION

VASTAGO "A" PARA APLICAR MOMENTO
DE TORSION CON LONGITUD MAYOR DE
152.5 cM (5')

TUBERIA "BX" PARA ALOJAR EL VAS-
TAGO DE TORSION Y EL VASTAGO"A"

VASTAGC DE LA VELETA

TUBERLA "BX" CONTENIENDO BUSHING
Y SELLADOR PARA EVITAR EL PASO
DEL AGUA HACIA LA VELETA

DIMENSIONES DE VELETAS:$=5.1CM,
L=10.2CM;¢=7.6CM;L=15.2CM;¢=10.2CM;
L=20.3CM

ORIFICIO ABIERTO DURANTE EL ENGRASADO
ANILLO-SELLO DE HULE
CAMARA DE GRASA

DISPOSITIVO PARA GRASA
ANILLO-SELLO DE HULE

FIG. 2.19 VELETA DE CORTE DEL BUREAU OF RECLAMATION
(GIBBS 1956)
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CAPITULO. 3. PRESENTACION E INTERPRETACION DE LOS RESULTADOS EN
DISTINTOS TIPOS DE ENSAYE

El ingeniero civil frecuentemente se encuentra frente a un gran
nimero de interrogantes al tratar de definir los parSmetros que
deber8 utilizar en el disefio de obras de ingenierfa civil en
los diferentes tipos de suelo; por este motivo en este capftulo
se pretende resumir en forma clara, breve y sencilla las carac-
terfsticas cualitativas y cuantitativas m&s sobresalientes de
los suelos vistos a través de par&metros y sus relaciones con

problemas de resistencia y deformacidn.

3.1 Suelos Cohesivos

Los suelos cohesivos lo forman todos aquéllos cuyas propiedades
ffsicas y mecinicas dependen en forma determinante de las carac
terfsticas minerallgicas de sus granos, en especial de las fuer
zas de atraccifn molecular y de las de tensifn superficial del

agua. S5i encuadramos estos suelos dentro del Sistema Unificado



de Clasificacifn de Suelos (SUCS), en general serfn agquéllos que
pasan la malla No. 200 (0.074 mm), como los limos inorg&nicos,

arcillas inorg&nicas y limos y arcillas org&nicos.

Las caracterfsticas de resistencia al cortante de las arcillas
pueden expresarse por la ecuacién propuesta por Mohr Coulomb,

en el afio de 1773:

S =C+ 0 tan ¢
en donde
S = resistencia al cortante

c

cohesifn aparente

o esfuerzo total normal al plano de falla

¢ = &ngulo de friccifn interna

Las caracteristicas de resistencia al cortante de las arcillas
también pueden expresarse por la ecuacifn de Coulomb, modifica
da en 1937 por Hvorslev, la cual estf expresada en términos de

es fuerzos efectivos, gquedando como sigue:

S =C' + o' tan ¢

en donde
C' = cohesibn verdadera
o' = (0-U) = esfuerzo efectivo normal al plano de falla

Las ecuaciones anteriores establecen que la resistencia al cor
tante, sobre cualquier plano que pasa a través de un punto, en
una masa de suelo sujeta a esfuerzos, estardn actuando en gene

ral un esfuerzo normal al plano (0) y un esfuerzo cortante (T1):
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y que la falla ocurrirf en el planc en donde el esfuerzo cortan
te (1), exceda la resistencia cortante S . Ademfs, dichas ecua
ciones establecen que la resistencia al cortante estd compuesta

de dos partes conocidas como parmetros que son:

1. La cohesifn, cuya magnitud en suelos saturados depende del
contenido de agua en el punto considerado (de lo anterior
se concluye que en una masa de suelo la cohesifn varfa de

punto a punt;o)

2. Resistencia friccionante, cuya magnitud es proporcional al
esfuerzo efectivo normal sobre los planos a través del pun

to en consideracién

3.1.1 Problemas de resistencia al cortante de arcillas satu

radas bajo condiciones drenadas

Existen dos posibles enfogues para el anflisis de problemas de

resistencia relacionados con l1a generacibn de presifn de poro:

El primero consiste en medir la presifn de poro, con lo cual se
calculan los esfuerzos efectivos, para luego expresar la resis-
tencia al cortante como una funcifn de dichos esfuerzos efecti-
voa. Este procedimiento es ventajoso ya que es directo y ffcil
de entender; sin embargo, presenta el inconveniente de gue no

es tarea fdcil obtener mediciones correctas de presién de poro,

ni Be cuenta con procedimientos confiables para predecirla.

El segundo método consiste en controlar las condiciones de dre~

naje durante la prueba, donde la presifn de poro generada duran
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- te el corte es una funcién de las condiciones de drenaje ya que
controlando estas condiciones, se conﬁrolan indirectamente lhsb
presiones de poro,y mnqﬁe no se conoce la magnitud de estas pre
siones de poro,.sé obtiene una relaciSn dtil entre resistencia

cortante y esfuerzo normal total para las condiciones de drena-

je dado.

3.1.2 Caracterfsticas de resistencia de muestras alteradas e

inalteradas de arcilla 100% satﬁradas

a) Pruebas consolidadas-drenadas “CD" en compresisn -triaxial

El cfrculo de resistencias o de falla de Mohr, en una prueba con
solidada drenada es llamado cfrculo "CD" o "S" (el cfrculo de
resistencias de Mohr es la representacién gri&fica del estado de
esfuerzos en un punto del suelo, asf los esfuerzos en un punto
"A" se ilustran en la fig 3.1). La envolvente a una serie de
cfrculos “CD" o ®"S" es llamada envolvente de resistencias "CD"

o "S" y es pricticamente la misma s8i se obtiene en términos de
esfuerzos totales o de esfuerzos efectivos ya que las presiones

de poro son despreciables durante el incremento del esfuerzo des

viador.

En arcillas remoldeadas en el lfmite l1fquido la envolvente "CD"
es generalmente una lfnea recta que pasa a través del origen y
el &ngulo de inclinacifn de esta recta es el llamado &ngulo de
fricciSn interna ¢ , fig 3.2 (el limite lfquido se dice que
indica el contenido de agua para el cual el suelo tiene una cier

ta consistencia con una resistencia al cortante de 25 g/cm?).
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En arcillas inalteradas la envolvente "CD" para esfuerzos norma
les mayores que la presién de preconsolidacifn 'o;' (en una cur
va de éompreuibilidad dibujada en escala semilogarftmica la car
ga de preconsolidacifn se encuentra en una zona cercana al quie
bre o tranasicién de la curva de recompresifn a la virgen), es
una lfnea recta gue pasa a través del origen. La inclinacién de
la 1fnea recta cuya extensin punteada pasa por el origen defi-
ne el &ngulo de friccién interna ¢ . Para esfuerzos normales
menores que la presién de preconsolidacifn la envolvente "CD"
tiene un tramo curvo ubicado ligeramente encima de la prolonga

cién punteada de la 1fnea recta, fig 3.3,

Los valores promedio del &ngulo de friccién interna en arcillas
se encuentra dentro del rango de 20 grados para arcillas alta-

mente plisticas a 30 grados para arcillas limosas.

Para ampliar un poco m&s el conocimiento sobre pruebas "CD" se
presenta en seguida un diagrama de resistencia al cortante en
el que se correlacionan la curva de consolidacifn para un conte
nido de agua cualquiera con las curvas de cohesifn y envolvente

de resistencias, fig 3.4.

En esta figura se muestran los resultados de tres estados de
una prueba consolidada-drenada, efectuada en muestras cohesivas
normalmente consolidadas bajo una presibn de confinamiento O-
Para cada estado, los esfuerzos cortantes y los esfuerzos nor-
males en planos diferentes a través ae la muestra se indican

por los cfrculos de Mohr y las resistencias al esfuerzo cortan=-
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te en loa planos son dados por las lineas de falla. Aquf se
muestra que el contenido de agua (W), decrece segGn se incremen -
tu'el_ esfuerzo principal mayor y por consiguiente la cohesifn

se incrementa y 15 envolvente de resistencias sube. Durante la
prueba la resistencia se incrementar® de acuerdo al incremento
de la carga axial. Por su parte los esfuerzos cortantes obser-
van un incremento mis rpido y cuando la carga axial ha alcanza

do un cierto valor ocurrirf la falla.

b) Pruebas consolidadas-no drenadas "CU" en compresifn_triaxial

El cfrculo de resistencia en términos de esfuerzos totales resul
tante de una prueba consolidada no drenada es llamado circulo
"Ccu® o .Rc" La envolvente de resistencias a una serie de cir-

culos "CU" o "Rc" es llamada envolvente "Cu" o "Rc".

En arcillas remoldeadas en el limite 1fquido las envolventes
"CU" son lfneas rectas gque pasan a través del origen, y el Sngu
lo de inclinacifn de esta recta es el &ngulo de friccibn inter-

na ¢ . ;

En arcillas inalteradas la envolvente "CU" para esfuerzos norma
les mayores que aproximadamente dos veces la presifn de precon=-
solidacibn "20;", es una lfnea recta cuya extensifn punteada pa
sa a través del origen. El Sngulo de inclinaci8n de la exten~
8i6n de la lfnea recta envolvente es el &ngulo de friccibn ¢ .
Para esfuerzos normales menores que dos veces la presifn de pre

consolidacifn la envolvente "CU"™ tiene un segmento curvo ubica
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do,v.l:lgaum‘on’tq por encima de la extensiSn punteada de la linea
recta, figura 3.5.

As{ también muestras inalteradas de arcilla saturada, pero ahora
consolidadas a presiones efectivas de preconsolidacién "a;“ y
"al'_,". dieron envolventes de resistencia "CU” horizontales con
$=0, segin se muestra en las figuras 3.6a y 3.6b. Ademfs en la
figura 3.6c, me observa que los valores de la co_hesibn se incre
mentaron de acuerdo al aumento de los valores de la presifn efec

tiva de consolidacifén (este comportamiento es tipico de arcillas

compresibles saturadas).

Sin embargo, gravas arcillosas consolidadas a las mismas presio
nes efectivas de preconsolidacién ‘o;" y "c;,", mostraron envol-
ventes de resistencia °"CU" con &ngulos de inclinacién diferentes
de cero, figuras 3,64 y 3.6e. También se observa que en la fi~-
gura 3.6f, el valor de la cohesifn se incrementa mientras que

el &ngulo de friccifn interna decrece con el incremento de la

presifn efectiva de consolidacifn (comportamiento tfpico de sue

los parcialmente saturados).

Resumiendo respecto al Sngulo de friccifn interna de arcillas,
éste generalmente es m&s pequefio para muestras inalteradas, li-
geramente mayor en muestras parcialmente alteradas y mayor adn

en muestras completamente alteradas.

El cfrculo de resistencias en términos de esfuerzos efectivos
resultante de pruebas consolidadas no drenadas es llamado cfrcu
lo CU o R::. La envolvente de resistencias a una serie de cir-

culos TU o R; es llamada envolvente CU o Ré.
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En arcillas remoldeadas en el lfmite 1fquido las envolventes de
teaiéteneia CO, son lfneas rectas que generalmente pasan por el
origen. El &ngulo de inclinacién o de fricci8n. interna se de-

signa con 1a letra ¢' .

En arcillas inalteradas la envolvente CU para esfuerzos efecti-
vos normales mayores que el de preconuolidacidn es una linea rec
ta cuya extensifn punteada pasa por el origen. El &ngulo de
friccibn interna se designa con la letra ¢'. Para esfuerzos
efectivos normales menores que el de preconsolidacibn, la envol
vente de resistencias CU tiene un segmento curvo, ubicado lige-
ramente por encima de la extensiﬁh punteada de la linea recta,

figura 3.7.

Las posiciones relativas de los cfrculos para envolventes de re
sistencia CU y CU expresados en términos de esfuerzos totales
y efectivos respectivamente se presentan en la figura 3.8, con

las siguientes observaciones:

1. Las magnitudes de los dif&metros de los cfrculos de Mohr para
las envolventes en términos de esfuerzos efectivos y totales

son las mismas ya que (0}~0}) es {gual a (0,~0,).

2. La presifn de poro que actfia, reduce los esfuerzos normales
scbre todos los planos por la misma cantidad. El cfrculo
de esfuerzos efectivos CU es desplazado horizontalmente a
la izquierda del circulo de esfuerzos totales CU por una

cantidad igual a la presién de poro de falla (Uf)-
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3. ‘El 8ngulo de inclinacién del plano de falla (ag) se deter-
mina por el punto de tangencia de las envolventes con sus
respectivos cfrculos CU y CU y analfticamente est8 dado por

la ecuacifn
ag = 45° + g/2
donde
ag = dngulo entre el plano de falla y el plano princi-
pal mayor
g8 = &ngulo de inclinacifn de una tangente a la envolven

te de resistencias y su punto de tangencia con el

correspondiente cfrculo de resistencias

c) Prueba no consolidada-no drenada "UU" en compresifn triaxial

El cfrculo de resistencias en término de esfuerzos totales para
una prueba no consolidada~no drenada es llamado cfrculo "uu*
6 "Q". Lla envolvente a una serie de cfrculos "UU" o "Q" es lla

mada envolvente "UU" o "Q".

La resistencia de suelos 100% saturados es independiente de la
presibn de confinamiento, por lo tanto la envolvente es una 1{

nea horizontal recta.

El cfrculo de resistencias en té&rmino de esfuerzos efectivos
para una prueba no consolidada~no drenada es llamado cfrculo U0

0 Q'. La envolvente a una serie de cfrculos (U o Q' es llamada

envolvente UU o Q'.
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Los esfuerzos éfectivos son independientes de la preaién de con
finamiento en estas pruebas saéuradas al 100%; por lo tanto en

cada una de las”pruebas a diferenteg presiones de confinamiento
se definirs el migmo circulo de Mohr, consecuentemente este cfr

culo es €Gnico.

En base al pfrrafo anterior se concluye que en estas pruebas no
es posible determinar la envolvente UU. S6lo es posible deter-
minar la envolvente UU por sobre un rango limitado de esfuerzos

de arcillas parcialmente saturadas.

En la figura 3.9, se muestran los resultados de pruebas no con-

solidadas no drenadas clasificindoseles en dos tipos:

1. Pruebas en gque ¢ es diferente de cero (¢§#0)

En este grupo quedan incluidas las arcillas parcialmente satura
das, cantos rodados y areniscas finas. En la mayorfa de estos
suelos la envolvente es ligeramente curva, figura 3.9a. Exis-
ten informes de Golder y Skempton de nueve arcillas parcialmente
saturadas, cinco limos saturados (con lfmite lfquido menor que
35) y siete areniscas finas en que los valores de ¢ se encuen-

tran entre 15 a 30 grados.

2. Pruebas en que ¢ es igqual a cerc (4=0)

A este grupo pertenecen todas las arcillas saturadas y algunos
limos saturados, figura 3.9b. Golder y Skempton (1948), publi-
caron resultados de 20 arcillas en que ¢ fue cero 0 no mayor

que un grado y donde la cohesién vari6 desde 0.11 kg/cm?



- 48 -

(1 '1/2 £b/pulg?) hasta 3.12 kg/cm® (45 £b/pulg?) bajo presicnes
de confinamiento desde cero {prueba de compresién no confinada),
hasta 4.22 kg/cm® (60 £b/pulg?). Respecto a la cohesibn se ob

serva que en arcillas normalmente consolidadas y precongolidadas

" varfa con la profundidad, fig 3.10.

d) Prueba de compresién no confinada

Una prueba de compresibn no confinada es un caso particular de
la prueba nc consclidada-no drenada, con la diferencia que no

se aplica presifn de confinamiento.

Tebricamente la resistencia a la compresién no confinada de es-
pec{menes saturados inalterados, deberfa ser igual a la de prue
bas no consolidadas-no drenadas y por lo tanto las envolventes
de falla serfan también las mismas. Sin embargo, los resulta-
dos indican que la resistencia no confinada generalmente es li-
geramente menor, especialmente tratindose de suelos fisurados
o que fallan a lo largo de planos bien definidos, figs 3.9a y
3.9b. La baja resistencia de especimenes no confinados es pro
bablemente debido a las fracturas a través de las cuales no pue
den transmitirse los esfuerzos efectivos y los esfuerzos de ten

sifén del agua de poro.

3.1.3 Caracteristicas de resistencia de arcillas parcialmente

saturadas

En suelos parcialmente saturados un cambio hidrost&tico en el
esfuerzo total produce un cambio en la presibn de poro y el es-

fuerzo efectivo.



a) ‘Prueba‘conéolidqgg-drgggda "CD" en compresién triaxial

i : )
En una prueba consolidada drenada si no se aplica contrapresifn

al agua de poro durante la fase de consolidacién habr§ aire di-
suelto en el esp8cimen al inicio del incremento del esfuerzo des
viador. Sin embérgo, como el esfuerzo desviador se incrementa
tan lentamente no se genera excesc de presifn de poio Y, por lo
tanto, la presencia de aire no disuelto casi no tiene efecto

sobre la resistencia.

Desafortunadamente casi no existen datos comparativos de resis-

tencia "CD" de especimenes saturados con pa:cialmenté saturados.

El t&rmino Contrapresdibn citado anteriormente,consiste en inyec
tar agua a presifn a la muestra aumentando en igual magnitqd el
esfuerzo de confinamiento o, + con el objeto.de‘llenar los es-
pacios de aire por agua. También puede usarse para contrarres-
tar la presifn negativa gue se genera en el caso de muestras 80

metidas a pruebas de compresin no confinada.

b) Prueba consolidada-no drenada "CU" en compresifn triaxial

En una prueba consolidada no drenada si no se aplica contrapre-
si6n al agua de poro durante la fase de consolidacifn habr§
aire no disuelto en el espécimen al inicio del incremento del
esfuerzo desviador. Si durante el cortante el esp&cimen tiende
a aumentar de volumen, se inducirfn presiones negativas en el
agua de poro, el efecto del aire seri permitir que ocurra incre
mento en la relacién de vacfos y tanto los esfuerzos efectivos

como la resistencia ser&n m&s pequeiios que para un espécimen
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saturndo. Si durante el cortante el espécimen iiende a reducir
de volumen, se inducirdn presiones positivas en el agua de poro,
el efecto del aire ser8 permitir gque ocurra decremento de la re
lacién de vacfos y tanto los esfuerzos efectivos como la resis-

tencia ser&n mayores que para un espécimen saturado.

c) Prueba no consolidada-no drenada "UU" en compresién triaxial

Los esfuerzos efectivos en una prueba no consolidada no drenada
dependen de la presifn hidrost8tica de confinamiento; por lo tan
to, las caracteristicas de resistencia asf como esfuerzo-defor-
macién dependen de dicha presifn de confinamiento. Es por esta
razfn gque las envolventes "UU"™ para suelos parcialmente satura-
dos no son lfneas horizontales rectas, como 1o es para suelos
saturados. Sin embargo, si la presifn de confinamiento es lo su
ficientemente grande el aire no disuelto en el suelo serd empu-~
jado dentro de la solucifn y aumentarf la presifn de confipamien
to, pero no tendri efecto sobre las caracterfsticas de resisten
cia y esfuerzo-deformacién. Envolventes tfpicas "UU" para ar-

cillas parcialmente saturadas se muestran en la figura 3.9a.

d) Prueba de compresifn no confinada

La prueba de compresifn no confinada no es Gtil para determinar
la resistencia de arcillas parcialmente saturadas (tampoco para

arcillas con superficies de falla o fisuradas).
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3.1.4 Reuistencia de muestras alteradas

Se dice que una muestra ha sido alterada cuando cambian sus pro
piedades fisicas debido a cualguier perturbacifn mec8nica de su
estructura. Esta perturbacifn puede causarse por cambio en los
esfuerzos {n s{itu, avance de la perforacibﬁ, desplazamiento del
suelo por el tubo muestreador, deformaciones durante la trans-
portacibn, manejo y almacenamiento de la muestra, deformaciones
durante el labrado del esp&cimen y pot‘cambios en el contenido

de agua.

a) Pruebas consolidadas no drenadas "cu”

En arcillas cuya sensitividad (S), es mayor que 1, la resisten
cia "CU" de un espé&cimen parcialmente alterado es mayor que la
resistencia "CU" de un esp&cimen inalterado ((S) = q“/qt , don
de qu' es la resistencia a la compresifn no confinada en esta
do inalterado y q, es la resistencia a la compresifn no con-
finada en estado remoldeado). AdemSfs, se debe tener presente
que la resistencia "CU" 4in 4.itu es menor que la resistencia "CU"

de un esplcimen inalterado ensayadc en laboratorio.

En este caso la resistencia de especimenes parcialmente altera

dos es mayor porqgue:

1. 1la arcilla se hace m&s compresible por la alteracifn

2. el espfcimen parcialmente alterado se consolida a una
menor relacibn de vaclos durante la fase de consolida
cién de una prueba "CU"

3. las presiones de poro son mi&s pequefias ya gue los es-
fuerzos efectivos son lo bastante grandes para mantener



las relaciones de vaclos mis pequefias durante el cor-
tante

4. los esfuerzos efectivos son m&s grandes durante el cor
tante y, por tanto, la resistencia del esp&cimen par-
cialmente alterado es mayor

b) Pruebas no consolidadas-no drenadas y de compresibn no_con-
finada

En arcillas cuya sensitividad es mayor que 1, las resistencias
“Ut"* y la no confinada de especimenes parcialmente alterados son
generalmente menores que la resistencia de un espécimen inalte
rado. Por otro lado, se espera que la resistencia de un espé-
cimen {n situ sea mayor que la resistencia de un espécimen per
fectamente inalterado tomado para muestreo en laboratorio. Si
el suelo es insensitivo la perturbacifn de la muestra podrfa no
tener ningGn efecto sobre la resistencia no consolidada no dre-

nada y la no confinada.

c) Anflisis comparativo de resistencias "CD", "CU" y "uy" de
muestras parcialmente alteradas (fig 3.11)

La envolvente "CD" es probablemente afectada en una cantidad
despreciable por la alteracifn de la muestra {no existen datos

experimentales acerca de esta afirmacibn).

La resistencia consolidada no drenada es incrementada en todas
las presiones de confinamiento como resultado de la perturbacifén

de la muestra. Por tanto, la envolvente de resistencia “Cu®
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de ﬁuestras parcialmente perturbadas, caer& por énclma del de
una muestra inalterada. Especfmenes ensayados en pruebas "CU"
y "UU" tendr&n la misma resistencia a una presién de consolida
cién (o confinamiento) ué que sea mucho mis pequefia que la pre

8i8n de preconsolidacifn o; .

La resistencia "UU" se reduce a una cantidad constante para to-

das las presiones de confinamiento en muestras perturbadas.

3.1.5 Resistencia de muestras inalteradas (figura 3.12)

En este andlisis se acepta que el suelo est4 normalmente conso-~
lidado {in 8itu bajo esfuerzo hidrostitico y que la muestra no

sufre alteracién al extraerla del terreno.

En una muestra inalterada el esfuerzo efectivo hidrost&tico in

84itu podrfa ser c; + pPor lo tanto:

a) Un espécimen ensayado bajo condiciones "CD" a la presifn

efectiva de consolidacibn o , tendri una mayor resistencia de
bido al decremento de volumen durante el incremento del esfuer-
zo desviador; mientras que en las correspondientes pruebas "CuU"
y "UU" el decremento de volumen es impedido y se generan presio
nes de poro, reduciendo como consecuencia los esfuerzos efecti-

vos y también la resistencia.

b) Un espécimen ensayado bajo condiciones "CU" a una presién
efectiva hidrostitica de consolidacibén igual a ué , tendrf la

misma resistencia que un espécimen no consolidado no drenado
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"UU" ensayado a la misma presifn de confinamiento, pues no habr8&
cambio en el contenido de agua durante la fase de consolidacién

en la prueba "CU".

¢) A presiones de consolidacifn mayores que a; s la resisten~
cia "CD" es mayor que la resistencia "CU", debido al decremento
de volumen que se produce durante el incremento del esfuerzo des
viador en la prueba "CD"; mientras que en la prueba "CU" al im-
pedir el decremento de volumen se generan presiones de poro posi
tivas y como consecuencia se reducen los esfuerzos efectivos y

la resistencia.

d) La resistencia "CU" también a una presifn efectiva de consgo
lidacifn mayor que o; , ser8 mayor que la resistencia "UU" a la
misma presifn de confinamiento, debido al decremento en la rela
cibn de vacfos efectuada durante la fase de consolidacifn de la

prueba "Cu",

e) A una presifn hidrostitica efectiva de consolidacifn menor
que oé . la resistencia "CU" es menor que la resistencia "uu"
a la misma presifn de confinamiento, debido al incremento en la
relacifn de vaclfos que se produce en la prueba "CU" durante la

fase de consolidacibn.

f) Para presiones efectivas de consolidacibn menores que agp
la resistencia "CD" es menor que la resistencia "CU", debido a
que en esta prueba "CU" durante el incremento del esfuerzo des

viador la tendencia es de incremento de volumen, lo cual induce
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presiones de poro negativas en el espécimen y por lo tanto se
incrementan los esfuerzos efectivos ocasionando que la resisten

cia "CU" sea mayor que la resistencia "CD".

3.1.6 Diversos factores que afectan la resistencia al esfuerzo

cortante

a) Velocidad de deformacibn

Investigaciones de A. Casagrande han mostrado que la resistencia
de arcillas depende en forma apreciable de la velocidad de de~

formacibn.

La velocidad de deformacifn afecta la relacifn entre la resisten
cia al esfuerzo cortante y esfuerzoa efectivos (éaso de envolven
tes de resistencia “CD" o "TU"), as! como la generacién de pre-
8i6n de poro durante el incremento del esfuerzo desviador en

pruebas “"Cu" y “uu".

Datos experimentales limitados, indican que el efecto sobre la
relacifn resistencia al cortante y esfuerzo efectivo normal es
muy pequefia. Gibson y Henckel (1954) encontraron un ligero de
cremento de la resistencia "CD" con decremento de la velocidad
de deformacibn (para velocidades de deformacifn menores que

las requeridas para una completa disipacién de presifn de poro).
La razén de este decremento se desconoce pero se le puede atri
buir a la viscosidad de las capas de agua absorbidas gque rodean
a las partfculas de arcilla. A. Casagrande y Rivard (1959) en

contraron un ligero incremento de la resistencia "CD" en una
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arcilla altamente pléstica con decremento de la velocidad de de
formacifn. Este incremento de resistencia se le agribuye a un

decremento de la relacifn de vacfos, resultado de una consolida
cifén secundaria bajo carga muy lenta. Bjerrum, Simons y Torblaa
(1958) , Crawford (1959) y Parcher encontraron una ligera cafda

ae resistencia en la envolvente "CU" con decremento de la velo-
cidad de deformacifn. Tal cafda puede atribuirsele a la visco-

sidad de las capas de agua absorbida,

Taylor (1943), Casagrande y Wilson (1949) han investigado la in
fluencia de muy bajas velocidades de deformacién en arcillas y
concluyen que la resistencia al esfuerzo cortante cae entre un

15% a un 30% mSs abajo que los valores medidos normalmente.

En pruebas "UU" la variacién de la velocidad de deformacibn tie
ne poca consecuencia; asf, pruebas efectuadas por Skempton y
Bishop indican que las diferencias en resistencia obtenidas de
pruebas cinco veces m&s r8pidas y cinco veces mis lentas que
las velocidades estindar (aproximadamente 10 minutos a la falla)
no ascienden m&s gque aproximadamente un 5% y hasta un 10% en
casos extremos, aun para contenidos de agua de la muestra igua-

les al 1lfmite ligquido.

b) Influencia del tiempo

La resistencia de un estrato de suelo depende del tiempo de di-

ferentes maneras.

La resistencia de un estrato de suelo que est8 soportando carga

cambia al pasar de resistencia no drenada a resistencia drenada




a una velocidad que depende del coeficiente de consclidacién o

de dilatacifn y de la longitud de las trayectorias de drenaje.
En los problemas de cimentacifén la carga se incrementa y en los
problemas de excavacifn o corte, la carga decrece dando como re

sultado cambios en la presifn de poro.

Skempton en la Cuarta Conferencia de Rankine (1964) mostr8 que

los par§metros de resistencia al‘cortante de arcillas preconso~
lidadas de baja plasticidad, calculados. de deslizamientos y apo
yados en conocimientos de presifn de poro de campo, difieren ra
dicalmente de los valores de mixima resistencia medidos en labo
ratorio y entre los factores que contribuyen a esta discrepancia
se encuentra el tiempo que afecta substancialmente los valores

pico de los parfmetros de resistencia.

c) Tiempo de consolidacifn en pruebas "cu"

Taylor y Stevens (1953) ejecutaron pruebas "CU" en el aparato
de corte directo usando una técnica especial y encontraron gue
la resistencia "CU" se increment8 con incremento del tiempo de
consolidacién del espfcimen. Este incremento en resistencia es
debido probablemente al hecho que los espec{menes consolidados
a tiempos mayores alcanzan una relaci8n de vacfos mis pequefia
como resultado de una consolidacién secundaria. Asi pues, las
m&s pequefias relaciones de vacfos al inicio del incremento del
esfuerzo desviador, los esfuerzos efectivos m&s grandes requeri
dos para mantener al espécimen en equilibrio a esa relacién de
vacfos y la generacién de presiones de poro m&s pequefias dan

origen a una resistencia mayor.
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d) Contenido de agua inicial

si mueltiis de arcilla son consolidadas al milmo:contanido de
agua inicial dar&n como resultado una sola curva resistencia-con
tenido de agua; de la misma manera que de diferentes contenidos
de agua inicial resultarfn curvas de consolidacién diferentes

¥y, por lo tanto, habri una curva de resistencia-contenido de

agua para cada contenido de agua inicial.

La figura 3.13, muestra las curvas de resistencia-contenido de
agua resultante de series de pruebas de corte directo con dos
diferentes contenidos de agua inicial; para cada serie de resis
tencias se encuentra que estas caen sobre una curva que es inde
pendiente del método de prueba y se observa también que las cur
vas resistencia-contenido de agua son aproximadamente paralelas
a sus respectivas curvas de consolidacién, ademfs, el suelo mfs
cohesivo tiene su pendiente menos pronunciada y es dependiente

del contenido de agua inicial.

€) Consolidacifn no hidrostStica en pruebas “cu®

Los especfmenes consolidados no drenados "CU" en pruebas de ru-
tina de laboratorio son consolidados bajo presién de confinamien
to hidrostdtica; sin embargo, la consolidacifn en campo es no
hidrost&tica y bajo un estrato cualquiera de suelo, los esfuer-
zos efectivos sobre una partfcula de suelo serdn diferentes tan
to en la direccifn vertical como horizontal. Asf, en la vecin-
dad de puntos de taludes pueden haber muy grandes diferencias-

entre los esfuerzos principales efectivos mayor y menor. No se
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pueden adelantar conclusiqnea acerca de la influencia de la con
»aouducicn no hidrostética sobre la reuatencn "Cu", ya que es
muy poca la investigacifn que se ha hecho acerca de este efecto.
lowe y Karafiath (1960) han llevado a cabo alguna investigacifn

sobre este tema en relacién al disefio de presas.

f) Esfuerzo principal intermedio

1a variacién del esfuerzo principal intermedio (0,) entre sus
valores limites, esfuerzo principal maybor (c‘) y esfuerzo prin-
cipal menor (o!), puede afectar la relacién entre la resistencia
al cortante y esfuerzo efectivo normal (envolventes de resisten
cia "CD" o "CU") y puede afectar a la generacién de presién de
poro durante el incremento del esfuerzo desviador en pruebas
“cy” y “uu.

Como es pricticamente imposible determinar el valor de o, en
la mayorfa de problemas de estabilidad en mec&nica de suelos
aplicada, es usual despreciar su efecto y para medir la resisten
cia al cortante en la prueba triaxial se acostumbra tomar el va

lor de o, dgual a o, .

3.1.7 Comportamiento esfuerzo-deformacifn

pefiniciones. El prop6sito de definir los siquientes conceptos
es con el objeto de proporcionar un mejor entendimiento acerca
de las principales variables gue afectan la forma de las curvas

esfuerzo-deformacifn de los suelos.




- 60 -

1. Suelo.- Es toda masa de particulas que son el producto de la
descomposicién y desintegracién de las rocas y material orgénico

madiante un proceso natural.

2. Estructura del suelo.- Se refiere a la distribucién y orien-
tacién de las partfculas en una masa de suelo (Lambe, 1953) y a

las fuerzas de interaccién de unas respecto a otras (Marsal,1967).

3. Estado del suelo.- Quedarf definido por la relacién de va-
cfos (e) y el esfuerzo efectivo principal menor (o}]) para un mo-

mento cualquiera durante una prueba, figura 3.14.

4. Comportamiento contractivo y dilatante de los especfmenes.-
Un espécimen se dice que es contractivo si tiende a reducir su
volumen cuando se incrementa el esfuerzo cortante durante una
prueba; y es dilatante si tiende a incrementar su volumen cuando

el eafuerzo cortante se incrementa (Casagrande y Poulos, 1964).

5. Estado establecido de deformacifn.- Es el estado en que una

muestra de suelo de cualquier forma o composicién se deforma con
tinuamente bajo un estado de esfuerzo efectivo constante a velo-
cidad constante y relacifn de vacifos constante o relacién de va-

cfos de estado establecido de deformacién.

6. Método de carga.- Es la manera como un esp&cimen es llevado

a la falla. Los cambios en el esfuerzo efectivo normal y el es-
fuerzo cortante causados por cualquier mé&todo de carga son conve
nientemente seguidos dibuj&ndolos en.un diagrama de Mohr en for-

ma de trayectoria de esfuerzos, figura 3.15(una trayectoria de
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esfuerzos muestra como cambia la posicifn del punto superior del

circulo de Mohr durante la prueba).

3.1.8 Estimaciones cualitativas de los factores que determinan

la forma de las curvas esfuerzo-deformacifn

Los factores de m&s importancia que determinan la forma de las

curvas esfuerzo deformacién de los Ssuelos son:

1) El tipo de suelo {en particular mineralogfa y forma de los

granos)
2) Estructura inicial
3) Estado inicial, y

4) Método de carga

Cada parte de una curva esfuerzo-deformacifn es afectada en dife
rente grado por cada uno de estos factores; asf, de acuerdo con
Poulos (1971), podrfa imaginariamente dividirse una de estas cur
vas en tres zonas, donde la zona I, quedara limitada entre el
origen y el punto pico, la zona II, entre el punto pico y el pun
to en que se alcanza el estado establecido de deformacién y la
2ona II1I, a partir de este @Gltimo punto en adelante. La zona I
es influenciada por los cuatro factores, pero es predominante la
influencia de la estructura inicial y el estado inicial. En la
zona 11 las grandes deformaciones actdan crecientemente sobre la
.esttuctura y estado iniciales y la cafda en magnitud del esfuer-
20 cortante es determinada principalmente, por el estado inicial

y por la forma de los granos. En la zona III el rompimiento de
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los granos que se ha generado en torno al punto mximo se detie
ne alcanzéndose una 'estructufa‘ de estado establecido de defor
macién y donde tanto la estructura inicial como el estado ini-

cial estfn tan alterados por el proceso de carga que ya no influ
yen mis scbre el esfuerzo cortante, pero sf contindan influyendo

sobre la deformacién.
A) Ejemplos de curvas esfuerzo deformacifn obtenidas de pruebas
chl ’

1. Arcilla altamente contractiva_(normalmente_consolidada)

~ Aparato de prueba.- Disco anular

- Sistema de esfuerzos.- Cortante por rotacién

- Suelo ensayado.- Lutita, secada al aire y remoldeada a conte-
nido de agua inicial "1 = 618, fndice de liquidez 0.80 ; 1fmi
te lfquido L.L. = 71; fndice de plasticidad Ip = 49; 73% del

suelo menor que 2 micras; densidad de sé6lidos 8y = 2.76 .

~ Condiciones de prueba.- Esfuerzo efectivo normal scbre el pla-

no de falla después de la consolidacién anisotrfpica Ué =4 kg/cm?;

a
contenido de agua anisotr6pico Wa = 30,5%; relacién de vacfos

anisotrépico e, = 0.84 ; velocidad de desplazamiento angular
0.0056 cm/min en la periferia (una rotacién en 2.8 dfas); di-
mensiones del disco anular; difmetro interior 4& =5.,11 cm,

int

difmetro exterior d.yt=7+11 cm: espesor del espécimen Ha=0.135 cm;

grado de saturacién Gw = 100% muestra normalmente consolidada.

- Fuente.- LaGatta (1970)
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La curva esfuerzo deformacién, figura 3.16a, muestra un pico a
extremadamente gran deformacién del orden de 63% y luego decrece
muy gradualmente de acuerdo a una mayor orientacifn de los gra-

nos hasta alcanzar una deformaci®n angular de 5,260%.

Las deformaciones reales déspu&s del punto pico son mucho mfs pe
quefias que las deformaciones en la zona de falla, ya que podrfa
empezar a formarse una zona cortante muy delgada aproximadamente
cuando el pico es alcanzado. Por lo tanto, las grandes deforma
ciones mostradas en la figura corresponden mfs bien a desplaza-
miento periférico del aparato; por-lo que en estas pruebas, es
mis propio hablar de desplazamientos que se requieren para alcan
zar un punto dado después del pico. As!l se tienen desplazamjen
tos de 0.084 cm en el punto "m", Qe 7.00 cm en el punto "o" y

de 23.5 cm en el punto "u®. El punto pico como ya se habfa ano
tado antes no es el resultado de la dilatacién sino de la orien
tacién de los granos. El valor observado de la sensitividad
drenada (S)d = Tm/‘ts » fue de 1.70 (entendiéndose que la sensi-
tividad es un indicador de la magnitud de los efectos progresi-

vos de falla).

Es de importancia hacer notar que ninguna prueba triaxial ni de
corte directo puede ser llevada a suficiente deformacién para
definir completamente la curva esfuerzo deformacién a semejanza

de esta prueba.

En el diagrama de camblo de volumen, figura 3.16b se muestra

que el volumen decrecié a través de toda la prueba, aun después




de haber alcanzado el estado establecido de deformaci6n el volu

men continu® decreciendo a muy baja velocidad. Parece probable
que el decremento de volumen fue debido a pérdida de suelo a
pesar del extremo cuidado que se tuvo durante la p:uéba.

£l m&ximo valor del esfuerzo cortante es de Gnicamente 0.22 aﬁa
(0.88 kg/cm?) en el punto "m" y de 0.13 aﬁa (0.52 kg/cm?) en el
punto "o" con &ngulos de friccién interna de 12.5 grados y 7.5
grados respectivamente. los valores antériores corresponden en
la trayectoria de esfuerzos a valores de rh/c"‘a de 0.22 y 0.13
que se localizan sobre una recta vertical paralela al eje de las

ordenadas y estos valores a su vez corresponden a un valor cons

tante de oi/cﬁ =1 en el eje de las absacisas.
a

Finalmente en el diagrama de estado la curva fue también una 1f
nea recta vertical para un valor constante de oﬁ/cg =1 en el
eje de las abscisas y valores variables de AH/Ha en el eje de
las ordenadas desde cero en el inicio de la prueba, 2.5% en el
punto "m", 7.5% en el punto "o" y aproximadamente 12¢ en el punto
"u". A los valores anteriores corresponden relaciones de vacfos
de 0,84 al inicio de la prueba, 0.70 en el punto "o" y 0.62

en el punto "u",

2. Arcilla_extra sensitiva_(Quick_clay)

- Aparato de prueba.- Corte directo
- Sistema de esfuerzos.- Por corte directo
- Suelo ensayado.- Arcilla limosa r&pida de Noruega; contenido

de agua natural Hn 2 46%; L.L. = 25; Ip £ §5; gensitividad no
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drenada (s) = [40 - 150] profundidad z = 6.30 m (esfuerzo ver -

tical in situ o = 0.60 kg/cm?) ; 48% del suelo menor que 2 mi-

cras; S, & 2,78 .

- Condiciones de prueba.~ o&a = 0.58 kg/cm? (igual a la presién
efectiva de sobrecarga in situ); W, & 43%; e, % 1,19; espesor de
la muestra H, = 1.01 cm; dismetro *¢"= 8.00 cm; velocidad prome-
dio de deformacifn en el punto *"m”™ 0.024%/min; muestra inaltera-
da. .

- Fuente.- Bjerrum y Landva (1966), detalles adicionales de
Landva (1962).

La figura 3.17, muestra que la curva esfuerzo-deformacibn obser
va un quiebre (Bjerrum y Landva (1966) lo atribuyen a rompimien
to de granos ya que observaron cafda de la sensitividad), para
un esfuerzo cortante T = 0.22 UA (0.13 kg/cm?), aumentando
luego a un esfuerzo cortante m8ximo Tm = 0.4 cg‘ (0.23 kg/ cm?)
para una deformacifn angular de 42% donde la prueba ya no pudo

ser continuada debido a limitaciones del aparato.

Respecto al cambio de volumen este decrecié continuamente a tra
vés de toda la prueba desde cero hasta un 10% segdn podrfa apre
ciarse en un diagrama de cambio de volumen donde en el eje.de
las ordenadas se tuviesen valores de decremento de volumen en
por ciento y en el eje de las abscisas deformaciones angulares

también en por ciento.

En la trayectoria de esfuerzos sobre planos horizontales, los

esfuerzos se comportan seg(in una recta vertical para un valor



‘constante de 1 en la relacién de esfuerios principale-' efecti-
vos (c,"/o"‘-) sobxe el eje de las abscisas y valores variables
: a
en la relacifn de esfuerzos cortantes a esfuerzo principal efec
1]
tivo menor ('th/dh‘) ’
" de cero y 0.40 (puntos inicial y "m"), le corresponden &ngulos

en el eje de las ordenadas donde a valores

de friccién interna de cero y 21.9 grados respectivamente.

Bn el diagrama de estado la curva es una recta vertical para un
valor constante de "1° en la relacién de esfuerzos principales
efectivos (a;l/o"‘ ) sobre el eje de las abscisas y valores varia
bles de decremento de volumen ““”“a’ en por ciento en el eje
de las ordenadas donde a valores de cero en el inicio y aproxi-
sadamente 108 en el punto "a", le corresponden relaciones de va

cfos de 1.19 y 0.98 respectivamente.

Finalmente, no se puede predecir que hubiese ocurrido si la prue
ba hubiera sido posible continuarla a grandes deformaciones,
pero es claro que el esfuerzo cortante se hubiese continuadp in
crementando, y de acuerdo a Skempton (1964) en suelos con propor
ci6n de granos finos iguales a este, el estado establecido de
deformacifn se hubiera alcanzado para &ngulos de friccién inter-
na entre 10 y 21 grados, con la posibilidad de que en la curva
esfuerzo deformaci8n se manifestara un pico con una sensitividad
drenada posible de 1.10 a 2.00 .

3. Arcilla altamente dilatante_ (Heavily Overconsolidated)

= Aparato de corte.- Disco anular

- Sistema de esfuerzos.- Cortante por rotacién™
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: : i
L.L. = 71; Ip = 49%; 738 del suelo menor que 2 micras; s.=2.7s.

- su'eld‘enuyado.- Lutita secada al aire y remoldeada; W, = 628} . -
= Condiciones de prueba.- °r'. = 1,00 kg/cn?; e, % 0.68; veloci-
a ) .
dad de desplazamiento periférico 0.0056 cm/min (una rotacidn

oﬁ 2.8 dlas); dimensiones del disco anular: d = 5,11 cm,

int

dext: = 7.11 cm; Ha = 0.109 cm.

- Fuente.- LaGatta (1970)

La curva esfuerzo deformacifn figura 3.18, muestra un pico agu-
do, punto "m" pata una deformacién angular del 20% (equivalente
al 128 en cimara triaxial). El valor de la sensitividad drena-
da fue de 3.40.

El diagrama de cnﬁbio de volumen mostr8 inicialmente un ligero
decremento para lueqgo incrementarse continuamente hasta un 8%,
cuando se alcaﬁzo la deformacifén de estado establecido, obser-
v&ndose ademfs que en la vecindad del punto pico se present8 la

mixima velocidad del incremento de volumen.

El m&ximo valor del esfuerzo cortante fue de 0.50 cl; (0.50 kg/cm?)

en el punto "m" y de aproximadamente 0.14 u}"a (0.14 la:g/ cm?) en
el punto "o", con &ngulos de friccifn interna de 26.6 y 8.2 gra
dos respectivamente. Los valores anteriores en la trayectoria
de esfuerzos, corresponden a valores de 0.5y 0.14 en la relacifn de
esfuerzo cortante a esfuerzo principal efectivo menor (Th/c’t'\a) '
localizados sobre una vertical paralela al eje de las ordenadas;

y un valor constante de "1" en la relaciSn esfuerzos principales

efectivos (c",‘/o'h ) en el eje de las abscisas.
a



En el diagrama de estado, la curva es también una raéta vertical

para un valor constante de (ch/o )y =1 uobre el eje de las

abscisas y valores variables de incremento de volumen (AH/H ) en
por ciento en el eje de las ordenadas donde a valores de cero en
el inicio y aproximadamente 8% en el punto "o", le corresponden

‘relaciones de vacios de aproximadamente 0.68 y 0.81 respectiva-

mente.
B) Ejemplos de curvas esfuerzo deformacifn resultantes de prue-
bas "“Ccu"

1. Arcilla_altamente sensitiva_ (Quick_Clay)

~ Aparato de prueba.- Corte simple
- Sistema de esfuerzos.- Por corte simple

- Suelo ensayado.- Arcilla limosa muy sensitiva normalmente con
solidada; W = 36.4%; L.L. * 24; I

5:5), = (40 - 150] (ob-
tenido por mediciones de veleta); 2 = 8.33 m (sobrecarga
0.77 kg/cmz); aproximadamente el 48% del suelo tiene tamafios

menores de 2 micras; Ss = 2.78; muestra inalterada.

- Condiciones de prueba.- al:la = 2.00 kg/cm?; W, o= 28.3%;
e, 2 0.76; espesor 0.89 cm (despufs de la consolidacién); dif
metro 8.0 cm; velocidad promedio de deformacifn cortante
0.084%/min en el punto "o0"; el espesor se mantuvo constante du

rante la prueba.

- Fuente.~ Bjerrum y Landva (1966), detalles adicionales Landva
(1962)



£l espécimen se consolidd a un esfuerzo efectivo de 2.00 kg/cm?

con una relaciSn de vacfos de 0.76,'aden8', las relaciones de

vacfos en los limites 1fquido y pl8stico fueron de 0.67 y 0.53

respectivamente.

La curva esfuerzo-deformacifn figura 3.19a, muestra una ligera
reduccién después de la deformacifbn del punto pico "m", con una
deformacifn en el pico de 15% (equivalente a 10% en deformacidn
axial) . También se observ8 que al final de la prueba los esfuer
zos tanto cortantes como efectivos estaban decreciendo ain, pero
no se pudieron definir sus valores ya que el espécimen no pudo
ser llevado a suficiente deformacifn. Los valores de los coefi
cientes "A" de presifn de poro de Skempton (el coeficiente "A"
de presifn de poro de Skempton se define por la ecuacién

A = (AU - A0,)/{Ac, - AC,) que es la relacién entre la diferen-
cia de la presifn de poro del agua intersticial y la presibén de
confinamiento originada por el esfuerzo desviador), fueron de

aproximadamente 1.20 en el punto "m" y de 1.8 en el "o" .

La trayectoria de esfuerzos, figura 3.19b presenta una trayecto
ria curva en la que al final se observ8 que todavfa se segufa
incrementando la relacifén de esfuerzos principales. Si se hubie
sen podido continuar las deformaciones y apoy&ndose en los valo
res de la sensitividad no drenada, se podfa esperar que la cur-
va se continuara moviendo hacia abajo y a la izquierda. Los va
lores del &ngulo de friccién interna en los puntos "m" y "o"

fueron de 21.6 y 25.2 grados respectivamente.
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En el diagrama de estado la curva es una lfnea recta horisontal
para un valor constante en la relacién de vacfos de 0.76.

en el eje de las ordenadas y valores variables en la relacifn
de esfuerzos principales (u;‘/uﬁa) en el eje de las abscisas con
valores de cero, 0.50 y 0.35 en el inicio, punto "m" y punto

*"o* respectivamente.

En el diagrama presiSn de poro equivalente-esfuerzo principal
efectivo menor se observa que el esfuerzo sufre un decremento
contfnuo desde 2.00 kg/cm? hasta un valor de 1.00 kg/cm? para
una deformacifn angular de 15% y en esate mismo punto se cbserva
un ligero quiebre para terminar en el punto "o¢" con vilores de

0.70 kg/cm’ y 28%, para el esfuerzo efectivo y la deformacibn

angular respectivamente.

2. Arcilla altamente contractiva (normalmente_consolidada)

- Aparato de prueba.- C&mara triaxial
- Sistema de esfuerzos.- Compresifn triaxial

- Suelo ensayado.~ Arcilla de Kowasaki; L.L. = 71; Ip = 33%;
Wn = 72.6%; aproximadamente el 38% del suelo tiene tamanos
menores que 2 micras; Ss = 2.68; (S)u 2 10; esfuerzo verti-

cal efectivo de sobrecarga 1.85 kg/cm?.

- Condiciones de prueba.- Espécimen inalterado; esfuerzo efectl
vo de consolidacidén a;c = 3,00 kg/cm’; contrapresién
Ub = 2.00 kg/cm?® ; coeficiente de presi8n de poro de Skempton.
B = 1.00 (definido por la relacifn B = A!J3/Acv3 que es la re-
lacién entre presifn de poro del agua intersticial originada

por la presifn de confinamiento); wf = §7.9%; relacién de va-



cfos de consolidacibn e, * 1.55; velocidad deformacifn 0.016%/min;

dimensiones de la muestra: difmetro "¢"= 3.56 cm (1.40") altu
ra h1 = 8.00 cm (3.15").

- Fuente.- Ladd (1965), datos adicionales de Ladd (1970)

El espécimen fue completamente saturado y consolidado a un esfuer
20 efectivo de consolidacibn c;c de 3.00 kg/cm? con relaci8n
de vacfos de consolidacibn (e,) de 1.55, ademfis las relaciones
de vacfos en los limites 1fquido y pl8stico fueron de 2.20 y

1.10 respectivamente.

La curva esfuerzo-deformacién figura 3.20a, muestra un aumento
gradual hasta alcanzar el punto pico "m" con una deformacién tf
pica del 5%. El estado establecido tampoco pudo alcanzarse en
esta prueba y en cuanto a la sensitividad no drenada se esperaba
fuera de 10. En el pico el valor del coeficiente "A" de presién

de poro fue de 0.90 con un valor probable de 20 para el estado
establecido.

La trayectoria de esfuerzos figura 3.20b, muestra una trayecto-
ria curva y a semejanza del ejemplo anterior si se hubiesen podi
do continuar las deformaciones y apoy&ndose en los valores de la
sensitividad no drenada se podfa esperar gque la curva tomase la
forma en lfnea discontinua. El valor del &ngulo de friccifn in

terna en el punto "m" fue de 37 grados.

En el dlagrama de estado la curva es una lfnea recta horizontal

para un valor constante de 1.55 en la relacién de vacfos
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en el eje de las ordenadas y vaiores variables en la :elaci&n
de esfuerzos principales (o;/a;c) en el eje de las abscihaa,

con valores de 1.0 y 0.27 en el inicio y punto "m" respectiva-

mente.

En el diagrama de presifn de poro-esfuerzo efectivo principal
menor, se observa que el esfuerzo efectivo sufre un decremento
continuo desde 3.00 kg/cm? en el inicio hasta aproximadamente
1.00 kg/cm? en el punto "m" para deformaciones axiales desde

cero hasta 5% y se describe una curva con concavidad hacia arri
ba.

3. Arcilla altamente_dilatante_(preconsolidada)

- Aparato de prueba.- Cimara triaxial

- Sistema de esfuerzos.- Compresifn triaxial

- Suelo ensayado.~ Arcilla limosa de la Presa Canyon; L.L.=34;
Ip=19; aproximadamente el 20% del suelo tiene tamafios meno-
res gue 2 micras:; ss = 2.71; muestra calc8rea de suelo inorgd
nico, secada al aire y remoldeada; aproximadamente 75% del sue
lo menor que 0.074 mm,

~ Condiciones de prueba.- c;c = 2.10 kg/cm?; e, = 0.49; compac
taci6bn por el método de Harvard miniatura en 10 capas con con
tenido de agua inicial wi = 15.8%, relacién de vacfos inicial
ei=0.49; wéptimo=16’2“ carga controlada; duracifn de la prue

ba 440 minutos; velocidad de deformacibn promedio 0.048%/min;

dimensiones de la muestra hi=7.14 cm, "$"=3,35 cm; Uh = 5,89

kg/cm?

~ Fuente.- A. Casagrande y Hirschfeld (1962)
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El espécimen fue completamente saturado, compactado y ensayado
a esfuerzo efectivo de consolidacién (o;c) de 2.10 kg/em? con re
lacién de vacfos de consolidacifn de. 0.49; ademfs, las relacio-

nes de vacfos en los limites 1fquido y pléstico fueron de 0.94

y 0.41 respectivamente.

La curva esfuerzo~deformacisn figura 3.2la, muestra curvatura
doble y un aumento gradual hasta alcanzar el punto "m". Bl pri
mer punto de inflexién "q" corresponde ¢ercanamente al mfximo
valor del esfuerzo principal efectivo menor y el segundo, punto
"r" corresponde a la mixima relacién de esfuerzos principales.
El estado establecido no se alcanz6 debido a que la prueba no
pudo llevarse a grandes deformaciones. El coeficiente "A" de
presifn de poro de Skempton en el punto "m" alcanzé el valor de
~0.020. Al final de la prueba los esfuerzos cortante y efectivo
sequian todavfa aumentando de valor y fueron tomados como valo-

res m&ximos .

La trayectoria de esfuerzos toma la forma mostrada en la figura

3.21b, y en el punto "m", el 4ngulo de friccifn interna alcanza
el valor de 36 grados.

En el diagrama de estado la curva es una lfnea recta hor-izontal
para un valor constante de 0.49 en la relacién de vaclos en

el eje de las ordenadas y valores variables en la relacién de
esfuerzos principales (o)/o, ) en el eje de las abscisas, con

valores de 1.00, 0.25 y 1.20 en el inicio, punto "q" y "m" res-

pectivamente.
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3.2 Suelos No Cohesivos

Los suelos no cohesivos lo forman todos aquéllos cuyas propieda
des fisicas y meclnicas no dependen en forma determinante de las
caracterfisticas fisico-quimicas y mineral8gicas de sus granos,
sino de la forma y tamaifio de &stos; es decir, de las fuerzas ex
teriores y de peso propio. Estos suelos segfin el Sistema Unifi
cado de Clasificacifn de Suelos, se dividen en arenas, gravas y
boleos. Se trata de arenas cuando mfs del 50% de su fraccién
gruesa (retenida en la malla No. 200) pasa la malla No. 4 (4.76 cm),

gravas si m&s del S50% de su fraccibn gruesa (retenida en la ma-

1la No. 200) no pasa la malla No. 4, y boleos si m&s del 50% no
pasa la malla No. 3 .

-

< oy e L) puwer [ L e baine .
] § 1 —
T + +
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DIAGRAMA OEl SISTEMA UNIHICADO OF CLASHICACION DE SUELOS

En arenas y gravas la cohesifn es despreciable pero a cambio

presentan una permeabilidad relativamente grande.

Los suelos no cohesivos son conocidos también como suelos fric

cionantes.



3.2.1. 'Caracterfsticas de resistencia y esfuerzo-deformaci&n

de suelos no cohesivos

Las caracterfsticas de resistencia al esfuerzo cortante de los
suelos no cohesivos pueden expresarse mediante la ecuacibén de
éoulomb:
S =0 tan ¢
en donde
S = resistencia al esfuerzo cortante
o0 = esfuerzo total normal al plano de falla

¢ = fngulo de friccibn interna

a) Pruebas consolidadas drenadas “"CD" en compresifn triaxial

1. Envolventes de_resistencia_de_Mohr:

Envolventes de nesdistencia para arenas sueltas y compactas.- la
envolvente de resistencias de arenas sueltas es una recta y la

de arenas compactas es una curva (que conservadoramente se reem
plaza por una recta), ambas envolventes pasan a travé€s del ori-
gen. Si la envolvente de resistencias de un suelo sin cohesibn
intercepta al eje vertical por arriba del origen se cree que es

el resultado de error en el ensaye.

Angulo de griceibn interna.- La resistencia de suelos no cohesi
vos se expresa en términos del Sngulo de friccién interna ¢ ,
que es la inclinacifn de la envolvente de resistencia que pasa

a través del origen. El valor del 4ngulo de friccién interna,
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depender& del grado de compacidad relativa (Cr = (emax - en“)/ )

(e‘“x - gnln) en \), forma de los granos y granulometrfa.

Tomando en cuenta lo anterior se puede decir que el Sngulo de

friccifn interna: 1) crece con incremento del grado de compaci
dad relativa; 2) generalmente es mayor para suelos con granos
angulosos que para suelos con granos redondeados y 3) es mayor

para suelos bien graduados que para suelos uniformes.

2. curvas_esfuerzo-deformaci8n

Arena suelta.- Una curva tipica esfuerzo-deformacibn para un sue
lo inicialmente suelto se muestra en la mitad superior de la fi
gura 3.22, en donde el esfuerzo desviador (<.1l - ";) » se incremen

ta continuamente con la deformaci®n hasta alcanzar la resisten-

cia mféxima para (o, - °:)mlx .

Arena compacta.- Una curva tfpica esfuerzo-deformacifn para una
arena inicialmente compacta ensayada a la misma presién de con-
finamiento que para la arena suelta, Se muestra tambié&n en la
mitad superior de la figura 3.22. El esfuerzo desviador es apli
cado en forma semejante al caso anterior; sin embargo, a mayor
deformacibn (que en el caso anterior) el esfuerzo desviador de-

crece hasta alcanzar finalmente la resistencia Gltima con el es

fuerzo desviador (iltimo (o, - cl,)(nt .

La mixima resistencia al cortante es la utilizada para dibujar
el circulo de resistencias de Mohr; la resistencia @ltima es im

portante en problemas relacionados con falla progresiva.
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Resdstencia Gltima de upec(ncub sueltos y compactos.- Se po-
drfa pensar que la resistencia fitlima depende Gnicamente de la
presifn hidrost8tica de confinamiento y que es independiente de
sl el esp!ciuen es inicialmente suelto o compacto; sin embargo,
la resistencia medida en la cémara de compresiSn triaxial resul
ta mayor para especimenes inicialmente compactos que para suel-~
tos (ambos ensayados a la misma presién de confinamiento). Po-
siblemente esta discrepancia se relacione con la no uniformidad

de los esfuerzos y las deformaciones en el espécimen.

Una arena cualquiera a una relaci8n de vacfos inicial cualquiera
puede comportarse como compacta, si es sometida al corte a bajas
p:enione. de confinamiento y como suelta si es sometida al cor-

te bajo grandes presiones de confinamiento.

3. Cambio_de_volumen

- e

Los suelos no cohesivos generalmente cambian de volumen durante
la aplicaci8n del esfuerzo cortante; asf, la magnitud del cam-
bib de volumen en una prueba triaxial depende de la relacibn de
vacfos antes del inicio del incremento del esfuerzo desviador

y de la magnitud de la presi8n de confinamiento.

En la mitad inferior de la figura 3.22, el espécimen suelto tie
ne una relaciSn de vacfos inicial e; Y al aplicar el esfuerzo
desviador el volumen decrece continuamente, como resultado del
incremento del esfuerzo desviador y del efecto de las deforma-

ciones cortantes que ocasionan un rearreglo estructural. Cuando




se ha alcanzado la resistencia @iltima para el esfuerzo desviador

Gltimo la relacifn de vacfos Gltima es e -

En la mitad inferior de la figura 3.22, también se muestra el

comportamiento de un espfcimen compacto el cual tiene una rela-
cifn de vacfos inicial e; , y decrece significativamente en vo
lumen bajo incrementos iniciales del esfuerzo desviador. A es-
fuerzos desviadores mayores las deformaciones cortantes induci-
das en el espécimen comienzan a tener un efecto significativo

sobre la eatructura del suelo: los granos del suelo fuertemente
compactados son forzados a deslizar uno sobre otro con un subse
cuente incrementc en la relacisn de vacfos. Este incremento de
volumen es el responsable de que las arenas inicialmente compac
tas tengan una mayor resistencia que las arenas inicialmente

sueltas. Finalmente cuando el esfuerzo desviador alcanza su va

lor filtimo (o, - c,)u1t + la relacifén de vacfos también alcanza

un valor Gltimo eq -

Relacifn de vacfos critica (ecrlt) es la relacibn de vacfos (ec)
(despuls de la consolidacibn) de una muestra para la que el cam

bio de volumen neto en la falla es cero, bajo la presién de con

finamiento aplicada.

Presifn de confinamiento critica (o, It) es la presifén de confi
cr

namiento aplicada para un valor particular de la relacibn de

vacfos (e )} (después de la consolidacién) donde el cambio de vo

lumen neto en la falla es cero.
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Dealizamiento por §Lujo.- En la naturaleza se encuentran masur
de arena fina de granos redondeados, uniforme y en 'estado suel
to. Una repentina deformaci_Gn o sacudida puede causar el colap
so de la estrucnu;'a del suelo por la aplicacifn del cortante.

Por tal motivo podrén generarse presiones de poro, lo cual redu
ce considerablemente la resistencia al cortante de la masa de

suelo y la arena puede fluir como un lfquido. Estas fallas son

conocidas como licuacifn o deslizamiento por flujo.

Fatla progressiva,- Este tipo de falla se inicia en uno o varios
puntos, sujetos a grandes esfuerzos propag&ndose progresivamen

te por toda la masa de suelco cargada.

b) Pruebas consolidadas no drenadas”CU" y no consclidada no

drenadas "pu*

Las arenas aatﬁxadas sin drenaje, bajo la aplicacién de esfuer-
zos cortantes se comportarfn b&sicamente en forma semejante a
lo sefialade anteriormente para suelos cohesivos, salvo algunas
notas adicionales que ayudar3n a tener una idea mis clara de

sus caracterf{sticas de resistencia.

Bajo cargas estfticas la importancia del estudio de la resisten
cia de arenas saturadas sin drenaje es secundario ya que las
presiones del agua intersticial tienen suficiente tiempo para
disiparse debido a que la aplicacifn de carga es relativamente
lenta; sin embargo, sucede lo contrario para carga din&mica

donde la aplicacifn de las cargas externas es muy rfpida.
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_Cavitacibén del agua Aintensticial.- Si el agua interaticial o de

poro tomara valores inferiores a menos una atmésfera (-1.033 kg/cm?®),

'ge presentarfa el fenfmeno de cavitacifn y como consecuencia la
muestra no podrf conservar su volumen constante y se comportar§
como s8i fuese drenada. Al producirse la cavitacién la mixima

iesutencia depender8 del esfuerzo efectivo inicial y del esfuer

20 de confinamiento.

3.2.2. Ejemplos de circulos y envolventes de resistencia de

Mohr en pruebas de compresiln triaxial *“CD"

- Aparato de prueba.- Cfmara triaxial

~ Sistema de esfuerzos.- Compresién triaxial

~ Suelo ensayado.- Arena fina, uniforme, dragada del Rfo Sacra-
mento; arena totalmente lavada con tamafio de los granos entre
0.149 mm y 0.297 mm; composicifn de los granos: feldespatos
y minerales de cuarso; forma subangulosa a redondeada;

Ss = 2.68; Cntn = 0.61; e sx = 1.03

- Condiciones de prueba.-

1. Arena suelta: e = 0.87, e £ 388

2. Arena medianamente suelta: ey = 0.78, <, = 60%
3. Arena medianamente compacta: e, = 0,71, = = 78%
4. Arena compacta: e, = 0.61, c, £ 100%

Dimensiones de la muestra "¢"= 3.56 cm (1.40"), hi = 8.64 cm;

grado de saturacifin G, = 100% .

- Fuente.- Lee y Seed (noviembre de 1967)
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Los cl;culosrde resistencia de Mohr y las envolventes de falla
para presiones de conflnahiento hasta 40 kg/cm?, para azena-réog
pactas, se mueatran en la figura 3.23 y para arenas sueltas en
la figura 3.24. En la figura 3.25, se comparan las envolventes
de falla resultantes de las cuatro compacidades relativas inicia
les. Se observ8 que la pendiente de la envolvente para arenas
compactas a bajas presiones de confinamiento fue de aproximada-
mente 41 grados y se redujo a 24 grados para altas pteaionel de

confinamiento. Una reduccién similar deé 34 a 24 grados ocurrif

para arenas sueltas.

Otros ensayes en las mismas arenas pero a presiones de confina-
miento hasta 140 kg/cm , dieron envolventes de falla que tienden
a ser mé&s bien lineales a diferencia de las envolventes obteni-

das a bajas presiones que fueron curvas.

De un anflisis comparativo entre envolventes de falla de arenas
compactas y sueltas se concluyS que: en el rango de bajas presio
nes hay una considerable diferencia en los &ngulos de friccibn
interna; sin embargo, a altas presiones esta diferencia disminuye
gradualmente hasta alcanzar presiones m&s altas donde las resis

tencias de las arenas inicialmente compactas y sueltas son préc

ticamente las mismas.

De otros ensayes m&s, efectuados a dos compacidades relativas
intermedias y a todas las presiones de confinamiento se obtuvie
ron también valores intermedios los cuales aunados a los ya
antes expuestos permitieron obtener la pendiente media de las

envolventes a altas presiones de confinamiento, la cual fue 1i
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g.ﬁmntc menor que la mixima ‘pu‘uuento de la arena suelta cnni
yada a bajas presiones. De lo anterior, se desprende que la
ventaja en resistencia obtenida de compactar una muestra es
casi cﬁ.plcuunu nulificada si la muestra es ensayada a muy

altas pri-iones de confinamiento.

A) Ejemplos de curvas esfuerzo-deformacién resultantes de prue-
bas "CD"

1. Arens altamente contractiva (muy suelta)

-

Aparato de prusba.- Cfmara triaxial

- Sistema de esfuerzos.- Compresifn triaxial

- Suelo ensayado.- Arena fina de cuarzo, granos equidimensiona-
les de subredondeados a subangulosos; D,, = 0.097 (el 10 por
ciento en peso de los granos son mis finos que DM) ; coefi-

ciente de uniformidad c“ = 3,80 (c‘1 = D“/D”): S_ = 2.65;

[
Cofx 0.84; e tn ~ 0.50 .,

- Condiciones de prueba.- o} = 1.00 kg/cm®; eq= 0.783, c, = 17%,
contrapresifn U= 4.00 kg/om?; velocidad de deformacién 1%/min;
cabezas lubricadas; dimensiones de la muestra: "¢"= 3.56 cm
(1.40"), hy= 8,90 cm (3.50"); muestra compactada a W = 5%, to
talmente saturada.

- Fuente.~- Castro {1969}

La curva esfuerzo-deformacién fig 3.26, muestra un aumento gra-
dual hasta alcanzar el mximo esfuerzo cortante para un valor
de 1.10 o;c (1.10 kg/cm?) en el punto "m"™ con una deformacién

axial de 24% en que el ensaye no pudo ser continuado.



El volumen decreci a través de toda la prkucbn",‘alcn»\vsnndo en

el punto "m” un decremento del 38.

La tnyectotia de esfuerzos en un diagrama p’-q normalizado, des
cribe una recta inclinada con valores de P'/o"c =1, g/a; = 0.0
en el inicio, hasta llegar al punto "m" con valores de p'/u; c-iz.:o
Y q/a;c + 1.10 . Adenfis, el fngulo de friccifn interna en el

punto "m" alcanzf el valor de 31.6 grados.

En el diagrama de estado se describe un;.l reacta para un valor
conltnt;te del esfuerzo princ_ipal efectivo menor normalizado
°':/-°;c = 1 y valores variables en la relacién de vacfos de 0.783
y 0.730 asf como compacidades relativas de 17% y 32.5% en el
inicio y punto "m" respectivamente.

2. Arena_ligeramente dilatante_(compacta media)

- Aparato de prueba.- Cfmara triaxial

- Sistema de esfuerzos.- Compresisn triaxial

- Suelo ensayado.- Arena fina uniforme del Rfo Sacramento, gra-
nos de cuarzo y feldespato de forma angular a subredondeada;
D, = 0.17 rm; Cu = 1,30; Cngx = 1.03; €ntn = 0.61; 8. = 2.68,

- Condiciones de prueba,- c;c = 4.5 kg/cm?; e.= 0.867; C, = 39,
dimensiones de la muestra:""= 3.56 cm (1.40"), hy= 8.64 cm
(3.40"); velocidad de deformacifn 0.18%/min; no se usé contra

presisn ni lubricacifn de las cabezas.

- Fuente.- Lee y Seed (1967)
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La curva esfuerzo-deformacifn f£ig 3.27, muestra un aumento gra
o.;luui del esfuerzo cortante hasta alcanzar su valor miximo

1.30 a;c(s.es_kg/cm’) en el punto "m" para una deformacibn axial
de 15%; después de este punto se observ8 reducci&n del esfuerzo
cortante y aunque la muestra no se pudo llevar a mayor deforma-

cibn para definir el estado establecido algunos datos se obtie
nen por extrapolacién.

La curva cambic de volumen,mostr8 un decremento gradual de volu
men hasta una deformacifn axial del 10% y a partir de esta de-

formacifn el volumen principif a incrementarse lentamente.

La trayectoria de esfuerzos en un diagrama p'-q normalizado, des
cribe una recta inclinada con valores de p'/a;c =1, q/a;c = 0.0

en el inicio hasta alcanzar el punto "m" con valores de p'/o;céz.:!'l,

q/0y. * 1.37. Ademis, el &ngulo de friccifn interna en el pun

to "m" alcanzé un valor de 34.6 grados.

En el diagrama de estado se describe una recta para un valor
constante del esfuerzo efectivo principal menor normalizado
c;/c;c = 1 y valores variables en la relacibn de vaclos de 0.867
y 0.842 al inicio y punto "m" respectivamente. En el punto "o"

se alcanz8 una compacidad relativa de 44%.

3. Arena_altamente_dilatante (compacta)

~ Aparato de prueba. CAmara triaxial
- Sistema de esfuerzos.- Compresibn triaxial

- Suelo ensayado.- Arena fina de cuarzo; forma de los granos:

subredondeados a subangulosos; DN = 0.097 mm; Cu = 1.80%
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8, = 2.651 eye, = 0.505 epg, = 0.84.

~ Condiciones de-prueba.- g}, = 1.0 kg/cm?; ec= 0.518; c, = 954;
Ub= 4.0 kg/cmﬂ‘ velocidud de deformacifn 1%8/min; dimqnsionés
' de la muestra:"$"= 3.56 cm (1.40"), hy= 8.89 cm (3.507); se

usaron cabezas lubricadas; el espfcimen se compact8 a Wi5%.

- Fuente.- Castro (1969)

La curva esfuerzo deformacién fig 3.28, muestra un pico defini
do en el punto “"m" para un valor del eifuerzo cortante de

1.80 ¢/, (1.80 ky/cm’®) y una deformacién axial del 7%. Si se hubie
ra podido continuar la defc.amcidn hasta alcanzar el estado es
t&lecido en el punto "0® el esfuerzo cortante se hubiera redu
cido a 1.25 c;c (1.25 kg/cm?) (valor obtenido por extrapolacifn).
La sensitividad drenada alcanz§ un valor de 1.40.

La curva cambio de volumen muestra un muy ligero decremento de
volumen al inicio para luego incrementarse gradualmente pasan-
do por el punto "m" y terminando en el punto "0" con un incre

mento de volumen de 11.10%.

La trayectoria de esfuerzos en un diagrama p-q normalizado des
cribe una recta inclinada con valores de p'/c;c =1, q/a;c = 0.0
al inicio, hasta alcanzar el punto "m" con valores de p‘/a;c=2.75,
q/c'ac = 1.80, y finalmente regresa sobre sf misma deteniéndose
en el punto "“o" para valores de p'/c:;c = 2.25, q/a;c = 1,25.

Los valores del &ngulo de friccifén interna en los puntos "m"

y “o" son de 39.6 y 33.8 grados respectivamente.



En el diagrama de estado se describe una recta para un vulot_
‘ constante del esfuerzo principal efectivo ndmuzndo a ;/o; c-l
y valores variables en la relacién de vacfos de 0.518, 0.580 y
0.680 al inicio, vpunto- "m®” y "o" respectivamente. La compaci

dad relativa en el punto "o" podrfa alcanzar el valor de 46%.

A) Ejemplos de curvas esfuerzo deformacién resultantes de
pruebas “cu®

1. Arens altamente contractiva_(muy suelta)

-~ Aparato de prueba.- C&mara triaxial

- Sistema de esfuerzos.~ Compresién triaxial

- Suelo ensayado.~ Arena fina de cuarzo; granos equidimensio-
nales, subredondeados a subangulosos; D, = 0.097 mm, cu=1.ao;
s, = 2.65; Ctx = 0.84; e tn = 0.50 .

- Condiciones de prueba.- g} = 4.00 kg/em®; e = 0.75; C,=27%
ub= 4.00 kg/cm?; carga controlada (se preaer{ta aceleracién

después del pico) muestra compactada con W 2 5%; dimensiones:

"¢"= 3.56 cm (1.40"), hi = 8.89 cm (3.50").

- Fuente.- Castro (1969)

En esta prueba la curva esfuerzo deformacién figura 3.29a, mues
tra un pico agudo, punto "m" para una deformacifn axial pequena
del 1%, seguida de una fuerte cafda originada por el colapso

de la estructura lo cual ocasiona una fuerte reduccién del es-

fuerzo cortante hasta aproximadamente un 3% del esfuerzo efec-

tivo de consolidacifn y donde este valor pricticamente permane




‘ce constante hasta alcanzar el estado establecido. En loa .pug_

tos ‘m' y "o" el coeficiente "A" de presién de potd de Skempton
toma los valores de 1.28 y 16.0 respectivamente y la sensitivi
dad no drenada el valor de 8.0 .

La trayectoria de esfuerzos describe una curva con valores p-gq
normalizados con o;c de Q.0, 0.0), (0.95, 0.19), (0.64, 0.24)
y (0.06, 0.04), al inicio, puntos "a", "m" y "o" respectivamen
te. E1l valor del &ngulo de friccién interna en el punto "m"

es de 22.4 y de 30.5 grados en el punto "o" .,

En el dlagrama de estado sefdeac:ibe una lfnea recta para un
valor constante en la relacibn de vacfos de 0.75 y valores va-
riables del esfuerzo principal efectivo menor normalizado
(o;/a;c) de 1.0, 0.77, 0.40 y 0.030 para los puntos inicial, "a",

"m" y "o" respectivamente.

En el diagrama de presifn de poro y esfuerzo principal efecti-
vo menor, este @ltimo normalizado (u;/a;c), reduce su valor
bruscamente desde 1.00 para una deformacién axial cero hasta
0.10 para un; deformacifn de 2% y posteriormente el esfuerzo
principal efectivo menor contin@a decreciendo pero ya muy lenta

mente para grandes deformaciones axiales, segn se muestra en

la figura 3.29b.

2. Arena_preparada_con_relacién_de_vacfos_de_estado_estableci-

do

- Aparato de prueba.~- C8mara de compresibn triaxial



- Sistema de esfuerzos.- Compresién triaxial

- Suelo ensayado.- Arena del Rfo Ham; gfinﬁ!a-etrta media a fi
naj g:lho. con 96% de cuarzo, equidimensionales y subredondea
dos a subangulosos; D,, = 0.15 mm; C = 2.00; e,, = 0.877;

eutn ” 0.594; comportamiento contractivo.

- Condiciones de prueba.- o} = 35.10 kg/cm?; n = 42,78,
ec= 0.74; €. = 48.5%; UY,= 0.70 kg/cm®; velocidad de deforma-
ci6n 0.25%/min; dimensiones del espécimen: "¢"= 3.78 cm(1.49"),

hi = 7.72 cm (3.04"); cabezas no lubricadas; grado de satura-
cifn: no fue dado.

- Puente.- Bishop, Webdb y Skinner (1965) y Skinner (1970)

Esta arena reviste especial interés ya que fue preparada en un

estado inicial de eatado establecido.

La curva esfuerzo deformacién, figura 3.30a, inicialmente es
similar a la curva del caso anterior, y el esfuerzo cortante al
canza su mfximo valor en el punto "b" para una deformacién axial
de aproximadamente 1.5%, luego se presenta una cafda ligera del
esfuerzo cortante entre el punto "b" y el punto "q" debido al
colapso de la estructura y la forma posterior de la curva es-
fuerzo deformacién, si se acepta que hubo error en el ensaye
puede deberse a la no uniformidad en la relacién de vacfos del
espécimen 0 a que la deformacifin entre el punto "b" y "q" se
haya concentrado en una pequefia zona que se aproxim8é a la de-
formacién de estado establecido. Delaqut que el esfuerzo cor-

tante se incrementf nuevamente hasta que una zona bastante gran



de'del'espécimen alcanz8 la deformacién de estado establecido
en el punto "o". Pero si la interpretaci&n fde correcta y la
relacidn dé vacfos fue uniforme, la curva esfuerzo deformacifn
sers la mostrada en lfnea discontinua. El valor del coeficien

te "A" de presifn de poro de Skempton tomé el valor de 1.12.

En la curva presifn de poro-esfuerzo principal efectivo menor,
figura 3.30b, se observa que el valor del esfuerzo efectivo en
el éunto "b" es de 0.39 o]  (13.70 kg/cm?) y de 0,28 0y.(9.83
kg/cm?) en el punto "q® que es el mfnimo vaior para un m&ximo
.de la presifn de poro "U"; la curva después de este punto si
se vsti de acuerdo con los postulados de A. Casagrande serf el
resultado de reorientacisn de las partfculas por sf mismas des

pufs del colapso de la estructura.

La trayectoria de esfuerzos presenta una curva con valores de
p'q normalizadog con o, de (1.0, 0.0), (0.69, 0.32), (0.60,
0.32) y (0.70, 0.38) al inicio, puntos "b", "q" y "o" respecti
vamente. El &nqgulo de friccién interna en el punto "o" fue de

32.9 grados.

El diagrama de estado describe una lfnea recta para un v;lor
constante de la relacién de vacfos de 0.74 y valores variables
del esfuerzo principal efectivo menor normalizado u;s/c;c de
1.00, 0.38, 0.28 y 0.33 para los puntos inicial, "b", "q" ¥y

"o" respectivamente.




3. Aren

a_altamente dilatante_ (compacta)

- Aparato de prueba.- Cfmara triaxial

- Sistema de esfuerzos.- Compresifn triaxial

- Suelo ensayado.- Arena media, uniforme de Ottawa; granos equi
Aimensionales redondeados de cuarzo; D, = 0.65 mm; Cual.‘m;

ss = 2.67: enfx = 0.84; em!n = 0.54 .

- Condiciones de prueba.- o} = 6.69 ‘kg/cm? ; e, = 0.518;

Ce = 84%; Ub= 63.5 kg/cm?; velocidad de deformacifn aproxima
da 0.033%/min; cabezas no lubricadas; G" = 100%-

- Fuente.- Wissa y Ladd (1965)

La curva esfuerzo-deformacién, fig 3.31a, muestra doble curva-
tura, lo cual es indicativo de que el espécimen pasa de un com
portamiento contractivo a un comportamiento dilatante. El mf-
ximo esfuerzo cortante se alcanza para un valor de 0.90 veces

el esfuerzo de consolidacibn. El valor del coeficiente "A" de
presifn de poro de Skempton al principio de la prueba fue de

+ 0.13 ¥y en el punto pico "m" fue - 0.42 ocasionado éste flti

mo por la fuerte presifn de poro negativa.

La curva presifn de poro-esfuerzo efectivo muestra inicialmen-
te un ligero decremento del esfuerzo efectivec para luego incre

mentarse gradualmente segGn se muestra en la figura 3.31b.
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" La trayectoria de esfuerzos presenta una curva con valores de
p-q normalizados con U;c de (1.0, 0.0), (5.5, 3.0), (18.0, 9.0)
al inicio, puntos "p" y "m" respectivamente. El vélor del &n-

gulo de friccifn interna en el punto "m" fue de 31 grados.

El diagrama de estado describe una lfnea recta para un valor
constante de la relaci8n de vacfos de 0.518 y valores variables
del esfuerzo principal efectivo menor normalizado a;/c; c de

1.0, 2.5, 9.0 para los puntos inicial "p" y "m" respectivamente.
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3.30 ARENA PREPARADA CON RELACION DE VACIOS DE ESTADO

ESTABLECIDO DE DEFORMACION, ENSAYE EN COMPRESION
TRIAXIAL “"CU" (BISHOP, WEBB y SKINNER, 1965)
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CAPITULO 4. CONOCIMIENTOS BASICOS PARA FUNDAMENTAR EL CRITERIO

'DE ENSAYE EN CUANTO AL USO DE LOS PARAMETROS DEL
SUELO A OBRAS DE INGENIERIA CIVIL

‘Las investigaciones para cuantificar los parimetros del suelo

se continfan y se est&n logrando importantes avances en la me-
cnica de suelos tefrica, métodos de construccién y observacioc
nes de campo; sin embargo, es imperativo aclarar que los méto-
dos convencionales que se han utilizado para predecir las pro-
. piedades esfuerzo-deformacién-resistencia son procedimientos e
interpretaciones de varios afios atr&s y tienen serias limita-

ciones, particularmente en el &rea experimental, asi por ejem-

plo: -

1. El uso de la veleta de campo y pruebas de compresifn tria-

xial "UU" para an&lisis ¢ = 0 dependen de la compensacifn

de errores.



2. Los procedimientos convencionales de prueba como el caso de.
las triaxiales “CU" generalmente no proporcionan estimacio-
nes confiables de incrementos de resistencia con la consoli

dacibn y

3. La Qplicncibn de t&cnicas modernas tales como la del elemen
to ifinito, requieren parimetros esfuerzo-deformacibn-resis
tencia que no se pueden obtener mediante procedimientos con
vencionales. :

[

4.1 Requenimientos B&sicos’

Se bosquejan agquf a manera de gufa algunos métodos racionales-.
para predecir las propiedades in 84tu, de esfuerzo-deformacifn-
resistencia de suelos cohesivos; debiéndose cumplir con dos re

queriﬁtanto- b&sicos:

1) Obtener muestras que tengan las mismas propiedades del sue
lo in situ, lo que significa que el contenido de agua, los es-

fuerzos efectivos y el medio ambiente deberfan ser los mismos.

Las principales variables que se deben considerar en este pun-
to son: a) los efectos de la alteracibn de la muestra;  b) los
esfuerzos de consolidacifn como son magnitud y direccifn;

c) tiempo de consolidacifn; d) medio ambiente que rodea a la
muestra, como temperatura, concentracifn de sales, etc;

e) orientacifn de la muestra, especialmente si las propiedades

del suelo son anisotrépicas.
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2) Ejecutar el ensaye duplicando las condiciones que ocurrie-

ron 4in &itu.

Las prtncipalgl variables que se deben conaiderar son: a) ve-
locidad de deformacibn o de aplicacifn de esfuerzos; b) medio
ambiente; c) sistema de esfuerzos como son direccifn de Ao,

y magnitudes de Ao, Yy Ao, ; d) drenaje y cargas repetidas,
caréa- dindmicas, etc.

4.2 Suelos Coheaivos 100% Saturados

4.2.1 Anflisis de estabilidad utilizando resistencia consoli-
dada drenada "CD"™ o anflisis en funcién de esfuerzos

efectivos

Segfin se definif en el capftulo 3, los parfmetros que definen
la envolvente de resistencias "CD" en funcién de esfuerzos efec

tivos son la cohesifin C' y el &ngulo de friccién interna 4°'.

La determinacifn de estos parSmetros en arcillas relativamente
homogéneas saturadas e inalteradas puede hacerse mediante dos
métodos:

1. Mediante el empleo de pruebas "CD" con cuyos resultados se

obtienen las envolventes de resistencias "CD" y

2. Mediante
de poro,

cia CU.

el uso de pruebas "CU" con mediciones de la presidn

con lo que se obtienen las envolventes de resisten
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En este anflisis se acepta que: 1) C'y ¢' son ifndépondientci'
de la trayectoria de cargay 2) C'y ¢' determinados de prue

bas "CU" son iguales a los determinados de pruebas "CD".

. I. PRUEBAS CONSOLIDADAS‘DRENADAS “cp"

Los aparatos de prueba utilizados en pruebas "CD" son los de
corte directo y de compresifn triaxial, debi&éndose asegurar que
las muestras estén totalmente saturadas y que en la falla ocu-

rra al mencs un 958 de disipacibn de p.:esién de poro.

Aparato de conte directo

!éguja- de_su_uso_con_respecto_a_la_cfimara_triaxial: 1) Es

mis econSmico y f8cil de operar; 2) los tiempos de ensaye son
mis cortos del orden de 5 a 10 veces; 3) La precisién aumenta
a esfuerzos normales bajos; 4) El ensaye utiliza el coeficien
te de preniﬁnide tierras en reposo (ko) y simula deformacién

plana que son estados de esfuerzo comin en campo.

Desventajas: 1) Las deformaciones son poco uniformes y la

falla progresiva impide un entendimiento completo de las cur-
vas esfuerzo-deformaci®n; 2) Tendencia de la caja a voltear-
se bajo la aplicacifn de pequeflas cargas normales si p&rtes de
la muestra se sujetan a esfuerzos de tensifn vertical; 3) Es
tado indeterminado de esfuerzos ya que los esfuerzos son cono
cidos finicamente sobre el plano horizontal, (en particular

existe duda en cuanto a si el miximo valor medido del esfuer-
zo cortante horizontal "'rh" representa el miximo esfuerzo cor

tante en la muestra o el esfuerzo cortante en el plano de falla).
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Sin embirgo. el mayor problema se presenta cuando los ensayebv
se efectlan rfpidamente como sucede normalmente cuando las wni
dades se operan manualmente y no se da el tiempo suficiente
para que ocurra un drenaje completo; jlt por ejemplo en la

fig 4.1, C' alcanza un valor m&s alto mientras ¢' un valor
més bajo, lo que conduce a usar factores de seguridad mucho més

grandes de los reales.

Pruebas de compresdsn triaxial

Las pruebas triaxiales "CD" casi siempre se limitan a pruebas
de compresifn donde se controla ya sea el esfuerzo o la defor-

macién.

Ventajas: 1) Conocimiento de los tres esfuerzos principales
tal que'pueden dibujarse los circulos de Mohr; 2) Una mayor
versatilidad en los comportamientos de carga y la posibilidad
de investigar tanto compresi8n como extensibén; 3) Esfuerzos y
deformaciones m&s uniformes excepto cuando las deformaciones

gon muy grandes.

Desyentajas: 1) los efectos de frontera (base y cabeza) ya que
pueden incrementar la resistencia (Rowe y Barden 1964, Duncan

y Dunlop 1968) a menos que se evite la friecibén lo cual es bag
tante complicado; 2) Efectos de las franjas de papel filtro

y membrana, pudiendo ser particularmente importante cuando se
trata de definir la cohesifn (la correcci®n podrfa variar entre
3.5 a 7 kg/cm® (50 a 100 £b/pulg?) en muestras de 3.6 cm de Aif

metro (¢=1.5"); 3) La friccién del vé&stago (Duncan y Seed 1967;
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Olson y'Cai'npbell 1967), puede ser particularmente impozti\nt.e
cuando el equipo ests mai alinéado o sl la mueatra se inclina;
4) Correccién por Srea qﬁe puede ser A = Aol(l - €) (Roscoe y
otros 1959) , a menos que la deformacifn axial sea muy grande

10 a 15%, u ocurra “"estrechamiento en una prueba de extensién".

II. PRUEBAS DE COMPRESTON TRIAXIAL "CU" CON MEDICIONES DE PRE-
SION DE PORO

En las pruebas "CU" existen dos ptoblelims asoclados que son:
1) Errores en las mediciones de presifn de poro y 2) Seleccibn

de la envolvente apropiada.-

Respecto -a las mediciones de presifn de poro en pruebas tria-

xiales los principales problemas son:

a) Filtraci6n de agua a través de las lineas de drenaje, asf

como tambi€én hacia el interior de la muestra pudiéndose evitar
esto Gltimo mediante el uso de dos membranas con grasa de sili
cén y varios anillos de hule que sirven de sujecién en las par

tes superior e inferior de la muestra.

b) Una baja respuesta de la presifn de poro debido a la caden-
cia del sistema de medicifén (Whitman y otros 1961) y/o debido

a saturacibn incompleta del sistema aparato-suelo (es aconseja
ble usar contrapresibn para saturar al 100% y checar con el pa

rémetro "B" de Skempton).

c) No uniformidad de las presiones de poro a través de la mues

tra. La uniformidad de presiones de poro es mis critica en sue
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los puconloitdadon Y compactos; asf{, si una prueba ‘cu’ se aje
cuta muy rlpﬂlan.nté (a gran velocidad de deformacifn) en una
arcilla preconsolidada, se observa que se sobreestima el valor

de C' y se subestinma el de ¢' , fig 4.2 (en arcillas normal-

.. mente consolidadas es aconsejable usar velocidades de deforma-

cién de 1 * 0.5% por hora).

En cuanto a la seleccién de la envolvente de falla apropiada,
dada en téraminos de los par@metros p-q.' Es frecuente el uso .
de dos y en algqunos casos tres tipos de posibles envolventes

"Ccu", tales como:

a) La mixima diferencia de esfuerzos principales
(0,-0,) 1gx
b) La méxima oblicuidad (0;/0}) <

c) La tangente a la trayectoria de esfuerzos (Olson 1963)

la que puede presentarse en arcillas preconsolidadas
O compactas.

En arcillas normalmente consolidadas, la diferencia del &ngulo
¢ obtenido entre la diferencia mf&xima y la relacifn mixima de
esfuerzos principales, Se incrementa de un 5 a un 10% con incre
mento de la sensitividad; as! también la experiencia muestra
que ¢ , obtenido de la relacifn mixima de esfuerzos principa-
les en ensayes "CU" es igual o ligeramente mayor que de ensa~

yes "Cb".

En arcillas consolidadas y compactas (aungque la informacién con

que se cuenta es limitada) se sugiere que los parfmetros C' y ¢'
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obtenidos tanto de envolventes tangentes a las trayectorias de
esfuerzo de enlhyei "CU" como de envolventes de 6nsﬁyel “cp”
concuerdan entre sf (sflo aplicable a pruebas de compresién tria

xial).

4.2,2 Anflisis de estabilidad utilizando resistencia no con-
solidada-no drenada "UU" o an8lisis en funcién de esfuer

208 totales

En este an8lisis queda incluida aquella construccifn gue avanza
tan ripidamente que no se permite drenaje y por lo tanto no se

permite la disipacifn del exceso de presifn de poro.

En el caso de suelos cohesivos saturados la resistencia apropia
da a ser usada en un anflisis de esfuerzos totales ¢=0, es la

resistencia al cortante no drenada su .
Para determinar la resistencia anterior existen dos caminos:

El primero que est§ de acuerdo con el postulado que dice que:
Existe una relacifn Gnica entre la resistencia
y el contenido de agua de falla que es igual
al contenido de agua natural y para lo cual

utiliza los ensayes del tipo "UU",
El segundo que acepta que:

Existe una relacibn (nica entre resistencia
no drenada y los esfuerzos de consolidacién

anteriores a la aplicacibn de los esfuerzos
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cbrgantel, para lo cual este método utiliza
los ensayes del tipo "CU". en muestras inal-

teradas que se consolidan en laboratorio.

1. 'Ensayes del tipo "UU" (para obtener la resistencia S

!

a) Prueba de veleta de campo.- Probablemente es la mfs amplia-

mente usada en mediciones de campo.

Ventajas: Es relativamente econfmica y f&cil de usar, pudiéndose
obtener datos de resistencia S, tanto de suelos inalterados

como remoldeados en forma casi continua.

Limitaciones: 1) No se puede observar el suelo que se est§ ensa
yando; 2) Se debart; limitar a resistencias s“ {entre 1.00 a
$.00 kg/cm?), de arcillas homogéneas que no contengan conchas,
pledras, vetas, lentes de arena, etc., de lo contrario se corre
el riego de sobreestimar la resistencia; 4) No proporciona da-

tos fitiles para formar las curvas esfuerzo deformacién

Problemas_que_se_presentan_en_los_ensayes: 1) Dimensiones de la
veleta cuya eleccifn depender8 de la experiencia; 2) Friccién
en el vistago; 3) Velocidad de rotacién (deberi ser uniforme
con giro de 6 grados por minuto); 4) Alteracién del suelo al

introducir la veleta; 5) Da lugar a drenaje parcial,

Interpretacifn_teSrica de_los_resultados: La resistencia al cor

tante sobre la superficie vertical cilindrica implica severa ro
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taci8n de los planos principales debido al sistema de elfueiion

impuesto por la veleta, 1o que origina una forma de falla dis-

tinta de la real.

Conclusiones: De acuerdo a Ladd la prueba de veleta de campo

deberfa ser tratada coio una “"prueba de rasistencia fndice" que

correlacionada con los resultados de fallas observadas en campo

permitieran establecer un factor de seguridad de conciliacién

entre ambas resistencias.

b)

c)

Cono de penetracifn estftica (como el penetxrSmetro holandés).

Es también otro de loa métodos ampliamente usado y donde la

fuerza de penetracifn es dividida entre el &rea del cono, lo
que darf la resistencia a la penetracifn del cono ‘Rp" quien
se relaciona a la resistencia Su mediante la f8rmula

Rp = “cp x su . El valor del factor de capacidad de carga
del cono de penetracidn 'Ncp" obtenido de pruebas de compre
8i6n simple y de veleta para una amplia variedad de arcillas
(de Mello 1969) varfa entre 8 a 30; Pérez Guerra (1969) es
tima que "Ncp' generalmente decrece con incremento de la re

sistencia de las arcillas y Ladd recomienda usar un valor

de 20 para "N__".
para cp

Pruebas con Presifmetros. El1 medidor de presifn de Menard
(1963) ha sido propuesto como otro de los m&todos mis vers§
tiles para determinar la resistencia y propiedades esafuer-

zo-deformacifn de suelos y rocas en campo.
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d) Prueba dé penetracién estfndar. Resulta un m8todo inexacto

en arcillas blandas con ntmerc de golpes menor que 4.

Prusbas de laboratorio

En estas mediciones se debe tener presente gue todas las prue-

bas son influenciadas por la alteracién de la muestra.

a) Prueba de compresifn simple. Es la ml} tipica de las prue~
bas de laboratorio. Las muestras son cilindricas con una re
lacifn de altura a difmetro de 2 a 2.5 y se someten a cortan

te a una deformacifn axial de 1% por minuto.

En este caso la resistencia no drenada se considera que es
igual a la carga mSxima entre dos veces el frea corregida
(su’Pmlx/z A c) . A veces se usan también especimenes de for
ma rectangular como en el caso de arcillas muy sensitivas

con objeto de reducir la alteracisn debida al labrado de las

muestras.

Ventajas: 1) El equipo y procedimientos son simples; 2) Puede
observarse el comportamiento del esp8cimen bajo carga; 3) Se
obtienen curvas esfuerzo-deformacibn confiables (en arcillas
sensitivas normalmente consolidadas la deformacifn de falla
"ef" con frecuencia se incrementa con la alteracifn de la mues

tra; 4) El1 espfcimen puede remoldearse para obtener una Su re

moldeada.

Desventajas: La principal es debida al efecto de la alteracifn
del espécimen que afecta los valores de S, Y de las propiedades

esfuerzo~deformacibn.
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Recomendaciones: ~Cuando las arcillas contengan fisuras, rocas,
conchas, arena o lentes de limo o cuando la muestra esti' parcial
mente "saturada se deberf confinar recurriendo por ejemplo a un
ensaye de compresibn triaxial "UU", recomenddndose usar veloci
dades de deformacifn de 1% por minuto. >En arcillas extraidas
debajo del nivel freftico es adecuado usar presiones de confi-
namiento o e de 1 ¢ 0.5 kg/cm? para producir saturacibn com-
pleta (se debe evitar todo tipo de filtracién y no se debe olvi
dar aplicar contrapeso para contrarrestar el efecto del confi- ‘

namiento hidrost&tico que ocasiona que el v8atago se levante).

b) ‘Prueba de veleta de laboratorio. Esta prueba puede ejecutar
se aGn antes de extraer la muestra del tubo muestreador y re
sulta muy econémica. Este tipo de pruebas son particularmen
t; Gtiles para ensaye de arcillas blandas homogéneas y para

medir resistencias remoldeadas.

c) Prueba con aparato de corte directo (o caja de corte direc-
to). Algunos laboratorios usan varios tipos de caja de cor
te directo para pruebas del tipo "UU"™. Salvo algunos cuida
dos que permitan garantizar que la muestra no cambia de vo-
lumen (tales como, ejecutandc el ensaye muy rSpidamente para
prevenir el drenaje) a través del ensaye tales aparatos es-

t&n expuestos a proporcionar resultados muy errfticos.

2. Ensayes del tipo "CU" (para obtener la resistencia S“)

Pruebas de laboratorio

a) Las pruebas de compresién triaxial con mediciones de la pre

818n de poro "U" en muestras isotr8picamente consolidadas



b)

son ampliamente usadas en la préctica especialmente cuando .

el ingeniero desea conocer las curvas esfuerzo-deformacifn,

esfuerzo efectivo-resistencia y parSmetros de presifn de poro.

. Las muestras frecuentemente se consolidan a varios niveles

de eafuerzos, iniciando con un esfuerzo efectivo de confina-

miento L aproximadamente igual al esfuerzo neto de scbre-~

carga o! .
Yo

Puntos de importancia en estas pruebas: 1) Una prueba "Cu",
consolidada a un esfuerzo neto de sobrecarga casi siempre pro
porciona un valor grande de resistencia no drenada, debido al
fuerte decremento del contenido de agua que ocurre durante la
fase de consolidacifn de laboratorio; 2) La presentacifn de
resultados s“ obtenido de series de ensaye "CU" podria ha-
cerse dibujando Su-cé . Las envolventes "CU" en t&rminos

de esfuerzos totales son de poco uso prictico y hasta pueden
resultar errSneas: 3) Los resultados esfuerzo-deformaciSn-pre
816n de poro, obtenido de ensayes "CU" en general no repre-
sentan el comportamiento de campo ya que el ensaye no se ini
cia con condiciones del coeficiente de presibn de tierras en

reposo (ko).

Aparato de corte directo. Es también com@in efectuar pruebas
“CU" en laboratorio con este aparato. Las muestras se conso
lidan a varios valores de esfuerzo vertical en torno a o;

¥y luego son sometidas al cortante bajo condiciones no drena
das. En este caso el principal problema consiste en contro

lar apropiadamente el drenaje, el cual no desaparece afn cuan
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do la prueba se efectle -uy répidamente; y sin embargo, nu->
chos laboratorios persisten en utilizar este procedimiento.
.Un ejemplo de lo anterior lo constituyen los especimenes pre
couolidﬁo. ic-'cuales absorben agua y por tanto su resis-
tencia disminuye, mientras que especfmenes normalmente conso
lidados expulsan agua y conleéuentemente su resutencﬁ au-

menta.

La forma mfs comfn y simple de prevenir el drenaje durante
el cortante en un ensaye. "CU", es variando la carga normal
para asf mantener la altura constante y consecuentemente el
volumen de la muestra. Sin embargo, existe todavia un proble
ma en la interpretacifn exacta de cual es el esfuerzo cortan
te de falla en el aparato de corte directo, ya que no se pue
de determinar el estado de esfuerzo del conocimiento de ea-

fuerzos sobre Gnicamente un plano.

3. Comparacifn de datos de resistencia no consolidada-no drena-

da *wyr

En la tabla 4.1 se comparan valores de resistencia Su de ocho
arcillas de varias partes del mundo determinados de pruebas de
veleta de campo, pruebas de compresifn triaxial “vu" y "cu",

consclidadas a esfuerzo neto de sobrecarga c"' .

Estudios de estos y otros datos revelan que: 1) No hay una re-
lacifn consistente entre resistencias de veleta de campo
(Su(F’V)), y pruebas de compresifén triaxial (S“(UU)), ya que di

cha relacibn f8cilmente puede variar de 0.5 a 2.0 aunque casi
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siempre es menor que la unidad y se ha encontrado que la rela-
cibn (sutﬁu)/s“(w)). es ttpxcmen& igual a 65:15%; 2) Las

prusbas de compresifn triaxial "CU" siempre proporcionarén re-
sistencias mayores que las pruebas triaxiales “UU* como deberfa

esperarse a causa de la consolidacibn.

4.2.3 Anflisis de estabilidad utilizando resistencia consolida

da-no drenada "CuU*

Con este anflisis se pretende predecir el F.S. de construcciones
que implican la resistencia no drenada de suelos gue han sido
consolidados bajo esfuerzos cortantes apreciables como es el ca
so de construcciones scbre pendientes naturales, terraplenes de
tierra, etc. El anflisis puede hacerse utilizando dos métodos:
el primerc es un anflisis en funcifn de esfuerzos totales en el
que se relaciona la resistencia s, con los esfuerzos de conso
lidacién, como en el caso de estimaciones de estabilidad previas
a una construccifn. El1 sequndo método utiliza un anflisis en
funcifn de esfuerzos efectivos para determinar C' , ¢' y los
esfuerzos efectivos normales que comfinmente existen o existirén.
El empleo de este método de anilisis es propio durante la cons-
truccifn y para lo cual se utilizan los valores de presién de

poro medidos en los pilezémetros.

1. Andlisis de estabilidad en funcifn de esfuerzos totales

Aunque este tipo de anilisis es usado por algunas organizaciones

de acuerdo con Ladd (1971), esos resultados deberfan usarse con
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reservas yn que eltt_n sujetos a serios errores; por lo que debe

» ria preferirse un anSflisis ¢=0 .

La secuencia en este tipo de an8lisis para el caso de un terra-

Plen sobre una arcilla blanda saturada es la siguiente:

a) Determinar el grado de consclidacifn a lo largo de la cimen

tacibn (basada en mediciones de asentamientos o de presifn

de poro).

b) CAlculo de los correspondientes esfuerzos efectivos ya que

resulta de gran inter&s conocer el estado completo de esfuer

zO08.

€) Desarrollo de una relacifn entre S, y los esfuerzos efecti
vos, que dependerfn de la relacifn de preconsolidacién del
suelo. O si se conocen los valores iniciales de S,» rela-
cionar los incrementos de S, con los cambios en los esfuer

zos de consolidacién.

d) Dividir la cimentacifn en zcnas y determinar el valor de Su

propio de cada zona.
e) Ejecutar un anflisis ¢=0 en funcibn de esfuerzos tétale-.

Los principales problemas en los pasos anteriores son: 1) La
dificultad para averiguar los esfuerzos de consolidacifn in situ
y como consecuencia relacionar esos valores a la resistencia
5, ¢ debido a que se desconoce la historia de esfuerzos del sue

lo y adem8s la imprecisifn al cuantificar los efectos del siste
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ma de esfuerszos en la consolidacién no unidimensional (No""o),

sobre el valor de s, °

2. Andlisis de estabilidad en funcifn de esfuerzos efectivos

Un anflisis en funcifn de esfuerzos efectivos es mfis valioso

8i existen suficientes datos de piezlmetros de campo que propor
cionen valores confiables de U ; por tanto un anilisis de esta
bilidad proporcionar8 factores de seguridad (F.S.), basados en
resistencia calculada de esfuerzos efectivos que se eatfn gene
rando. En res(men un anflisis de esfuerzos efectivos propor-
ciona un factor de seguridad instant&nec que no toma en cuenta
cambios futurcs en los esfuerzos efectivos y por tanto ese fac
tor de seguridad no coincide con los de anflisis de esfuerzos
totales, a menos que se haya alcanzado la falla. Un anflisis
de esfuerzos efectivos de acuerdo con Ladd (1971) es diffcil de
usar, prueba de ello es que existen pocos casos confiables en
que C', ¢' y U medidos han sido satisfactorios en terra-

plenes en suelos blandos.
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U
,PATIOS DEL
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CD. DE MEXICO
KAWASAKI
JAPON

LAGUNILLAS
VENEZUELA

SKABO,NORUEGA

"TMANGLERUD
NORUEGA

OTTANA
CANADA

TABLA 4.1

TARCILLA DE LA

SUELO

ARCILLA AZUL
DE BOSTON

.C.

]CD DE MEXICO

4
‘ARCILLAS N.C.
(CL y CH)

ARCILLA
(CH)

N.C.

A
(

RCILLA N.C.
(s) =

" ARCILLA SENSI-
TIVA((S) >100)

ARCILLA LEDA

COMPARACION DE DATOS
RIOS

METODOS

1
ARCILLA BLANDA
"eR"

PROFUNDI- ) '
5, (UU)/5L s (WU)/s (CV) TIPO DE MUESTRA

i DAD
i (m)

0 -6

29

20-45

10-16

6.5-10

17

r__;_______ ce
RELACION DE RESIS=- !

' TEMCIAS NO DRENA-
DAS

3 '

0.564 0.85
0.55 0.3
. .
0.64 0.74
-0.67 0.58
0.81 0.82
1.04 0.88
1.4 0.82
. ‘
1.0 0.95
IR
I o191 j o.98

SHELBY

PLSTON
7.62 cm (3")

SHELDY
T 12,7 cm (S$™)

SHELBY
7.62 cm (3")

SHELBY
7.1 cm (2.8")

PISTON MUESTREA
DOR N.G.I
{8 Rslmmygotes
PISTON MUESTREA
DOR N.G.I

PISTON -

BLOQUE

DE RESISTENCIA MO DRENADA OBTERIDOS DE VA-

- et -




SN S “
"RELACION DE RESIS- |
PERCIAS NO DRENA-

_ " DAS
: . . ' -
PROPUNDI - ) -
LOCALIZACION sULLo { DAD 8, (OS54 )'s (VU)/s (CU) Tie0 DE MUESTRAA
e G (w ; .
loLro pe mexzco[AREILLA MLANDA — o ¢ 0.54 0.85 SHELSY
e
e e . . . .
[PATIOS DEL ARCILLA AZUL © PISTON
MASSACHUSETTS |p STOX 29 0.5% 0.38
[INST.OF TECH. e 5 7.62 em (3%)
- T TTIARCILLA BE LA ! P ’ -
CD. DE MEXICO |on me mesrost . 0.64 0.7 SHELEY
¢ ) { 12.7 em (3"}
peee : . “ s .
RAVASAKT JARCTILLAS N.C. SHELAY
20-4% 0. 0.58
JAPON ¢ (CL y CH) 67 7.62 cm (3%)
LACUNILLAS  ARCILLA K.C, SHELEY
VENEZUELA (cn) 6 0.81 0.82 7.1 em (2.87)
A e e e e .o - .. . .
ANCILLA K.C. ns:os MUESTREA
SKABO,NORUEGA  ((5 i3 16-16 1.04 o.88 OR N.G,
e o L ) éi‘c én-éu..“f““
MANGLERUD ARCILLA SENSI- - 0.82 P1STON MUESTREA
NORUECA TIVAC(S) 2100y 513 . . DOR N.G,1
OTTANA . t.e 0.95 P1STON
ARCILLA LEDA 17 e
‘ CANADA ) ; | V.91 § 0.98 . BLOQUE

: TABLA 4.1 COMPARACION BE DATOS DE RESISTRWCIA XO DRENADA OBTENIDOS DE VA~
RIOS METODOS
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|co£yo de Mexico |ARCILLA BLANDA = g _ ¢ 0.54
e : .
[PAT10S DEL ARCILLA AZUL
MASSACHUSETIS |DE BOSTON 29 0.55
xnsr OF TECH. .C.
[ARCILLA DE LA Coo.64
—CD. DE MEXICO CD DE MEXICO b — .
e t . .
KAWASAKI ‘ARCILLAS N.C. )
Iapom ey cH) 20-45 0.67
LAGUNILLAS ARCILLA N.C.
VENEZUELA (cH) 6 0.81
ARCILLA §.C.
SKABO,NORUEGA (s) -5) 10-16 1.04
" MANGLERUD  ARCILLA SENSI- 6. 510 -
NORUEGA TIVA((S) >100) °* .
OTTAWA ;1.0
ARCILLA LEDA 17 —
CANADA | | 1.9
TABLA 4.1

R10S WETODOS

1

r—-—————— R .
RELACION Dl IBSIS;W

NO DRENA- '

t

0.85

0.95

0.98

? -

u(w)ISJM%u(UU)/su(w)n‘ro DE MUESTRA

SHELBY
P1STON
7.62 cm (%)

SHELBY
12,7 cm (S™)

SHELBY
7.62 cm (3™)

SHELBY
7.1 cm (2.8")
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CAPITULO S. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

5.1 Conclusiones

5.1.1 Suelos cohesivos

1. Resistencia al esfuerzo cortante. La resistencia al esfuer

zo cortante de los suelos cohesivos estf dada bsicamente por la
cohesibn.

En los diferentes tipos de ensaye "CD®, "CU”™ y "UU", la resisten
cia que presentan estos suelos se ve principalmente influenciada

por las caracteristicas del aparato de prueba; asf como -por los

siguientes factores:

a) Grado de saturacibn

De un anflisis comparativo entre resistencias de eapecimenes de
arcilla 100% saturados con parcialmente saturados en compresibn
triaxial, ambos ensayados a la misma presifn de confinamiento se

concluye lo siguiente:




1)

2)

3)

b)
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En ensayes "CD" los valores de ambas resistencias son pric

ﬁicanontc iguales.

En ensayes "CU" de especimenes parcialmente saturados si el
suelo tiende a aumentar de volumen, la resistencia decrece;
si de lo contrario la tendencia es de decremento de volumen,

la resistencia aumenta.

En ensayes "UU", la resistencia de suelos parcialmente satu
rados es menor gue la de suelos cien por ciento saturados,

pero (inicamente para valores de la presifn de confinamiento
que no sean lo suficientemente capaz de disolver en el agua,

la totalidad de las burbujas de aire contenidas en el espé-

cimen.

Grado _de alteracifn de la muestra

Si la alteracifin es tefricamente nula, la relacifn que guardan

entre s las resistencias "CD", "CU" y "UU" de suelos ensayados

en compresifn triaxial es la siguiente:

1)

2)

Ensayes efectuados a presiones de confinamiento iquales a la
presi8n de preconsolidacibn, muestran que la resistencia
"CD" es mayor que las resistencias "CU" y "UU" y que a su

vez estas dos filtimas, son précticamente iguales entre st.

Ensayes a presiones de confinamiento mayores que la presibn
de preconsolidacibfn, muestran que la resistencia "CD" es ma

yor que la "CU" y &sta mayor que la "uu".
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3) Ensayes a presiones de confinamiento mucho nénozes que la
presibn de preconsolidacifn, muestran que la resistencia "UU"

es mayor que la "CU" y &sta mayor que la "CD".

En suelos alterados, se considera que el efecto de la alteracién
en ensayes de compresifn triaxial "CD" es pricticamente despre-
ciable; sin embargo, en ensayes "CU" en arcillas sensitivas la
resistencia del suelo aumenta y, por tanto, esta resistencia
ser§ mayor que la de muestras inalteradas; finalmente en ensayes
“UU" la resistencia disminuye en una cantidad constante para
todas las presiones de confinamiento, con respecto a la resisten

cia’de muestras inalteradas.

c) Velocidad de deformacifn

La variaci6n de la velocidad de deformacién, para tiempos gran-
des de falla puede afectar la resistencia de los suelos ensaya-
dos en compresifn triaxial; asf como a la resistencia de arcillas

y pizarras saturadas ensayadas en éompresibn simple.

d) Tiempo de duracifn de un ensaye

El tiempo de duracifn de un ensaye puede ocasionar cambios en la
resistencia pues podrfa pasarse de una condicién de dreﬁaje a
otra. La duracifn dependeri del coeficiente de consolidacibn o
de dilatacibn del suelo, asf como también de la longitud de las

trayectorias de drenaje.
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e) Tiempo de consolidacibn

La duracifn del tiempo de connolidngian puede afectar la resis
tencia en ensayes "CU" ya que para tiempos grandes podrfa alcan
zarse la consolidaci6n secundaria, 1o cual podrfa originar aumen .

to en la resistencia.

f) Contenido de agua inicial

El incremento o disminucién del contenido de agua inicial afec
tarf inversamente la resistencia de los suelos; es decir, si el
contenido de agua inicial aumenta, la resistencia decrece y si

el contenido de agqua inicial decrece, la resistencia aumenta.

g) Cconsolidacifn no hidrost&tica

En ensayes "CU" de laboratorio la resistencia puede variar vya
que la consolidacién en campo es no hidrostitica y en un estrato
cualquiera de suelo los esfuerzos efectivos sobre una partfcula

pueden ser diferentes, tanto en direccién vertical como horizon

tal.

h) Vvariacién del esfuerzo principal intermedio (¢,)

La variacifn de (0,) entre sus valores limites (o,) vy {(s,) puede
afectar la resistencia al alterar la relacién existente entre el
esfuerzo cortante y el esfuerzo normal efectivo en ensayes CD o
CU; asf como también en ensayes “CU" y "UU" puede afectar la ge

neracidn de presibn de poro durante ia aplicacién del esfuerzo

desviador.
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2., Comportamiento esfuerzo~-deformacifén

En cuanto al comportamiento esfuerzo-deformacifn de los suelos
cohesivos, los elementos que mis influyen son: la mineralogfa,
la forma de los granos, la orientacibn y distribucibén de las par
. tfculas dentro de la masa de suelo, asf como el estado inicial

y el método de carga.

5.1.2 Suelos no cohesivos

En los Buelos no cohesivos la resistencia es debida bfsicamente
a la oposicifn que ofrecen los granos a rodar o deslizar uno

sobre otro.

La resistencia aumenta con incremento de la compacidad relativa,

con 1la angqulosidad de los granos y con la no uniformidad de los

suelos.

El comportamiento esfuerzo-deformacifin de estos suelos es deter
minado b&sicamente por el tamafio y forma de los granos, orienta
cibn y distribucién de las partfculas dentro de la masa del sue

lo, estado inicial y método de carga.

5.2 Recomendaciones

5.2.1 Suelos cohesivos

En el campo experimental para obtener mediciones confiables acer
ca de las caracterfsticas de resistencia-esfuerzo-deformacién se

deben cumplir dos requisitos b&sicos: 1) Que las muestras con-
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serven las propiedades que tenfan in situ y 2) Que los ensayes

dupliquen las condiciones gque ocurrieron in situ.

Las mediciones anteriores se pueden obtener mediante tres tipos

" de anBlisis de estabilidad.

Suelos 1003 saturados

1) ApSlisis de estabilidad para el caso de resistencia "CDY

- ————— - -

Este anflisis emplea el uso de ensayes "CD" y "CU" con medicio-

nes de presifn de poro.

Para ensayes "CD" es apropiado el uso de la cfmara triaxial. Res
pecto al uso de ensayes "CU" se han detectado dos problemas aso
ciados gque son: a) errores en las mediciones de presifn de poro
Y b) no existe un criterio definido para elegir la envolvente
dc‘talla apropiada.

2) Anflisis de estabilidad para el casg de resistencia Tuul

Para este anflisis se cuenta también con dos métodos, el primero
utiliza los ensayes del tipo "UU" y el segundo los ensayes del

tipo "Cu".

Los ensayes del tipo "UU" pueden dividirse en pruebas de campo

y de laboratorio.

En las pruebas de campo se recomienda el uso de la veleta de cam
po, el cono de penetracifn y presifmetros; pero se preferird la
veleta de campo aunque los valores obtenidos se sugiere sean uti

lizados finicamente como valores Indice.
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Para las mediciones de laboratorioc se puede contar con pruebas
de ccmpreiiﬁn simple, veleta de laboratorio 'y aparato de corte
directo, preﬂriéndo-e el uso de las dos pzinern por ptoporcio

nar resultados més confiables.

En cuanto a los ensayes del tipo "CU", estos se deberfan limitar
a pruebas de laboratorio con los aparatos de compresifn triaxial

y de corte directo.

Los resultados obtenidos son poco confiables ya que pueden subes

timar o sobreestimar los valores de la resistencia.

3) " Anflisis de estabilidad para determipar la resistencia ICUI

Este- anflisis puede hacerse en funcién de esfuerzos totales o de
esfuerzos efectivos. Los resultados obtenidos en funcifn de es
fuerzos totales deben usarse con reservas ya que astfn sujetos

a serios errores; sin embargo, los anflisis en funcifn de esfuer
208 efectivos pueden resultar confiables siempre y cuando los va

lores de la presidn de poro se conozcan con bastante aproxima-
cibn.

Para finalizar se hace &nfasis, en que los par&metros de resis-
tencia-esfuerzo-deformacifn aqul presentados, deben usarse con
reservas en la aplicacibn de problemas pricticos; ya que preten

der hacer uso indiscriminado de ellos podrfa resultar peligroso.



 CAPITULO 6.

Cy™D¢ /Dy
ext

int

i0

DGO

NOMENCLATURA

Srea inicial
Srea corregida

parfmetros de Skempton
cohesifn aparente
cohesifn real

compacidad relativa

coeficiente de uniformidad

difmetro exterior

difmetro interior

el 10% en peso de los granos son mis £inos que D,,
el 60% en pesc de los granosg son m&s finos que D,

relacifn de vaclos de especimenes anisotr8picamente

consolidados

relacibn de vaclios de consolidacién
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€crit

relacién de vactos critica

relaci6n de vacfos Gltima para el espScimen inicial)
mente compacto

relaciSn de vacfos inicial

relacién de vacfos Gltima para el espécimen inicial
mente suelto :

relacifn de vacios mfxima
relacién de vacfos minima
relacifn de vacfos natural

prueba de veleta de campo

grado de saturacifn

altura inicial

;lpuot de especimenes anisotr8picamente consolida
os :

tndice de plasticidad
coeficiente de presibn de tierras en reposo

1fmite lfquido
lf{mite pléstico

diagrama para representar trayectorias de esfuerzo
donde p=(0,+0,)/2, q=(0,~0,)/2

resistencia a la compresifin no confinada en estado
remoldeado

resistencia a la compresibn no confinada en estado
inalterado

resistencia al cortante

resistencia al cortante drenada

resistencia al cortante no drenada
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s,
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nnlit.ividad E

sensitividad drenada
sensitividad no drenada
densidad de s8lidos

presifn de poro

contrapresifn
presifn de poro final

contenido de agua de upecfnenes Anilotz&pic-enée
consolidados :

contenido de agua final
contenido de agua inicial
contenido de agua natural

profundidad

fngulo entre el plano de falla y el plano principal
mayor

&ngulo de inclinacifén de una tangente a la envolven

te de resistencias y su punto de tangencia con el
correspondiente circulo de resistencias

deformacifn axial

deformacibn angular

&ngulo de friccién interna dado en términos de es-
fuerzos totales

&ngulo de friccibn interna dado en términos de es-~
fuerzos efectivos

dismetro de muestras de 3.6 cm (1.5")

esfuerzos normales al plano de falla, total y efec-
tivo respectivamente

esfuerzo principal mayor
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esfuerzo principal intermedio

esfﬁozzo principa‘lv menor

presibn o esfuerzo de confinamiento hidrost&tico
presifn de confinamiento critica

esfuerzo efectivo principal mayor

esfuerzo efectivo principal menor

presifn efectiva de consolidacién o isotrSpica

presibn efectiva de preconsolidacifn o carga de pre
consolidacifén en el punto, de acuerdo a la letra
usada como subindice, para este caso "a"

esfuerzo efectivo normal sobre el plano horizontal

esfuerzo efectivo normal sobre el plano horizontal
de especimenes anisotrSpicamente consolidados

esfuerzo neto de sobrecarga

esfuerzo cortante

esfuerzo cortante sobre el plano horizontal
esfuerzo cortante en el punto pico

esfuerzo cortante en el punto en que se alcanza el
estado establecido de deformacibn



CAPITULO 7. BIBLIOGRAFIA ¥ REPERENCIAS

1.

Bishop, A.W. (1966)

The Strength of Soils as Engineering Materials
Geotechnique, Vol XVI, febrero

Bishop, A.W. y Henckel, D.J. (1957) )
The Measurement of Soil Properties in the Triaxial Test

Bjerrum Laurits (1950-1951)

Fundamental Considerations on the Shear Strength of Soils
Geotechnique, Vol II

Hirschfeld, Ronald C (1963)

Stress Deformation and Strength Characteristics of Soils
Harvard University, abril

Jiménez, J.A. y Justo Alpafies J.L. (1972)
Geotecnia y Cimientos 1

Propiedades de los Cimientos y de las Rocas, Ed Rueda,Madrid

Jufrez, B.E. y Rico, R.A. (1963)
Mecdnica de Suelos Tomo I
Ed Limusa, Mé&xico

Ladd, Charles C (1971)

Strength Parameters and Stress-Strain Behavior of Saturated
Clays

M.I.T., agosto-septiembre

Lambe, T.W. and Whitman, R.V. (1972)
Mec&nica de Suelos
£d Limusa, México



10.

11.

12.

.- 140 -

Lee, Kenneth y Seed, H. Bolton (1967)
Drained Strength Characteristics of Sands
ASCE, SM6, noviembre

Poulos, Steve J. (1971)
The Stress-Strain Curves of Soils
Junio

Seed, H. Bolton y Lee, Kenneth L. (1967)

Undrained Strength Characteristics of Cohesionless Soils
ASCE, SM6, noviembre

Skempton, A.W. y Bishop, A.W. (1950)
The Measurement of the Shear Strength of Soils
Geotechnique, Vol II, junio




REFERENCIAS

1.

8.

Bjerrum, L. y Landva, A. (1966)
Direct Simple-Shear Tests on a Norwegian Quick Clay
Geotechnique, Vol 16, No. 1, pp 1-20

Bjerrum, L., Simons, N. y Torblaa, I. (1958)

The Effect of Time on the Shear Strength of a Soft Marine
Clay

Proc. Brussels Conference on Earth Pressure, Vol i, pp 148~

158. (Measurement of Pore-Pressure Build Up with Time During
Undrained Loading)

Bishop, A.W., Webb, D.L. y Skinner, A.E. (1965)

Triaxial Tests on Scoil at Elevated Cell Pressures

Proc. 6th Interntl. Conf. on Soil Mechanics and Foundation
Engineering, Vol 1, pp 170-174

Bennett, C.B. y Mechan, J.G. (1953)

The Use of the Vane Borer on the Foundation Investigation
of the Sand-Point Fill

Proc. Highway Research Board, Vol 32, pp 486

Cadling, L. y Odenstad, S. (1950)

The Vane Borer: An Apparatus for Determinning the Shear
Strength of Clay Soils Directly in the Ground

Proc. Royal Swedish Geotechnical Institute, No.2, Stockholm

Casagrande, A. y Hirschfeld, R.C. (1962)

Second Progress Report on Investigation of Stress-Deformation
and Strength Characteristics of Compacted Clays

Harvard Soil Mechanics Series No. 65, Cambridge, pp 1-39

Casagrande, A. y Poulos, S.J. (1964)

Four Report on Investigation of Stress-Deformation and Strength
Characteristics of Compacted Clays

Harvard Soil Mcchanics Series No. 74, Cambridge, pp 1-82

Casagrande, A. Yy Rivard, P.J. (1959)

Strength of Highly Plastic Clays

Publication No. 31, Norweglan Geotechnical Institute, Oslo
(Effect of Time of Loadings on Drained Strength.)

Casagrande, A. y Wilson, S.D. (1949)

Final Report to U.S. Watterways Experiment Station on Inves
tigation of Effect of Long-Time Loading on the Strength of
Clays and Shales at Constant Water Content

Harvard University, p 77



10.

11.

12,

13.

4.

15.

16.

17.

18.

19.

- 142 -

Crawford, C.B. (1959)

The Influence of Rate of Strain on Effective Strenos in
Sensitive Clays

Paper on Soils: 1959 Meetings, Spec. Tech. Publ. No. 254,
Am. Soc. for Testing and Materials, Philadelphia, pp 36-48

(Measurement of Pore-Pressure Buil.d-Up with Time During
Undrained Loading)

castro, G. (1969)

Liquefaction of Sands

Harvard Soil Mechanics Series No. 81, Harvard University,
Cambridge, pp 1-112 (Ph.D. Tesis)

puncan, J.M. y Dunlop, P. (1968)
The Significancia of Cap and Base Restraint
ASCE, JSMFD, Vol 94, SM1, pp 221-290

Duncan, J.M. y Seed, H.B. (1967)
Corrections for Strength Test Data
ASCE, JSMFD, Vol 93, SMS, pp 121-138

Gibbs, H.J. (1956)

An Apparatus and Method of Vane Shear Testing of Soils
Symposiuwmn on Vane Shear Testing of Soils, ASTM, Special
Technical Publication 193

Gibson, R.E. y Henckel, D.J. (1954)
Influence of Duration of Tests at Constant Rate of Strain
on Measured Drainhed Strength

Geotechnique Vol 4, pp 6-18 (Effect of Time of Loading on
Drained Strength)

Golder, H.Q. y Skempton, A.W. (1948)

The Angle of Shearing Resistance in Cohesive Soils for Test
at Constant Water Content

Proc. Second ICSMFE, Rotterdam, Vol 1, pp 185-192 (Independence

of Shear Strength and Confining Pressure for Saturated Intact
Soils)

Jurgenson, L. (1934)
The Shearing Resistance of Soils
Journal, Boston Soc. Civ. Engrs., 21: 242-275

Ladd, C.C. (1965)

Stress-Strain Behavior of Anisotropically Consolidated Clays
During Undrained Shear

Proc. 6th Interntl. Conf. on Soil Mechanics and Foundation
Engineering, Vol I, pp 282-286

Lagatta, D.P. (1970)

Residual Strength of Clays and Clay-Shales by Rotation Shear
Tests

Ph.D. Thesis, Harvard University, Cambridge



20.

21.

22.

23.

4.

25.

26,

27.

28,

29.

30.

31.

- 143 =

Lambe, T.W. (1953)
The Structure of Inorganic Soil )
Proc. ASCE, Vol 79, Separate No. 315, pp 1~49

Landva, A. (1962)
An Experimental Investigation of the Shear Strength of Nor
mally Consolidated Clays

Norwegian Geotechnical Institute, Internal Reports F.175
Series

Lowe, J. y Karafiath, L. (1960)

Effect of Anisotropic Consolidation on the Undrained Shear
Strength of Compacted Clays

Shear Conf., ASCE, Boulder, Colarado, pp 837-858. (Special
Attention to Applications in Design of Slopes of Dama)

Marsal, R.J. (1967)
Bshavior of Granular Soils

Pan-American Soils Course, Universidad Cat8lica Andrés Bello,
Caracas, pp 1-229

Mello de, V.F.B. (1969)

Poundations of Buildings in Clay

State of the Art Report

Proc. 7th ICSMFE, México, State of the Art Volume, pp 49-136

Menard, L. (1963)

Calcul de la Force Portance Des Fondations Sur la Base des
Resultats des Essais Pressiometriques

Sols-Soils, Vol 2, No. 4, p 9

Olson, R.E. (1963)
Shear Strength Properties of Sodium Illite
ASCE, JSMFD, Vol 89, No. SM1, pp 183-208

Clson, R.E. y Campbell, L.M. (1967)
Bushing Friction in Triaxial Shear Testing
ASTM Materials Research and Standards, Vol 7, No. 2, pp 45-52

Pérez Guerra, G. (1969)
Panel Discussion, Main Session 2
Proc. 7th ICSMFE, Mé&xico, Vol 3, pp 219-224

Roscoe, K.H., Schofield, A.N. y Wroth, C.P. (1959)
Correspondence, Geotechnique, Vol 9, June, pp 72-83

Rowe, P.W. y Barden, L. (1964)
Importance of Free Ends in Triaxial Testing
ASCE, JSMFD, Vol 90, No. SM1, January, pp 167-179%

Skempton, A.W. (1948)

Vane Tests in the Alluvial Plane of the River Forth near
Grangemouth

Geotechnique, Vol 1, No. 2, pp 111-124



32.

33.

34.

35.

36.

Skempton, A.W. (1964)
Long-Term Stability of Clays Slopes
4th Rankine Lecture, Geotechnique 14, No. 2, pp 77-102

Skinner, A.E. (1970)
Letter Dated June 9, 1970, Containing Original pata Used to
Prepare fig 3.30

Taylor, D.H. (1943)
MIT Triaxial Report No. 9

Taylor, D.W. y Stevens, S.F. (1953)

Research on Shearing Characteristics of clayss Effect of
Preshear Consolidation and Rebound Pressures

MIT, (Effect of Time of Consolidntion on the Consolidated-
Undrained Strength.)

wWhitman, R.V., Richardson, A.M. y Healy, K.A. (1961)
Time-Lags in Pore Pressure Measurements
Proc. 5th Interntl. Conf. Soil Mech. and Foundation Engr.,

, Paris, Vol 1, pp 407-411

37.

Wissa, A.E.Z. y Ladd, C.C. (1965)

Shear Strength Generation in Stabilized Soils

MIT Research Report R65-17 (Soils Publication No. 173) to
U.S. Waterways Experiment Station, Cambridge, Mass, June,
pp 1-290



	Portada
	Contenido
	Prólogo
	Capítulo 1. Introducción
	Capítulo 2. Breve Descripción del Equipo y Tipos de Ensayes Utilizados en la Medición de Parámetros
	Capítulo 3. Presentación e Interpretación de los Resultados en Distintos Tipos de Ensaye
	Capítulo 4. Conocimientos Básicos para Fundamentar el Criterio de Ensaye en Cuento al uso de los Parámetros del Suelo a Obras de Ingeniería Civil
	Capítulo 5. Conclusiones y Recomendaciones
	Capítulo 6. Nomeclatura
	Capítulo 7. Bibliografía y Referencias



