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PROLOGO 

No ob•tante que loa problemas en cuanto al comportamiento de 

lo• •uelo• •e remontan a tieapos pasados muy lejanos, se debi6 

esperar ha•ta el año 1773 en que por primera vea, Mohr Coulomb 

intento el estudio de tale• problemas. Aunque las investigaci~ 

nea se continuaron, aGn pa•aron muchos años hasta que en el año 

1925 el doctor ~arl von Terzaghi en su libro de mec4nica de su~ 

loa ~f1tdbau111echa11.C:fi. o~ Bodertphy~.C:fi.atüche.Jt GJtundlage.", por pr!. 

mera vez aplic6 a lo• suelos, el principio de los esfuerios 

efectivos, iniciando a1! el primer estudio realista para medir 

las propiedades del suelo de una manera racional. 



CAPITULO 1. INTRODUCCION 

El pri .. r pallO dado en el desarrollo de esta te•i•• fue def i­

nir clara .. nte el t ... a tratar, el cual ver•ara en torno a la 

forma de medir la• caractertsticaa de e1fuerzo-deformaci6n-re­

si1tencia de loa aueloa coneaivoa y granulare•, y en donde a 

tales mediciones se lea conoce con el nOlllbre de parlmetroa. 

A continuaci~n. tomando en cuenta que existen innumerables tr~ 

tadoa que abordan el estudio de estos par&metros, se decidi6 

recopilar datos de algunos investigadores que estando a la va~ 

guardia respecto a esos conocimientos, no se apartan de loa po~ 

tulados cl&sicos de la mec&nica de suelos. 

Lo aqut expuesto se expresa en forma sintetizada, tratando de 

hacerlo de manera clara y sencilla, sin recurrir a terminolo­

g1a de uso no común o a expresiones matem&ticas complicadas, 

aunque st tal vez, abusando un poco de figuras ilustrativas. 
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Deseando pues, loqrar mayor claridad en la expos1c16n del tema,· 

la tesis se desarrolla bajo el siquiente orden: en este captt~ 

lo 1, se hace un brevlaimo COlllentario acerca de las dificulta­

des que se tuvieron que vencer, ast eomo del contenido y obje­

tivo• de este trabajo¡ en el capitulo 2, se describen alguno• 

aparatos de prueba de uso m&a comGn en la determinaci6n de los 

parhietros en cueati6n1 ast como los procedimientos usados para 

109rar sus mediciones¡ en el capitulo 3, se presenta la teorta 

respecto a las caractertsticas de esfuerio-deformaci6n-resiate~ 

cia, incluyendo definiciones de la terminologia usada¡ ast co1111> 

loe resultados obtenidos de diferentes suelos sometidos a ea­

fuerao cortante bajo diferentes tipos de ensaye¡ en el capitulo 

4, se proponen criterios a seguir para hacer un uso racional 

de loa factores de sequridad, obtenidos mediante anllisia de 

estabilidad¡ en el capitulo S, se hacen conclusiones y recome!l 

dacionea¡ en el capitulo 6, se lista la nomenclatura usada y 

finalmente en el capitulo 7, se relaciona la bibliografla que 

sirv16 de consulta¡ ast como las referencias cuyos autores se 

citan a travEs de la tesis. 

1. 2 Obj e.t.ivol> 

Esta tesis adem&s de ser parte de los requisitos para obtener 

el titulo de Ingeniero Civil, pretende principalmente servir 

de gula a estudiantes y profesionistas a nivel de licenciatura, 

para que sin menoscabo de tiempo y energtas, dispongan de un 

trabajo que a manera de resumen contenga los conocimientos ac-
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tualizadca mls sobresalientes, sobre esfuerzo-defcrmaci6n-reai!. 

tencia de loa suelos. 

Tambi6n estl dirigida a aquello• inqenieros civiles (no eapeci!. 

liaadoa), que ae dedican a la soluci6n de problemas pr&cticos 

de mec&nica de suelos, para que airvi6ndose de estos conocimie!!. 

toa, sus decisiones sean un poco mAs racionales. 

En general estl diriqida a todos aqu~llos que quieran introdu­

cirse, ampliar o reforzar sus conocimientos en este campo. 

Por 6ltirno, se espera que el tema resulte de interla· a quienes 

lo consulten. 



CAPITULO 2. BREVE DESCRIPCION DEL EQUIPO Y TIPOS DE ENSAYES 

UTILIZADOS EN JA MIDICION DE PARAMETROS 

La de1cripci6n de este aparato se hara de la manera siguiente: 

1. c•mara triaxial para muestras de 11uelo de "4>"= 3.6 cm (1 1/2") 

de dilmetro 

a) Base y tapa 

b) Cilindro de confinamiento 

c) Vbta90 de carga 

d) Cabeza de carga 

2. Caracterhticas del aparato para control de la presi6n de 

confina111iento de la cllmara 

a) oepesito de agua y aire comprimido 

bl VAsta90 de carga 



3. caracter1aticaa del aparato para medir prea1onea de poro 

4. Caracter!et1caa del aparato para medir cambioa de volumen 

a) En prueba• drenadas 

b) Basada• en medici6n directa de la deformaci6n 

S. Caracterlaticaa del aiatema de carga 

6. U•o de drenaje lateral 

l. c•aara triasial para •uestras de suelo de diiaetro 

••• = 3.6 cm (1 112•¡, fig 2.1 

Las dilllenaiones de las muestras aceptadas como eatAndar aon: 

di&metro 3.6 cm ll 1/2") y altura 7.2 cm (3"). 

Ca~ae~e~t•~ica4 de la memb~ª"ª· La muestra ea encerrada en una 

1118mbraDa delgada de l&tex de 12.7 cm a 15.2 cm (S"-6") de lon­

gitud, con un espesor de aproximadamente o.JO 11111 (O.Ol"l o me­

nor para pruebas especiales en arcillas blandas. La membrana 

deberl aplicar a la muestra un confinamiento mlnimo y a la vez 

proporcionar una barrera segura a la filtraci6n. 

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 dilmetro se usa un anillo de hule de 

3.2 cm (l 1/4") de dilmetro interior no distendido. En cada 

extremo es suficiente un anillo si las superficies est4n lim­

pias y la membrana ajustada; pero es aconsejable utilizar dos 

anillos particularmente en pruebas de larga duraci6n. 
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Para la conservaci6n de las membranas deber&n almacenarse espo! 

voreadas con talco en lugares secos y oscuros. Las membranas 

tienden a endurecerse con el paso del tieinpo, por lo que cuando 

esto suceda se deber&n dea·echar. 

En pruebas de larga duraci6n la per111eabilidad de la membrana es 

de importancia, pues aunque su influencia es pequeña en la med! 

ci6n correcta del estado de esfuerzo efectivo en la muestra¡ 

sin embargo, loa resultados acerca de las características cam­

bio de volumen-presi6n de poro son dudosos. La permeabilidad 

de la membrana al aire es varias veces mayor que al agua. Por 

esta raz6n deber& usarse en la c!mara agua que no contenga aire 

en pruebas cuya duraci6n sea mayor de media hora. 

La membrana absorber& agua y se ablandara durante inmersi6n pr~ 

longada, por lo que ser&n necesarias precauciones especiales 

cuando las pruebas duren más de dos semanas, ast como el uso de 

dos membranas si la presi6n de la c&mara es alta. 

Las dimensiones de la c4mara de confinamiento est4n diseñadas 

con el prop6sito 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 ba4 e consta de tres conexiones que son: 

1. La conexidn para llenar la c&mara con el fluido, que usual 

mente es agua y a trav~s de la cual se aplica la presi6n 
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de confinamiento a la muestra. Asf tainbifn esta conexidn 

sirve para evacuar el agua de la c&mara al final del ensaye. 

2. La conexi6n con el pedestal de la muestra, que sirve como 

drenaje en pruebas drenadas y para medici6n de la presi6n 

de poro en pruebas no drenadas. TambiAn es comdn usar esta 

conexi6n para aplicar contrapresi6n o para saturar la mue!. 

tra. 

Para condiciones en que no se requiere medir la presi6n de 

poro se cerrara la v&lvula respectiva y se usar& una supe!:_ 

ficie ciega en lugar de la piedra porosa. 

3. Conexi6n para drenaje de la cabeza de la muestra. Esta C.2, 

nexi6n es usada para saturar la muestra, o en una prueba de 

'disipac16n de presi6n de poro, cuando el coeficiente de con 

solidaci6n esta determinado, por la medici6n de la velocidad 

de decremento de la presi6n de poro en la base de la mues­

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

la ~apa cuenta con una v&lvula de purga y una gracera y en su 

centro se encuentra el buje a travAs del cual se desliza el vS~ 

tago de carga. 

b) Cilindro de confinamiento 

Se usa un ciU.ndro de material transparente (acrílico) el cual. 

facilita el montaje de la muestra y permite observar el modo 

de falla; as1 como tambiAn las deformaciones. El cilindro de 

lucita es de aproximadamente 10.16 cm (4") de di&metro exterior, 



••P••or de •u pared 6 .4 .- (1/4•) , 17. 78 cm (7") de longitud y 

norinalmente puede •oportar presiones ha•ta de s.o kg/cm2 (71 

lb/pulg 2 1. 

c) V&•t•go de carga 

Normalmente el v&stago de carga es de acero inoxidable de 1.27 

cm (1/2") de diSmetro y entre aste y el buje ubicado en el ce!!_ 

tro de la tapa del cilindro de lucita existe una holgura de apr~ 

ximadamente 0.00762 - (0.0003•). 

Respecto a la filtracidn, 4sta es controlada en pruebas de co~ 

ta duraci~n (aproximadamente media hora), mediante la aplica­

ci6n al v&stago inmediatamente ante• del ensaye de una peltcula 

de gra•a delgada o aceite. Para pruebas de larga duracidn, la 

c&mara e• llenada con agua haata 1.27 cm (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 filtracidn a cant! 

dades despreciables una vez que ha pasado el v4stago. 

dl Cabeza de carga 

La carga del v4stago es transmitida a la muestra mediante varios 

tipos de cabezas de carga, fig 2.2 , 

Para muestras no drenadas podrta usarse un disco de lucita de 

J,6 cm (1 1/2") de di4metro, figura 2.2a, cuyo centro (caras~ 

perior) tiene forma de cono en donde descansa un bal!n de acero 

inoxidable y en el que a su vez se apoya la base cdnica del v&! 

tago. El dispositivo anterior garantiza que la carga est4 cen-



tracia y permite alguna libertad de movilllentoa a la .parte •UP!. 

rior de la 11111eatra durante la prueba, La carencia de alinea• 

llliento axial sera corregida autom&ticamente en la• primeras et!. 

paa de carga, por la acci6n de la forma c:6nica del vastago. 

Esto tal vez conducir& a un inicio incierto de la curva esfuer­

ao deformacidn bajo cargas pequeñas. Cuando las caracter1sticas 

de deformacidn son de importancia se usa la mitad de un bal1n 

de acero inoxidable y un v4stago con extremo liso, figura 2.2b. 

Se deberan tener mayores cuidados en este caso ya que deben af ! 

narse las terlllinales de la muestra, adem&s de centrarla, ya que 

cualquier carencia de alineamiento inicial persistir& a trav's 

de la prueba. 

En pruebas consolidadas-drenadas •en• o consolidadas-no drena­

das •cu•, los cambios de volwnen que se presentan en la primera 

etapa de la prueba podr!an conducir a una carencia de alineamie!!. 

to en muestras que no son de compresibilidad completamente uni 

forme. Esto podría evitarse mediante el uso de la cabeza de 

carga de la figura 2.2c. La proyecci6n tubular arriba de la C!. 

beza de carga, es un acceso deslizante holgado en el v4stago y 

sirve como gu!a durante la consolidaci6n. Antes la c4mara es 

ensamblada tal que el extremo inferior del v4stago (l!nea pun­

teada), se proyectara hacia abajo dentro de esta gula sin hacer 

contacto con el bal!n. El alineamiento es entonces mantenido 

segan la muestra aumente de longitud bajo la acci6n de la pre­

si6n confinante. Para aplicar la carga axial el extremo del 

v~stago es llevado a que haga contacto con el bal1n de la man~ 



ra uaual. La fuerza de fricci6n sobre esta gufa es generalmen• 

te pequeña. 

Un lllAtodo conveniente de medici6n de la deformaci6n axial dura!l 

te la etapa inicial de con•olidH:i6n consiste en utilizar un 

vernier telesc6pico afocado sobre el extrem visib1e del baUn 

(este dtodo es limitado a pruebas de invest.igaci6n> • 

2. Características del aparato para control de la presi6n de 

confinamiento 

En los trea tipos ml• coaunea de prueba de coinpresi6n triaxial 

(CD, cu, UU), la pres:l.6n de la ca.ara es mantenida constante d!!, 

rante la prueba. La duraci6n de una prueba de compresi6n no dr~ 

nada e• de aproximadamente 10 minutos y si se requiere 1118dici6n 

de la presi6n de poro entonce• la duraci6n total de la prueba 

sera de 1 a e horas, dependiendo del tipo de suelo y de la pre­

cisi6n deseada. 

La etapa de consolidaci6n de una prueba conso1idada-drenada o 

consolidada no drenada puede durar hasta tres dlas en un suelo 

de baja permeabilidad. 

La conservaci6n con suficiente aproximaci6n de la presi6n confi 

nante constante por periodos largos de tiempo se puede lograr 

mediante• 

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

Consiste de un compresor que abastece de aire comprimido a una 

tuberta, quien a su vez en el extremo se conecta a un regulador 



de preai6n donde se reg~la a la preai6n deseada, de eate regul~ 

dor aalen 2 tubertaa, una de ellas ae conecta a una de las 2 r~ 

mas de una tuberta en forma de u que contiene mercurio (el 

deaplazamiento vertical del mercurio dentro de la tuberta propo!: 

ciona preciai6n en la lectura) i ~ientras que la otra tuberta que 

conduce el aire comprimido, termina en un vaso pequeño que con­

tiene agua, quien a trav~s de una v&lvula que se ubica en su pa~ 

te inferior, pasa la pres16n a la conex16n que da a la c41!Mlra de 

confinamiento, la cual ha sido previamente llenada con a9ua. 

b) V4atago de carga 

Conaiste en un pequeño acumulador hidr!ulico en el que se aplica 

una carqa muerta al v&staqo, usado como p1at6n para mantener la 

presi6n conatante. LA fricci6n, filtraci6n y la capacidad vol~ 

inltrica limitada, son las principales dificultades. 

3. Características del aparato para medir presionee de poro 

Los m~todoe econemicos de medicien de pres16n de poro en labor! 

torio son el uso de: man6metro de mercurio o medidor de presi6n 

del tipo Bourdon, los cuales no pueden utilizarse directamente 

en la medición de presi6n de poro de una muestra ·de suelo, deb! 

do a que el volumen de a9ua contenido en los poros del suelo 

tendr1an que salir de la muestra para ocasionar que el equipo 

lo registre. 

Este flujo de agua de poro tiene dos resultados indeseables: 



a) Modifica la magnitud de la presi6n de poro existente en el 

espAc:Unen de prueba (ocasionando que el aparato no CWllpla con el 

prop6sito para el que fue diseñado). Esto es particularmente 

i111portante en suelos de baja compresibilidad. 

b) En suelos de baja permeabilidad el flujo de agua de poro co~ 

duce a un retraso serio en el logro de la lectura establecida 

en el man&netro. 

Dichas dificultades pueden evitarse totalmente mediante el uso 

del Matodo de Desplazamiento Nulo para medici6n de presi6n de 

poro, figura 2.4. 

En el M6todo de Desplazamiento Nulo de medici6n de presi6n de 

poro, la conexi6n en la base de la c4mara triaxial está comuni­

cada mediante una v4lvula •a• a una rama "b" de un tubo u de 

vidrio de dilllnetro pequeño, con otro tubo lleno de agua, A la 

otra rama "c" está conectado un medidor de presi6n "d" 'J un pe­

queño cilindro "e" lleno de agua, del que puede desplazarse el 

agua por medio de un pequeño pist6n controlado mediante un ter 

nillo. La parte m4s baja del tubo U está llena de mercurio 

el cual puede nivelarse antes de una prueba abriendo la v&lvula 

"f", que permanece cerrada durante la medici6n de presión de 

poro. 

Un incremento de la presi6n de poro en la muestra tended a ab:!_ 

tir el mercurio en la rama "b" del tubo U : pero puede ser in­

mediatamente balanceado ajustando el pist6n del cilindro "e" 

para incrementar la presi6n de la rama "c" por una cantidad 



igual, que ea registrada en el medidor de presi6n •d•. El Gni-. 

co flujo de agua de poro que puede ocurrir resulta de la defor­

maci6n eltetica del tubo que conecta la c4mara a la rama "b", 

que es despreciable para la mayoría de propdaitoe pr4cticoe, o 

de la compresi6n de las burbujas de aire inadvertidamente atra-

padaa en el sistema entre 1a base de la muestra y la superficie 

del mercurio en la rama "b•. 

Las burbujas de aire son de hecho el pr.incipal riesgo en las m! 

dicionee exactas de preei6n de poro. Para facilitar eu elimin! 

ci6n del sistema y evitar e1 problema de alineamiento en el tu­

bo u , fate fue reemplazado por una secci6n simple recta de t~ 

bo capilar de cristal, yaciendo dentro de un pequeño dep6sito 

de 111ercurio el cual es llamado Indicador de Desplazamiento Nulo 

Modificado de medici6n de presi6n de poro, figura 2.5. 

4. Caract~rísticas del aparato para me<liT ~ambios de volumen 

un cambio en la presi6n con~inante 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 prtcticamente 

despreciable, debido a la baja compresibilidad del agua 

0,24 x l0-6 kg/cm2 (3.40 x 10-6 lb/pulg 2 ) y del material que fo~ 

ma las partículas del suelo 0.07 x 10-7 a 0.14 x 10- 7 kg/cm 2 

(l x 10-7 a 2 x 10-7 lb/pulg 2 ), 



En el caso 4e ensayes no drenados sobre muestras parcialmente 

saturadas y en el de ensayes drenados, al ocurren cambios de v2 

l11118n. En suelos parcialmente saturados un cambio de volumen 

ocurre debido a la compresibilidad y solubilidad en el agua del 

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

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

11ente saturada• 

Eatoa cambios vollllllltricos pueden medirse utilizando una bureta 

COlllO la de la figura 2.6. Una bureta de 10 ce es adecuada para 

aueatras de 3,6 cm (1 1;2•¡ de diametro. 

b) Cambios de volumen basados en medici6n directa de la deforma-

~ 

La medici~n directa de la deformaci6n en las 3 direcciones pri~ 

cipales presenta alguna dificultad en el caso de suelos, Po­

drian usarse indicadores de cambio de volumen, figura 2.71 sin 

embargo, son difíciles de fijar debido a la baja resistencia de 

las muestras y a las deformaciones no uniformes, resultantes de 

la restricci6n imp•Jesta por la base y la cabeza de la muestra, 

la medic16n en un nt1mero de puntos podría ser requerida para 

estimar el cambio de volumen total, 

5, Características del sistema de carga 

Los métodos comunes para la aplicaci6n de carga axial a la mue~ 

tra son influenciados por los requerimientos de la prueba. Pue-



.den utilizarse dos clases de procedimientos• a) velocidad de 

deforJDacii6n controlada y b) esfuerzo controlado. 

Para pruebas de rutina y de investigaci6n m!s comunes, el uso 

de la velocidad de deformaci6n controlada ofrece mas ventajas 

y es generalmente aceptada. La velocidad de defo1:11aci6n en la 

falla es conocida aproximadamente y la influencia de los facto­

res reol6gicos acerca de la resistencia observada puede ser to­

mada en cuenta. La forma de la curva e.sfuerzo-defonnaci6n mas 
all& del pico puede observarse o predecirse con razonable apro­

ximaci6n. 

El sistema de carga puede consistir de un torni1lo sinfln acc12_ 

nado por un 1110tor elfctrico y caja de transmisi6n o de un vast~ 

90 htdraulico operado por una bomba de aceite, figura 2.8. 

El sistema de tornillo sinfln ofrece un muy buen control de la 

velocidad de defohnaci6n particularmente cuando se requieren de 

bajas velocidades de deformaci6n. 

La carga se mide por un anillo de acero de alta resistencia, c2 

locada entre el extremo del vistago de la c&mara triaxial y la 

cabeza de la m&quina de prueba. 

La deformaci6n axial es medida por medio de un micr6metro suj~ 

to en el interior del anillo de acero. 

El control exacto de la velocidad de deformaci6n est& limitado 

por la deformaci6n del anillo de acero, aunque durante la falla 

pl&stica a esfuerzo constante este efecto es despreciable. 



Lal prueba• por esfuerzo controlado son ejecutadas generalllente 

por adicidn de una serie de incrementos de carga muerta (pesas) 

al va1tago. SegGn se est6 pr6ximo a la falla, aumentaran las 

defoniacione• de acuerdo al incremento de carga y el operador 

ae enfrentar& con la dificultad de determinar cuando co111enz6 a 

generarse la deformaci6n inici.al de falla. 

6. Uso de drenaje la~eral 

Durante la etapa de consolidaci6n de la prueba, si el drenaje 

es restringido a la base y cabeaa de la muestra, el tiempo re­

querido para la disipac16n total de la prea16n de poro ea gra!!. 

de, en suelos de baja permeabi.lidad: por tal motivo en el pas!_ 

do 1e u16 una envoltura poroaa envolviendo a la muestra 

(Jurgenson 1934): pero el efecto de su resistencia sobre el e!. 

fuerzo desviador fue considerable y por esta raz6n es preferi­

ble usar una serie de franjas de drenaje (papel filtro cortado 

espaciadamente), aunque es menos eficiente desde el punto de 

vista de consolidaci6n, figura 2.9. 

El tiempo requerido para el 95% de consolidaci6n se reduce a un 

décimo del tiempo utilizado para el drenaje de base y de cabeza. 



2. 2 PJtoced.im.C:.e.nto4 ut l.u f/.i4t.into4 T.ipo4 de. En44!/f. en C4111a.Jta 

T Jtú. x.i4l. 

l. Prueba consolidada-drenada •co• (conocida tarnbif!n como de 

larga duraci6n, prueba lenta o prueba KS") 

En estas pruebas, en primer lugar, se somete a la muestra a una 

presi6n de confinamiento hidrost&tico ºe , se deja abierta la 

valvula de drenaje con la bureta y se ~apera el tiempo necesa­

rio para que se restablezca_el equilibrio est&tico interno, a 

la vez que se alcanza el 100\ de consolidaci6n. Posteriormente 

la muestra ea llevada a la falla mediante la aplicaci6n de in­

crementos pequeños de carqa axial, dando el tiempo suficiente 

de11pu8s de cada incremento, para que se disipe el exceso de pr! 

s:USn de poro. 

En estos ensayes lo• esfuerzos actuantes sobre el esp8cimen son 

efectivos y son iguales a loa esfuerzos totales. 

Las fases antes mencionadas ae pueden expresar eaquem&ticamente 

en la fig 2.10 • 

2. Prueba consolidada-no drenada "cu• (conocida tambif!n come 

de duraci6n intermedia, drenaje parcial o prueba "Re") 

En estas pruebas el espf!cimen también se consolida a una presi6n 

de confinamiento ºc ; posteriormente la muestra es llevada a 

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



.pe1:111itan cambios vol....Stricoa1 lo que ae logra fdcilmente cerran. 

do la v4lvula de salida que comunica el drenaje de base o cabeza 

con la bureta. 

En la primera etapa de eatas pruebas, el esfuerzo hidrostdtico 

de confinamiento llega a ser esfuerzo efectivo ya que se permite 

que el eaptcimen se consolide1 y en la segunda etapa al impedi!, 

se el drenaje y al aplicar el esfuerzo desviador axial, se gen!. 

ran presiones en el agua intersticial (llaJDadas comGnmente pre­

siones de poro), por lo que en esta etapa loa esfuerzos totales 

ya no aer'n iguales a loa efectivos. 

Las f asea antea mencionadas se pueden expresar eaquetnaticamente 

en la fig 2. 11 • 

3. Prueba no consolidada-no drenada •uu• (conocida también como 

de corta duraci6n, r4pida, final de construcci5n, no drenada 

o prueba "O") 

En estas pruebas no se permite consolidaci6n de la muestra en 

ninguna etapa del ensaye. La v4lvula de comunicaci5n entre el 

espllcimen y la bureta permanece siempre cerrada impidiendo el 

drenaje. 

En la primera etapa del ensaye, s(• aplica al espl!r.imen una pre­

si6n de confinamiento hidrost4tica y de inmediato como segunda 

etapa se lleva al espécimen a la falla mediante la aplicaci~n 

de carga axial. Los esfuerzos efectivos no var1an durante el 

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



con•tante cualquiera que aea la presi6n hidro1t4tica del agua 

en la etapa inicial.. 

La• f a1ea ante• mencionadas ae pueden expresar e11quem4tiaamente 

en la fig 2.12 • 

4. Prueba de compresi6n no confinada o de compresi6n simple 

Este tipo de pruebas podr1a decirae que son un caso especial de 

la prueba no con1olidada-no drenada, ya que no se aplica.a la 

muestra ninguna presi6n de confinamiento hidrost4tica, sino que 

una vez col.ocada la mueatra en el aparato triaxial se procede a 

aplicar la etapa de carqa. Estos ensayes son limitados a suelos 

cohe•ivo1, ya que en suelos sin cohesi6n no es posible mantener 

vertical a la muestra. 

La• fases antes mencionadas pueden expresarse esque1114ticamente 

en la fig 2 .13 • ~ 

La resistencia al esfuerzo cortante de un suelo puede determinaL 

se utilizando un aparato llamado de corte directo, el cual puede 

ser del tipo de "Esfuerzo Controlado" (figura 2.14); es decir, 

mediante aplicaci6n de carga a incrementos iguales, utilizando 

carga muerta (pesas), hasta que ocurre la falla. El desplaza­

miento cortante es medido por un extens6metro, 
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También puecle utilizllr•e un aparato de. corte directo del. tipo 

•deformacil5n control.ad&• (figura 2.15), donde la armadura m6vil 

ae de•plaza horizontalmente a una velocidad determinada y se van 

aidiendo loa esfuerzos horizontal.ea mediante un anillo de en•aye 

calibrado. La velocidad del desplazamiento de corte ea medido 

118diante un extenal5metro. 

Reapecto a la geometrfa de la muestra, generalmente tiene la fo!. 

llll de priallll rectangular, cuyas dimena~ones comdnmente son: 

10 c:111 de lado por 3 cm de altura. 

El aparato de corte directo consta de una armadura inferior que 

ea fija y otra superior 11115vil, 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 presi~ 

nea intersticiales. 

Se distinguen 3 tipos de ensaye, aegdn las condiciones de dren~ 

je de la muestra: 

l. En el ensaye con drenaje •en•, se permite el drenaje de la 

muestra durante todo el ensaye de modo que las presiones 

intersticiales sean nulas durante la aplicacil5n del ·esfue~ 

zo cortante. 

2. En el ensaye consolidado no drenado "CU", se permite que 

la muestra drene durante la aplicaci6n del esfuerzo verti­

cal, de modo que en el momento de aplicar el esfuerzo de 

corte, las presiones intersticiales sean nulas, pero no d~ 

rnate la aplicaci6n. del esfuerzo cortante. 



3. Por tll timo en el ensaye no drenado •uu•, no ae permite el 

drenaje de la muestra, ni durante la aplicaci6n de la car­

ga vertical, ni durante la aplicaci6n del esfuerzo cortante. 

2.4 Ap4~a~o dt Co~tt Simple 

El aparato de corte simple se desarroll6 con el objeto de cona!. 

guir una mayor aproximaci6n a las condiciones de campo que la 

lograda con la clmara triaxial. Las condiciones que impone el 

aparato en el plano x-y quedan definidas por: 

au 
ay 'I o 

(ver fig 2 .16) 

El aparato cuyo esquema de conjunto se muestra en la fig 2.17, 

es un aparato de corte simple del tipo usado en Suecia y Noru!, 

ga (Bjerrum y Landva, 1966). La muestra de qeometrla cillndr! 

ca se coloca dentro de una membrana de lAtex, reforzada por m!. 

dio de una espiral de hilo de Constant&n. Bajo estas condici~ 

nes es flcil comprender que la muestra estA sometida a una de­

formaci6n de corte simple, ya que al ser los esfuerzos de ten­

si6n los mismos sobre cualquier plano horizontal es 16gico que 

tambiAn lo sean las deformaciones. Adem&s, este sistema es ve~ 

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 prism&tica. Las articul~ 

cienes mostradas en la figura permiten que la muestra se defo!:_ 



me en corte simple. Sobre las caras laterales (parale1as a1 

plano de la figura) de la arllllldura, se coloca una membrana de 

l&tax eatirada, sobre la que se aplica ailicona1 de este modo 

1e consigue eliminar loa eafuerzoa de tensi6n tangencial que 

de otro modo aplicartan dichas caras. 

2.S Veleta de Co~te 

La prueba de veleta es un mltodo utilizado para medir 1a reai~ 

tencia al esfuerzo cortante de arcillas blandas ya sea en cam­

po o en el laboratorio. 

Dicha medici6n esta basada en la hip6tesis de que el corte oc~ 

rre sobre una superficie ciltndrica sin cambio de volumen de 

la muestra ni de la estructura del suelo. 

La veleta de campo, fig 2.19, que aqut se describe es la usada 

por el Bu~eau 06 Recta~a.t.ion y fue desarrollada en el año 1954 

(Gibbs 1956) y sus ortqenes 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: 

l) operar a velocidad de rotaci6n controlada, permitiendo efe~ 

tuar lecturas frecuentes para dibujar una curva completa de 

la prueba. 

2) Suficientemente fuerte y de simple operaci6n para una vari~ 

dad de aplicaciones de campo. 



3) Adaptable a equipo eat&ndar de barrenaci6n 

4) Adaptable a una variedad de superficies de campo 

5) El instrumento en conjunto deberla ser un aparato preciso 

de medic16n que permita elimi.nar los efectos de fricci6n, 

lo cual pudleae registrarse como resistencia_al cortante. 

La veleta de campo es capa1 de medir momentos de torai6n, hasta 

de 27.7 kg-m (200 Lb-pie). En cuanto al impulso de rotaci6n é!. 

te se da mediante un anillo de 12-7 cm (5") de di4metro exterior, 

2.54 cm ll"l de altura y 1.40 cm {0.57•) de espesor y ea movido 

por otros mecanismos: adem&s, este anillo permite que la mues­

tra se deforme y las lecturas de deformaci6n sean registradas 

en un medidor de caratula y que mediante un diagrama de calibr~ 

cidn dichas lecturas sean convertidas a lb-pie de momento de to!'.. 

sidn. 

Un tramo de tubo est&ndar de 20.3 cm (8") de di&metro, 61 cm 

(2') de longitud, con salientes laterales para empotrar 30.5 cm 

(l'l dentro del suelo, se usa para anclar el aplicador de mome~ 

to de torsi6n. Extensiones de tubo pueden usarse para variar 

el nivel de profundidad del equipo ya sea a menor profundidad 

o abajo del nivel fre&tico cuando sea necesario. 

El v&stago de la veleta consiste de: 

ll una secci6n cuadrada pasando a trav@s del aplicador de mome~ 

to de torsi6n, 

2) Una secci6n barreno estándar "A" de 152.5 cm (5') de longitud 



3) M4• abajo se encuentra una secci6n de acero inoxidable, sobre 

la cual esta unidad la veleta. 

4) un tubo recubierto eat&ndar •ax• de 152.5 cm (5') de longitud 

que encierra al v&atago de la veleta y contiene ademas una 

chWIUlcera hermAtica en la parte inferior y una c!mara de gr!. 

sa. 

Las conexiones de acoplmniento en el vaatago "A" podr!an ser 

adecuadamente hermlticas para illpedir el deslizamiento durante 

la aplicaci6n del momento de torsión. 

El tubo •ex• y el vlstago •A• per111iten un muestreo conveniente 

a intervalos de 152.5 C1ll (S') de profundidad. 

Las 4 aspas que fonnan la veleta est&n unidas al vlstago aeqQn 

2 planos perpendicuiares entre at. Respecto a las dimensiones 

de las veletas pueden ser de 3 tamaños: 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 (B"), di4metros y alturas respectivamente (las dimen­

siones de las veletas de laboratorio generalmente son: 1.91 cm 

(3/4"), 1.27 cm (1/2") y o.os cm (0.018") diámetro, altura y 

grueso de las aspas respectivamente; para muestras con tamaños 

m!nimos de 2.79 cm (1.10") de di~metro y 5.08 (2") de altura). 

La fricci6n que se genera en el soporte y en el vlstago podr!a 

ser tornada en cuenta, aunque es pequeña y relativamente consta!l 

te para varias intensidades de fuerza. 



La. veleta unida rígidamente al v4stago requiere calibracil5n. pr!. 

via para medir la fricci6n en el vasta90. Es de gran importan­

cia hacer notar que para determinar el valor de la friccidn se 

desarrolll5 una veleta modificada. 

Llamando T a la resistencia al esfuerzo cortante del suelo, 

el momento m4ximo soportado por Aste ser! medido por los mome~ 

tos resistentes generados, tanto en las bases del cilindro como 

en su !rea lateral. 

La fdrmula que se obtiene es la siguiente: 

donde 

M_.11 = T ,. momento de torsi6n neto 

1: = e = qu/2 = resistencia cortante de la arcilla 

= resistencia dltima no confinada de la arcilla 

o diSmetro de la veleta 

H = altura de la veleta 

Si dnicamente participa en la prueba un s61o extremo de la vel! 

ta, entonces la f6rmula a usar es la siguiente: 
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Detalle de la conex:i.5o 
del drenaje de cabeza 

l. TAPA DE' llONCE" 
2. AGUJERO PARA LLENAR DE ACEITE LA CANARA CON JUNTAS DE 

SELLADO 
3. EXTENSION PARA SUJETAR EL SOPORTE DEL EXT!NSOMETRO 
4. JUNTA TORICA DE GOMA 
5. THS llARIAS DE. ACERO INOXIDABLE _PE 8 MM DE DIANETRO ESP~ 

C-lADAS A 120 • 
6. MUESTRAS DE SUELO PE 40 MM DE DlAMETRO ENVUELTA EN LA 

MEMBRANA DE GOMA 
7, PIEDRA POROSA PE 3 HH (1/8") DE ESPESOR 
8. JUNTA TORICA PE GOMA 
9. ANILLO DE BRONCE 
10. CONEIION 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 12 HH DE DIAHE-

TRO 
13. VALVULA DE ESCAPE DE AIRE 
14. JUNTA DE SELLADO 
15. ROTULA CONICA DE 120 • 
16. JUNTA TORICA DE GOMA 
17. CILINDRO DE LUCITA DE 100 MM DE DlAMETRO EllTERIOR, 89 MH 

DE DIAHETRO INTERIOR Y 178 MM DE ALTURA 
18. CUATRO RANURAS RADIALES DE 5 HM DE ANCHO POR 0.80 HH DE 

PROFUNDIDAD 
19. TRES PERNOS DE 8 MH DE DIAMETRO REPARTIDOS A 120º CON 

TUERCAS DE PALOMILLA 
20. JUNTAS TORlCAS DE GOMA 
21. DRENAJE O TUBO DE HEDIDA DE PRESION INTERSTICIAL 
22. ANILLO DE HULE 
23. TUBO DE POLIETILENO 
24. TRES ESPACIADORES A 120° 

FIG 2.1.- CAKARA TRIAXIAL PARA MUESTRAS DE l.6 CM DE DlAKETRO 

(llSHOP - HENCK!L, 1957) 

... 
"' 1 
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l. VASTACO DI. CAIGA DI! l.27 Cll DI DlAlllTIO 
2. IALllllS DE ACllO llOXlDAILI DI l,27 Cll DI DlAlllTIO 
l. DISCO DE LUCITA DI 3.6 CM DE DlAMITIO 

l. VASTACO DE CARGA DE l.27 ~11 DI DlAllETIO 
2. DISCO DE LUClTA DE 3.6 Cll DE DlAMITIO 
l. APOYO DELGADO DE IRONCE 
4. llEDlO IALlN DE ACERO lNOXIDAILI DI 1.27 CH DE DlAllETIO 

l. VASTAGO DE CARGA DE 1.27 Cll DI DIAlllTIO 
2. GUIA DE ACERO INOXIDAILI 
3. BALIN DE ACERO INOllDAILE DI 1.27 Cll .DE DIAlllTRO 
4. DISCO DE LUCITA DE 3.6 CM DE DIAM!TIO 

FIG 2.2.- CAIEZAS DE CAIGA PARA llUESTIAS DE 3.6 CM DE DIAlllTIO 
(IISHOP - HENCXEL, .1957) 

l. CAMARA TRIAXIAL 
2. VASO 

1 3. AIRE COMPRIMIDO 
4. AGUA 
S. INDICADOR DE LECTURAS 
6. AL TUIO DE MERCURIO 
7. CON!XlON QUE VIENE DEL COHPRESOl 

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

... ... 
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l. 

2. 

J. 

4. 

5. 

6. 

1. 

8. 

TUBO FLEXIBLE DE COBRE 
LL!NO DE AGUA 

TUBO CAPILAR DE VlDRlO 
11All011ETRO D! PR!SION •j 

MUA 

11ERCURIO 

AGUA 

TORNILLO DE CONTROL ... 

BURETA 

FlG 2.4.- 11ETODO DE DESPLAZAl1IENTO NULO DE 11EDICION DE PR! 

l. 

2. 

3. 

4. 

5. 

6, 

7. 

B. 

SION DE POllO 

(BISHOP - HENCKEL, 1957) 

.J~ 

VALVULA 11 a 11 

~~ TUBO FLEXIBLE DE COBRE 

VALVULA "f" 
11• -• 

TUBO CAPILAR DE VIDRIO ¡l 
'' !i AGUA 

11ERCURIO 

~· AGUA 
,.2 

1 

AL HANOHETRO DE PRESION [ .. Y TORNILLO DE CONTROL , 
• J. 

FIG 2.S.- INDICADOR DE DESPLAZAMIENTO NULO MODIFICADO 
DE 11EDICION DE PRES!ON DE PORO 

(BlSllOP - HENCKEL, 1957) 



flG. 2.7 

l) Control de Presi5n d" iJ la cima ra -

2) Abrazadera t_ . .2-, 
l) Bureta de 10 e.e. -

FIG. 2.6 HETODO PARA HEDlCION DE 
CAMBIO VOLUMETRlCO DE 
HUESTIAS TOTALMENTE SATU 
RADAS (11 SHOP-HENCKIL ,1957¡ 

l) Mercurio • 
2) v¡lYulaa 
3) Escala. de Papel 
4) Placa da Lucita 
5) Cuerpo de Lucita 
6) Estructura de Madera 
7) Tubo de polietileno da 

di¡aetro 

lNDICADOl DE CAHIIO DE VOLUMEN USADO EN MUESTRAS DE 
3.6 CH DE DIAHETIO TIAIAJANDO BAJO PIESlON 
(BISHOP-HEHCKIL,1957) 

••de 

1 

1 
1 

1 
1 

FlG. 2.8 DtSPOSICION DF. LA CAMARA TRIAKIAL Y ANILLO EN LA llAQUl- , 
NA DE ENSAYE EN PRUEBAS NO DRENADAS EN MUESTRAS DE i 
_3_!~ _Cl!_L!l!._~_ll(l~:\IJ]!_CKU,1H7L. ...... -·-·-··· _., ________ _¡ 



FlG 2.9,- OREN DE PAPEL FILTRO MONTADO EN MUESTRAS D! 3.6 CH 

(llISHOP - HENCKEL, 1957) 

ETAPAS ESFUEIZOS ESFUERZOS 
TOTALES 

PRES ION DE EFECTIVOS 
o .. a PORO a' • a 1 e 1 e 

r-1--! --¡ r .. t._ I 
AL flNAL DE LA 

i 1 • COMSOLlOACION 
¡ 1 BIDIOSTATICA l -a • e ! u•O - e' 

' e 1. 
1 ' LJ ! __ I LJ 

ª• • oc+Ca 1-o,> a;"'ac+(a 1 -a,> 

DURANTE EL IN-

G 11-CREMENTO DE LA 
CARGA AXIAL [J-,., cr' 

' e ' 1 

~ 

a 1 •ac+(cr 1 -a,)m~x * casi cero 
a~·ac+(a 1 -cr 1 )m&x 

• a 

• a 

EN LA FALLA ;~o-o G (_j-o;-o, \ J e 

\__ 

e 

e 

FIG 2.10.- CONDICIONES DE ESFUERZO EN EL ENSAYE TRIAXIAL"CD" 



ETAPAS 

AL. FINAL DE LA 
COISOLlDACION 
HIDIOSTATlCA 

DURANTE EL lN­
CHllENTO DI! LA 
CARGA AXIAL 

EN LA FALLA 

ESFUERZOS 
TOTALES 

a • a 
1 e 

º1·oc+(a1-a3) 

PRESION DE 
PORO 

ESFUERZOS 
EFECTIVOS 

a'•o 
1 e 

FIG 2.11.- CONDICIONES DE ESFUERZO EN EL ENSAYE TRIAXIAL "cu" ! 
1 

'---·------·---J 



!TAPAS ESFUERZOS 
TOTALES 

ANTIS DE LA APLI 
CACIOH DE LA PRE 
SION DI CONFINA= 
MIENTO HIDROSTA­
TICA 

DESPUES DF. LA APLl 
CACIOW DE LA PRE-­
SION DE COHFlNA­
M~ENTO .HlDIOSTATl 
CA 

DUIANTI EL 
!NCRF.MENTO 
DE l.A CARGA 
AXIAL 

a 1 • o 

0 1•ac+(o1-a1)máz 
1 

EN LA FALLA 

PltESIOH DE 
PORO 

r:-' L:J 

,ESFUERZOS 
EFECTIVOS 

FIG 2.12.- CONDICIONES DE ESFUERZO EN EL ENSAYE TRIAXIAL "UU" ARCILLA 
1001 SATURADA 
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_j 
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ETAPAS 

. AITIS DEL 1"­
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i CAIGA 

DUlAllTZ EL 
IICllllZNTO 
DI CARCA 

EN LA FALLA 
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TOTALIS 

a • o 
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PUSION DE 
PORO 

ES FU UZOS 
UECTI'IOS 

a'•-u 
1 t 

"-1 

Q-, ... B o-o;•-•, 1 

ó-, ... B ó-a'•-u 
J f 

donde: ut•t u*, uf* son men-ores que la 

presi6n atmosférica 

FIG 2.13 .- CONDICIONES DE ESFUERZO EN EL ENSAYE TRIAXIAL DE COMPRE­
SIOM 110 CONFINADA 
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l. CUADRANTE DE DEFORKACIONES VERTICALES 
2. T!MSIOM VERTICAL 
l. l!SFU!IZO COITAllTE . 
4. AlMADUIA SUPEIIOR KOVIL 
S. ARKADUIA IllFERIOR FIJA 
6. CUADIAllTE PARA DESPLAZAMIENTOS HORIZONTALES 
7. PI!DlA ·POIOSA SUPERIOR 
8. PIEDIA POIOSA INFERIOR 

.. , . 
1 

PlG 2.14.- ESQUEMA DE UN APARATO DE CORTE DIRECTO DEL TIPO lSPUI! 
ZO COllTlOLADO 

__ _] 
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S!CCION DE CAJA DE CORTE 

DISPOSICION DEL SISTEMA 

l. MICROMITIO PARA D!FORMACION 
VE!ltlCAL 

2. AGUA QUE RODEA LA CAJA D! CO! 
TE 

3. DlSPOSl TIVO Dll TRACCION 
4. GATO DE CARGA 
s. YUGO DE CARGA 
6. PIEDIA POIOSA 
7. IEJILLA DI LATON PERFORADA 
8. DISPOSITIVO DE TRACCION 
9. !SPUllZO CORTANTE HIDIDO CON 

IJN AMILLO 
10. COJIM!TES 

• 

1. YUGO 
2. CATO DE CARGA MOVIDO POR MOTOR 

ELECTRICO Y CAJA DE VELOCIDADES 
3. GATO DE USILLO 
4. YUGO 
S. PESAS PARA PRESIONES NORMALES 

PEQUE RAS 
6. GUIA DE COJINETES 
7. ANILLO 
8. TORNILLO DE AJUSTE 
9. BARRAS DE UNION 
10. CUCHILLOS 
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 DISPOS!TlVO DE TRACCION PARA IN 
VERTIR EL SENTIDO DEL RECORRlllO -
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FIG 2. 16.- CORTE SIMPLE 

l. ESFUERZO COllTAHTE 
2. MUESTRA DE SUELO 
J, MEMBRANA DE LATEX 
4. ESFUERZO NORMAL 
$. DUNAJE 
6, ESPIRAL DE HILO DE 

CONSTAMTAN 
7, PIEDRAS POROSAS 
8, DHMAJE 
9, IASE 

dy 

t 
FlG 2.17.- ESQUEMA DEL APARATO DE CORTE SIMPLE 

ES CAMD I NA VD 

l. CARCA VERTICAL 
2, ARTICULACIONES 

3. CARGA VERTICAL 
4. HrESTRA DE SUELO 

5. FUERZA HORIZONTAL 

FIC 2.18.- APARATO DE CORTE SIMPLE DE ROSCOE 

' 

J 



1) ANILLO DE TORSION 

2) EITENSOMETRO PARA RE­
GISTRAR MOMENTOS DE TO! 
SioN 

l) DISCO GRADUADO DE 5 EN 
5 GRADOS 

4) INDICADOR DE TORSION 

5) TUBERIA DE 20.3 CM(8")CON 
SAl.IENTES LATERALES PARA ANCLAR 
TEMA DE TORSION 

6) VASTAGO DE TORSlON 
7) 

8) TUBERIA "BX" PAR~ ALOJAR EL VAS­
TAGO DE TORSION Y EL VASTAGO"A" 

9) VASTAGO DE LA VELETA 

10) TUBERIA ·ex• CONTENIENDO !USRING 
Y SELLADOR PARA EVITAR EL PASO 
DEL AGUA HACIA LA VELETA 

11) DIMENSIONES DE \'ELETAS:~·S.ICH, 
L• I O. 2 CM; 4>= l 0 6CM; L• l 5 , 2CH; $• l O . 2 CH¡ 
L•20.3CM 

12) ORIFICIO ABIERTO DURANTE EL ENGRASADO 

13) ANILLO-SELLO DE HULE 

!~) CAHARA DE GRASA 

15) DlSPOSltIVO PARA GRASA 

16) ANILLO-SELLO DE HULE 

FIC. 2. 19 VELETA DE CORTE DEL BUREAU OF RECLAHATION 

(GIBBS 1956) 



CAPITULO 3. PRESEMTACION E IN'rBN'RBTACION DE LOS llESULT.ADOS EN 

DISTINTOS TIPOS DE ENSAYE 

El ingeniero civil frecuentemente se encuentra frente a un gran 

ndllero de interrogantes al tratar de definir los par&metros que 

deberl utilizar en el diseño de obras de ingenier!a civil en 

los diferentes tipos de suelo: por este motivo en este cap!tulo 

se pretende resumir en forma clara, breve y sencilla las carac­

terísticas cualitativas y cuantitativas mSs sobresalientes de 

los suelos vistos a travfs de par&metros y sus relaciones con 

problemas de resistencia y deformaci6n. 

3.1 Sueloa Coheaivoa 

Los suelos cohesivos lo forman todos aquéllos cuyas propiedades 

físicas y mecanicas dependen en forma determinante de las cara~ 

terísticas mineral6gicas de sus granos, en especial de las fue~ 

zas de atracci6n molecular y de las de tensi6n superficial del 

agua. Si encuadramos estos suelos dentro del Sistema Unificado 



de Clasificacidn de Suelos (SUCS), en general aeran aqu•lloa que 

pasan la malla No. 200 (0.07C mm), como loa linos inorq&nicos, 

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

La• caracterlaticas de resistencia al cortante de las arcillas 

pueden expresarse por la ecuacidn propuesta por Mohr Coulomb, 

en el año de 1773: 

S e + a tan ~ 

en donde 

S = resistencia al cortante 

e cohesidn aparente 

a = esfuerzo total normal al plano de falla 

~ = angulo de fricci6n interna 

La• caracterlsticaa de resistencia al cortante de las arcillas 

tambi6n pueden expresarse por la ecuaci6n de Coulomb, modif ic! 

da en 1937 por Hvoralev, la cual esta expresada en t•l'lllinoa de 

esfuerzos efectivos, quedando como sigue1 

s = e• + a• tan ~ 

en donde 

e• cohesi6n verdadera 

a• (a-U) = esfuerzo efectivo normal al plano de falla 

Las ecuaciones anteriores establecen que la resistencia al cor 

tante, sobre cualquier plano que pasa a trav•s de un punto, en 

una masa de suelo sujeta a esfuerzos, estar4n actuando en gen~ 

ral un esfuerzo normal al plano (a) y un esfuerzo cortante (~) 1 



y que la falla ocurrir! en el. plano en donde el esfuerzo corta!!. 

te (t), exceda la resistencia cortante s. Adea4a, dichas ecu~ 

ciones establecen que la rea::iatencia al cortante esta compuesta 

de doa partea conocida.a como par'-etros que aon: 

1. La coheaien, cuya 111A9nitud en suelos 1aturadoa depende del 

contenido de agua en el punto considerado (de lo anterior 

se concluye que en una .. aa de suelo la cohesi6n varta de 

punto a punto) 

2. Resistencia friccionante, cuya magnitud es proporcional al 

esfuerzo efectivo normal sobre los planos a trav's del pu!!. 

to en consideraci~n 

J .l.1 Problemas de reaiatenc:ia al. cortante de arcillas sat!!_ 

radas bajo condiciones drenadas 

Existen dos posibles enfoques para el an41isis de problemas de 

resistencia relacionados con 1a 9eneraci6n de presi6n de poro: 

El primero consiste en medir la presien de poro, con lo cual se 

calculan los esfuerzos efectivos, para luego expresar la resis­

tencia al cortante como una funci6n de dichos esfuerzos efecti­

vos. Este procedimiento es ventajoso ya que es directo y f4cil 

de entender¡ sin embargo, presenta el inconveniente de que no 

es tarea f4cil obtener mediciones correctas de presi6n de poro, 

ni se cuenta con procedimientos confiables para predecirla. 

El segundo método consiste en controlar las condiciones de dre­

naje durante la prueba, donde la presi6n de poro generada dura~ 
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te el corte es una funci6n de las condiciones de. drenaje ya que 

controlando estas condiciones, se controlan indirectamente las 

presiones de poro.y awique no se conoce la magnitud de estas pr~ 

sionea de poro, se obtiene una relaci~n dtil entre resistencia 

cortante y esfuerzo normal total para las condiciones de drena­

je dado. 

3,1,2 caracteriaticas de resistencia de muestras alteradas e 

inalteradas de arcilla 100• saturadas 

al Pruebas consolidadas-drenadas •co• en compreai6n ·triaxial 

El circulo de resistencias o de falla de Mohr, en una prueba co~ 

solidada drenada ea llamado circulo "CD" o •s• (el circulo de 

resistencias de Mohr ea la representacidn gr&fica del estado de 

esfuerzos en un punto del suelo, aat 101 esfuerzos en un punto 

"A" se ilustran en la fig 3,1). La envolvente a una serie de 

ctrculos •en• o •s• ea llamada envolvente de resistencias •en• 

o "S" y ea prácticamente la misma si se obtiene en t4!rminos de 

esfuerzos totales o de esfuerzos efectivos ya que las presiones 

de poro son despreciables durante el incremento del esfuerzo de~ 

viador. 

En arcillas remoldeadas en el ltmite l!quido la envolvente •co• 

es generalmente una linea recta que pasa a trav4!s del origen y 

el Angulo de inclinaci6n de esta recta es el llamado Angulo de 

fricci6n interna Q , fig 3.2 (el limite liquido se dice que 

indica el contenido de agua para el cual el suelo tiene una cie~ 

ta consistencia con una resistencia al cortante de 25 g/cm 2 ). 



En arcilla• inalteradas la envolvente •co• para eefuerzoe norin.!. 

lea mayorea que la preaic5n de preconaolidaci6n •a;• ( en una CU!, 

va de compreaibilidad dibujada en eacala aemil09arltmica la ca!. 

ga de preconsolidaci6n •• encuentra en una zona cercana al quie 

breo tranaici6n de la curva de recompreai6n a la Vir>Jen), ea 

una Unea recta que paaa a travea del origen. La inclinaci6n de 

la llnea recta cuya extenai6n punteada paaa por el origen defi­

ne el •ngulo de fricci6n interna + , Para eafuerzoa normales 

menorea que la preai6n de preconeolidaci6n la envolvente •co• 

tiene un tr .. o curvo ubicado ligeramente encima de la prolong!. 

ci6n punteada de la linea recta, fig J,3. 

Loa valores promedio del 4ngulo de fricci6n interna en arcillas 

ae encuentra dentro del rango de 20 grados para arcillas alta­

mente pl4aticas a 30 grados para arcillas limosas. 

Para ampliar un poco in.Is el conocimiento sobre pruebas "CDft se 

presenta en seguida un diagrama de resistencia al cortante en 

el que se correlacionan la curva de consolidaci6n para un cent~ 

nido de agua cualquiera con las curvas de cohesi6n 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 presi6n de confinamiento ªe· 
Para cada estado, los esfuerzos cortantes y los esfuerzos nor­

males en planos diferentes a trav~s de la muestra se indican 

por los c!rculos de Mohr y las resistencias al esfuerzo cortan-



t.e en lo• planos son dados por las Uneaa de falla. Aqu! se 

muestra que el contenido de agua (W), decrece aeglln se increme.! 

ta el esfuerzo principal mayor y por consiguiente la cohesi6n 

se incrementa y la 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 mas rlpido y cuando la carga axial ha alcanz~ 

do un cierto valor ocurrir& la falla. 

b) Pruebas consolidadas-no drenadas •cu• en compresi6n triaxial 

El circulo dll nsiatencia en t8rminos de esfuerzos totales reau!, 

tante de una prueba consolidada no drenada e1 llamado circulo 

•cu• o •ac•· La envolvente de resistencias a una serie de clr­

culoa •cu• o •R0" es llamada envolvente •cu• o "R0•. 

En arcillas reinoldeadas en el limite liquido las envolventes 

•cu• son lineas rectas que pasan a travfs del origen, y el &ngl!, 

lo de inclinaci6n de esta recta es el Angulo de fricci6n inter-

na <!> 

En arcillas inalteradas la envolvente "CU" para esfuerzos norm!. 

les mayores que aproximadamente dos veces la presi6n de precon­

solidacian • 2o ~", es una llnea recta cuya extens16n punteada P!. 

sa a trav8s del origen. El lngulo de inclinacian de la exten­

si6n de la 11nea recta envolvente es el Angulo de fr1cci6n <!> • 

Para esfuerzos normales menores que dos veces la presi6n de pr~ 

consolidaci6n la envolvente •cu• tiene un segmento curvo ubic~ 



do li9eraJliente por encbla de la extenei6n punteada de la linea 

recta, figura 3.5. 

Aal taJlbian muestras inal.taradae de arcilla saturada, pero ahora 

consolidadas a presione• efectiva• de preconaolidaci6n •a~. y 

•ab•, dieron envolventes de resistencia •cu• horiaontale• con 

••O, eeqGn se muestra en la• figuras J.6a y 3.6b. Adem4a en la 

figura l.6c, ee observa que lo• valorea de la cohesi6n se incr!. 

•ntaron de acuerdo al a-nto de los valores de la presi6n efeg_ 

tiva de consolidaci6n (este comportamiento es tlpico de arcillas 

COllpresibles aaturadaa). 

Sin embargo, 9ravas arcil.loaas consolidada• a l•• lllismas presi~ 

nea efectivas de preconaolidaci6n •a~· y •ab•, JDDstraron envol­

ventes de resistencia •co• con Cn9ulos de inclinaci&n diferentes 

de cero, figuras 3.6d y 3 .6e. Tambi'n se observa que en la fi­

gura 3,6f, el valor de la cohesi6n ae incrementa mientras que 

el lnqulo de fricci6n interna decrece con el incremento de la 

presi6n efectiva de .consolidaci6n (comportamiento t1pico de BU!. 

los parcialmente saturados). 

Resumiendo respecto al lngulo de fricci6n interna de arcillas, 

este generalmente es m!s pequeño para muestras inalteradas, li­

geramente mayor en muestras parcialmente alteradas y mayor adn 

en muestras completamente alteradas. 

El c!rculo de resistencias en tErminos de esfuerzos efectivos 

resultante de pruebas consolidadas no drenadas es llamado c!rC!!, 

lo Cü o R;. La envolvente de resistencias a una serie de clr­

culos ~ o R' es llamada envolvente Cü o R' e c· 
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En arcillas remoldeadas en el ltlllite l!quido las envolventes de 

resistencia Cü, son lineas rectas que generalmente pasan por el 

origen. El angulo de inclinaci6n o de fricci6n interna se de­

signa con la letra ~· • 

En arcillas inalteradas la.envolvente Cü para esfuerzos efecti­

vos normales mayores que el de preconsolidaci6n es una l!nea re~ 

ta cuya extenai6n punteada pasa por el origen. El lngulo de 

fricc16n interna se designa con la letr~ ~ • • Para esfuerzos 

efectivos nor1111tlea menores que el de preconaolidaci6n, la envol 

vente de resistencias Cii tiene un se\J!llento curvo, ubicado lige­

ramente por encima de la extensi6n punteada de la ltnea recta, 

figura 3.7. 

Las posiciones relativas de los c!rculoa para envolventes de r!, 

siatencia cu y Cü expresados en t'nninos de esfuerzos totales 

y efectivos reapectivamente se presentan en la figura 3.8, con 

las siguientes observaciones: 

l. Las magnitudes de los dilmetros de los ctrculos de Mohr para 

las envolventes en t~rininos de esfuerzos efectivos y totales 

son las mismas ya que (o;-o;> es tgual a (o 1 -o 3 ), 

2. La pres16n de poro que actGa, reduce los esfuerzos normales 

sobre todos los planos por la misma cantidad. El c!rculo 

de esfuerzos efectivos CU es desplazado horizontalmente a 

la izquierda del ctrculo de esfuerzos totales cu por una 

cantidad igual a la presi6n de poro de falla (Uf) • 
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3. El lngulo de 1nclinaci6n del plano de falla !afl se deter­

mina por el punto de tangencia de las envolventes con sus 

respectivos círculos Cü y CU y analíticamente estl dado por 

la ecuaci6n 

donde 

ªf 4ngulo entre el plano de falla y el plano princi­

pal mayor 

a s angulo de inclinaci6n de una tangente a la envolvea 

te de resistencias y su punto de tangencia con el 

correspondiente círculo de resistencias 

e) Prueba no consolidada-no drenada •uu" en compresi6n triaxial 

El círculo de resistencias en t'nnino de esfuerzos totales para 

una prueba no consolidada-no drenada es llamado círculo •uu• 

o "Q". La envolvente a una serie de c1cculos •uu• o "O" es 11!!_ 

mada envolvente •tru• o •o•. 

La resistencia de suelos 100% saturados es independiente de la 

presi6n de confinamiento, por lo tanto la envolvente es una lf 
nea horizontal recta. 

El círculo de resistencias en t!rmino de esfuerzos efectivos 

para una prueba no consolidada-no drenada es llamado círculo ÜÜ 

o O'. La envolvente a una serie de c!rculos ÜÜ o O' es llamada 

envolvente ÜÜ o O' • 



Loa esfuerzos efectivos son independientes de la preai6n de con, 

finamiento en estas pruebas saturadas al 100•1 por lo tanto en 

cada una de las pruebas a diferentes presiones de confinamiento 

se definir! el m!BlllO c!rculo de Mohr, .consecuentemente este c!;_ 

culo es 11nico. 

En base al pdrrafo anterior se concluye que en estas pruebas no 

ea posible determinar la envolvente iTti. S6lo es posible deter­

minar la envolvente ÜÜ por sobre un ran~o limitado de esfuerzos 

de arcillas parcialmente saturadas. 

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

solidadas no drenadas clasific4ndoseles en dos tipos: 

1. Pruebas en que ~ ea diferente de cero <ir'Ol 

En este grupo quedan incluidas las arcillas parcialmente satur! 

das, cantos rodados y areniscas finas. En la mayoría 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 l!mite l!quido 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 igual a cero (p=O) 

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 o no mayor 

que un grado y donde la cohesi6n vari6 desde 0.11 kg/cm 2 
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(1 1/2 tb/pulg 2 ) hasta 3.12 kg/Clll2 (45 (b/pulg 2 ) bajo presiones 

de confinallliento desde cero (prueba de compresi6n no confinada), 

hasta 4.22 kg/cm 2 (60 tb/pulg'). Respecto a la cohesil5n se o!¡, 

serva que en arcillas normalmente consolidadas y preconsolidadas 

var!a con la profundidad. fig 3.10. 

d) Prueba de compresi6n no confinada 

Una prueba de compresi6n no confinada es un caso particular de 

la prueba no consolidada-no drenada, con la diferencia que no 

se aplica presi6n de confinamiento. 

Te6ricamente la resistencia a la compresi6n no confinada de es­

pec!menes saturados inalterados. deber!a ser igual a la de pru! 

bas no consolidadas-no drenadas y por lo tanto las envolventes 

de falla ser!an tambifn las mismas. Sin embargo, los resulta­

dos indican que la resistencia no confinada generalmente es li-

9era111ente menor, especialmente trat4ndose de suelos fisurados 

o que fallan a lo largo de planos bien definidos, figs 3,9a y 

3.9b. La baja resistencia de espectmenes no confinados es pr~ 

bablemente debido a las fracturas a travfs de las cuales no pu!!_ 

den transmitirse los esfuerzos efectivos y los esfuerzos de te~ 

sí6n del agua de poro. 

3.1.3 Caracter!sticas de resistencia de arcillas parcialmente 

saturadas 

En suelos parcialmente saturados un cambio hidrost4tico en el 

esfuerzo total produce un cambio en la pres16n de poro y el es­

fuerzo efectivo. 



a) Prueba consolidada-drenada "CD" en compreai6n t:riaxial 
1 

En una prueba consolidada drenada si no se aplica contrapreai6n 

al aqua de poro durante la fase de conaolidac16n habr& aire di­

suelto en el esp6cimen al inicio del incremento del esfuerzo de~ 

viador. Sin embargo, como el esfuerzo desviador ae incrementa 

t:an lentamente no se genera exceso de presi6n de poro 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 espec!menes saturados con parcialmente saturados. 

El tfrlllino Cont~~p~~ai6n citado anteriormente,conaiste en inye~ 

tar agua a pres16n a la muestra aumentando en igual magnitud el 

esfuerzo de confinamiento ºe , con el objeto de llenar loa es­

pacios de aire por agua. Tambi•n puede usarse para contrarres­

tar la pres16n negativa que se genera en el caso de muestras s~ 

metidas a pruebas de compresi6n no confinada. 

b) Prueba consolidada-no drenada "CU" en compresi6n triaxial 

En una prueba consolidada no drenada si no se aplica contrapre-

si6n al agua de poro durante la fase de consolidaci6n habrA 

aire no disuelto en el esp~cimen al inicio del incremento del 

esfuerzo desviador. Si durante el cortante el esp@cimen tiende 

a aumentar de volumen, se inducir4n presiones negativas en el 

agua de poro, el efecto del aire será permitir que ocurra incr~ 

mento en la relacidn de vac!os y tanto los esfuerzos efectivos 

como la resistencia ser!n más pequeños que para un esp6cimen 



saturado. Si durante el cortante el esp,cimen tiende a reducir 

de volumen, se inducirln presiones positiva• en el agua de poro, 

el efecto del aire sera permitir que ocurra decremento de la r!. 

laci6n de vactos y tanto los esfuerzos efectivos colllO la resis­

tencia ser&n mayores que para un esp~cilllen aaturado. 

c) Prueba no consolidada-no drenada •uu" en compresi6n triaxial 

Los eafuerzos efectivos en una prueba no consolidada no drenada 

dependen de la presi6n hidrost&tica de confinamiento1 por lo ta~ 

to, las caracterfsticas de resistencia asf como esfuerzo-defor­

maci6n dependen de dicha presi6n de confinamiento. Es por esta 

raz6n que las envolventes •uu• para suelos parcialmente satura­

dos no son lineas horizontales rectas, como lo es para suelos 

saturados. Sin embargo, si la presi6n de confinamiento es lo ª!! 

ficientemente grande el aire no disuelto en el suelo sera empu­

jado dentro de la soluci6n y awnentarl la presi6n de confinlllllie~ 

to, pero no tendrS efecto sobre las características de resiste~ 

cia y esfuerzo-deformaci6n. Envolventes tfpicas "UU" para ar­

cillas parcialmente saturadas se muestran en la figura 3.9a. 

d) Prueba de compresi6n no confinada 

La prueba de compresi6n no confinada no es Otil para determinar 

la resistencia de arcillas parcialmente saturadas (tampoco para 

arcillas con superficies de falla o fisurndas). 



3.1.4 Resistencia de muestra• alteradas 

Se dice que una muestra ha sido alterada cuando cambian sus pr~ 

piedades ftsicae debido a cualquier perturbaci6n mecAnica de su 

estructura. Esta perturbaci6n puede causarse por cambio en los 

esfuerzos in ~itu. avance de la perforaci6n, desplazamiento del 

suelo por el tubo mueetreador, deformaciones durante la trane-

portaci6n, manejo y allllacena111iento de la muestra, deformaciones 

durante el labrado del eeplcimen y por cambios en el contenido 

de agua. 

a) Pruebas consolidadas no ·drenadas •cu• 

En arcillas cuya sensitividad (S), es mayor que 1, la resiste~ 

cia •cu• de un eaplcimen parcialmente alterado ea mayor que la 

resistencia •cu• de un esplcimen inalterado ((S) • qu/qr , do~ 

de qu· ea la resistencia a la cOlllpreai6n no confinada en eet!. 

do inalterado y qr es la resistencia a la compre•i6n no con­

finada en estado resnoldeado). AdemSs, se debe tener presente 

que la resistencia •cu• in ~itu es menor que la resistencia •cu• 
de un esplcimen inalterado ensayado en laboratorio. 

En eete caso la resistencia de espec1menes parcialmente alter!. 

dos es mayor porque: 

l. la arcilla se hace m&s compresible por la alteraci6n 

2. el esplcimen parcialmente alterado se consolida a una 
menor relaci6n de vac1os durante la fase de consolid!, 
ci6n de una prueba •cu• 

3. las presiones de poro son m!s pequeñas ya que los es­
fuerzos efectivos son lo bastante grandes para mantener 



las relaciones de vactoa mis pequeñas durante el cor­
tante 

4. loa esfuerzos efectivos son mis grandes durante el eo!_ 
tante y, por tanto, la resistencia del eap6cimen par­
cialmente alterado ea mayor 

bl Pruebas no consolidadas-no drenadas y de compresi6n no con-

~ 

En arcillas cuya sensitividad ea mayor que 1, las resistencias 

•uu• y la no confinada de espectmenes parcialmente alterados son 

generalmente menores gue la resistencia de un espécimen inalt~ 

rada. Por otro lado, se espera gue la resistencia de un espg­

cilllen .in 4.i.tu. sea mayor que la resistencia de un espécimen pe!: 

fectamente inalterado tomado para muestreo en laboratorio. Si 

el suelo ea inaensitivo la perturbaei6n de la muestra podrta no 

tener ninqGn efecto sobre la resistencia no consolidada no dre­

nada y la no confinada. 

e) Anllisis comparativo de resistencias "CD", "cu• y •uu• de 
muestras parcialmente alteradas (fig 3.11) 

La envolvente "CO" es probablemente afectada en una cantidad 

despreciable por la alteraci6n de la muestra (no existen datos 

experilllentales acerca de esta af irmaci6n) . 

La resistencia consolidada no drenada es incrementada en todas 

las presiones de confinamiento como resultado de la perturbaci6n 

de la muestra. Por tanto, la envolvente de resistencia •cu• 



de muestras parcialmente perturbadas, caer4 por encima del de 

una muestra inalterada. Espec!menes ensayados en pruebas •cu• 
y •uu" tendr&n la misma resistencia a una presi6n de consolid!, 

ci6n (o confinamiento) ºd 
s16n de preconsolidac16n 

que sea mucho mas pequeña que la pr~ 

a' a 

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 analisis se acepta que el suelo esta normalmente conso-

lidado in 6itu bajo esfuerzo hidrostatico y que la muestra no 

sufre alteraci6n al extraerla del terreno. 

En una muestra inalterada el esfuerzo efectivo hidrost&tico in 

6itu podrta ser cr~ , por lo tanto: 

a) Un esp~cimen ensayado bajo condiciones "CD" a la presi6n 

efectiva de consolidaciOn o~ , tendr! una mayor resistencia d~ 

bido al decremento de volumen durante el incremento del esfuer-

zo desviador; mientras que en las correspondientes pruebas •cu• 

y "UU" el decremento de \•olumen es iropedido y se generan presi2_ 

nes de poro, reduciendo como consecuencia los esfuerzos efecti-

vos y tarnbi~n la resistencia. 

b) Un esp~cirnen ensayado bajo condiciones "CU" a una presi6n 

efectiva hidrost!tica de consolidaci6n igual a cr~ , tendrl la 

misma resistencia que un esp~cirnen no consolidado no drenado 



•uu• ensayado a la Jlliama preai6n de confinamiento, pues no habr6 

cambio en el contenido de agua durante la f aae de consolidaci6n 

en la prueba •cu•. 

e) A presiones de conaolidaci6n mayores que a~ , la resisten­

cia •co• ea mayor que la resistencia •cu•, debido al decremento 

de volumen que se produce durante el incremento del esfuerzo de~ 

viador en la prueba •co•r mientras que en la prueba •cu• al im­

pedir el decremento de volUS1en se 9eneran presiones de poro pos!_ 

tivas y como consecuencia se reducen los esfuerzos efectivos y 

la resistencia. 

d) La resistencia •cu• tambi6n a una presi6n efectiva de cons!a 

lidaci6n mayor que a~ , sera mayor que la resistencia •uu• a la 

misma preai6n de confinamiento, debido al decremento en la rel~ 

ci6n de vac!os efectuada durante la fase de consolidaci6n de la 

prueba •cu•. 

e) A una presi6n hidrost4tica efectiva de consolidaci6n menor 

que oh , la resistencia •cu• es menor que la resistencia "UU" 

a la misma presi6n de confinamiento, debido al incremento en la 

relaci6n de vactos que se produce en la prueba •cu" durante la 

fase de consolidaci6n. 

f) Para presiones efectivas de consolidaci6n menores que ªb' 
la resistencia "CD" es menor que la resistencia •cu", debido a 

que en esta prueba "cu• durante el incremento del esfuerzo de~ 

viador la tendencia es de incremento de volumen, lo cual induce 



presiones de poro negativas en el eapAcilllen y por lo tanto 8e 

incrementan loa esfuerzos efectivos ocasionando que la resisten_ 

cia •cu• sea mayor que la resistencia •en•. 

3 .1.6 Diversos factores que afectan la reaiatencia al esfuerzo 

cortante 

a) Velocidad ~ deforaaci6n 

Investigaciones de A. Casagrande han mostrado que la resistencia 

de arcillas depende en forma apreciable de la velocidad de de­

formaci6n. 

La velocidad de deformaci6n afecta la relac16n entre la resiste!! 

cia al esfuerzo cortante y esfuerzoa efectivos (caso de envolve!! 

tes de resistencia •co• o "éü"), ast como la generación de pre­

ai6n de poro durante el incremento del esfuerzo desviador en 

pruebas •cu• y •uu•. 

Datos experimentales liJl\itados, indican que el efecto sobre la 

relación resistencia al cortante y esfuerzo efectivo normal ea 

muy pequeña. Gibson y Henckel (1954) encontraron un ligero d! 

cremento de la resistencia "CD" con decremento de la velocidad 

de deformación (para velocidades de deformación menores que 

las requeridas para una completa disipación de presi6n de poro) • 

Lll raz6n de este decremento se desconoce pero se le puede atr! 

buir a la viscosidad de las capas de agua absorbidas que rodean 

a las part!culas de arcilla. A. Casagrande y Rivard (1959) e~ 

contraron un ligero incremento de la resistencia "CD" en una 
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arcilla altamente pl4stica con decremento de la velocidad de d!, 

formaci6n. Este incremento de resistencia se le atribuye a un 

decremento de la relaci6n de vaclos, resultado de una consolid~ 

ci6n secundaria bajo carga muy lenta. Bjerrum, Simons y Torblaa 

(1958), crawford (1959) y Parcher encontraron una liqera calda 

de resistencia en la envolvente •éü• con decremento de la velo­

cidad de deformaci6n. Tal calda puede atribuírsele a la visco­

sidad de las capas de agua absorbida. 

Taylor (1943), Casagrande y Wilson (1949) han investigado la i,!l 

fluencia de muy bajas velocidades de deformaci6n en arcillas y 

concluyen que la resistencia al esfuerzo cortante cae entre un 

15• a un 30• m4s abajo que loa valores medidos normalmente. 

En pruebas •uu• la variaei6n de la velocidad de deformaci6n ti~ 

ne poca consecuencia; asl, pruebas efectuadas por Skempton y 

Bishop indican que las diferencias en resistencia obtenidas de 

pruebas cinco veces mls rlpidas y cinco veces m!s lentas que 

las velocidades estlndar (aproximadamente 10 minutos a la falla) 

no ascienden m!s que aproximadamente un 5% y hasta un 10\ en 

casos extremos, aun para contenidos de agua de la muestra igua­

les al llmite liquido. 

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 est& soportando carga 

cambia al pasar de resistencia no drenada a resistencia drenada 



a una velocidad que depende del coeficiente de consolidaci6n o 

de dilataci6n y de la longitud de las trayectorias de drenaje. 

En los problemas de cimentaci6n la carga se incrementa y en los 

problemas de excavaci6n o corte, la carga decrece dando como r! 

sultado cambios en la presi6n de poro. 

Skempton en la cuarta Conferencia de Rankine (1964) mostr6 que 

los par4metros de resistencia al cortante de arcillas preconeo­

lidadas de baja plasticidad, calculados. de deslizamientos y ap~ 

yados en conocimientos de presi6n de poro de campo, difieren r! 

dicalmente de los valores de mAxilna resistencia medidos en lat:Jg, 

ratorio y entre los factores que contribuyen a esta discrepancia 

se encuentra el tiempo que afecta substancialmente los valores 

pico de los par4metros de resistencia. 

c) Tiempo de consolidaci6n ~ pruebas ~ 

Taylor y Stevens (1953) ejecutaron pruebas "CU" en el aparato 

de corte directo usando una t@cnica especial y encontraron que 

la resistencia •cu• se increment6 con incremento del tiempo de 

consolidaci6n del esp@cimen. Este incremento en resistencia es 

debido probablemente al hecho que los espec!menes consolidados 

a tiempos mayores alcanzan una relaci6n de vac1os mAs pequeña 

como resultado de una consolidaci6n secundaria. Así pues, las 

mis pequeñas relaciones de vac1os al inicio del incremento del 

esfuerzo desviador, los esfuerzos efectivos mas grandes requer! 

dos para mantener al esp~cimen en equilibrio a esa relaci6n de 

vacíos y la generaci6n de presiones de poro más pequeñas dan 

origen a una resistencia mayor. 
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d) contenido ~ agua inicial 

Si mueatraa de arcilla son consolidadas al mi•mo·contenido de 

aqua inicial darAn como resultado una sola curva resistencia-ce!!. 

tenido de agua¡ de la misma manera que de diferentes contenidos 

de aqua inicial resultaran curvas de conaolidacidn diferentes 

y, por lo tanto, habr! una curva de resistencia-contenido de 

agua para cada contenido de agua inicial. 

La fiqura 3.13, muestra las curvas de resistencia-contenido de 

aqua resultante de series de pruebas de corte directo con dos 

diferentes contenidos de aqua inicial1 para cada serie de resi!. 

tencias se encuentra que estas caen sobre una curva que es ind!. 

pendiente del m'todo de prueba y se observa tambi'n que las CU!: 

vas resistencia-contenido de agua son aproximadamente paralelas 

a sus respectivas curvas de consolidacidn, adem&s, el suelo m&a 

cohesivo tiene su pendiente menos pronunciada y es dependiente 

del contenido de agua inicial. 

e) Consolidaci6n !l2 hidrost!tica !!l pruebas ~ 

Los especímenes consolidados no drenados •cu• en pruebas de ru­

tina de laboratorio son consolidados bajo presi6n de confinamie!!. 

to hidrost!tica1 sin embargo, la consolidaci6n en campo es no 

hidrost!tica y bajo un estrato cualquiera de suelo, los esfuer­

zos efectivos sobre una partícula de suelo seran diferentes ta~ 

to en la direcci6n vertical como horizontal. As!, en la vecin­

dad de puntos de taludes pueden haber muy grandes diferencia•· 

entre los esfuerzos principales efectivos mayor y menor. No se 



pueden adelantar conclusiones acerca de la influencia de la CO!!, 

solidaci6n no hidrost4tica sobre la resistencia •cu•, ya que es 

muy poca la investigacidn que se ha hecho acerca de este efecto. 

Lowe y Karafiath (1960) han llevado a cabo alguna investigacidn 

sobre este tema en relacidn al diseño de presas. 

f) Esfuerzo erincipal intermedio 

La variaci6n del esfuerzo principal intermedio (a 2 ) entre sus 

valores limites, esfuerzo principal mayór (a 1 ) y esfuerzo prin­

cipal menor (a 1 ), puede afectar la relaci6n entre la resistencia 

al cortante y esfuerzo efectivo normal (envolventes de resiste!!. 

cia •co• o •cu•) y puede afectar a la generaci6n de presi6n de 

poro durante el incremento del esfuerzo desviador en pruebas 

•cu• y •uu•. 

Como ea prlcticamente imposible determinar el valor de a 2 en 

la mayorta de problemas de estabilidad en meclnica de suelos 

aplicada, es usual despreciar su efecto y para medir la resiste!!. 

cia al cortante en la prueba triaxial se acostumbra tomar el V!. 

lor de o 2 igual a a 3 • 

3 .1. 7 Comportamiento esfuerzo-deformaci6n 

Definiciones. El proplSsito de definir los siquientes conceptos 

es con el objeto de proporcionar un mejor entendimiento acerca 

de las principales variables que afectan la forma de las curvas 

esfuerzo-deformaci6n de los suelos. 



1. suelo.- E• toda masa de partículas que son el producto de la 

deacomposicidn y desintegracidn de las rocas y material orglnico 

mediante un proceso natural. 

2. Estructura del suelo.- Se refiere a la distribucidn y orien­

tacidn de las partículas en una masa de suelo (Lambe, 1953) y a 

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

3. B•tado del suelo.- Quedar! definido por la relacidn de va­

cíos (e) y el esfuerzo efectivo principal menor (a;) para un mo­

mento cualquiera durante una prueba, figura 3.14. 

4. comportamiento contractivo y dilatante de los especímenes.­

Un espacimen se dice que es contractivo si tiende a reducir su 

volUllen cuando se incrementa el esfuerzo cortante durante una 

prueba1 y es dilatante si tiende a incrementar su volumen cuando 

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

S. Estado establecido de deformaci6n.- Es el estado en que una 

muestra de suelo de cualquier forma o composicidn se deforma CO!!. 

tinuamente bajo un estado de esfuerzo efectivo constante a velo­

cidad constante y relaci6n de vac!os constante o relacidn de va­

cíos de estado establecido de deformaci6n. 

6. M~todo 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 m~todo de carga son conv!_ 

nientemente seguidos dibuj4ndolos en un diagrama de Mohr en for­

ma de trayectoria de esfuerzos, figura 3.lS(una trayectoria de 



esfuerzos muestra como cambia la posici6n del punto superior del 

circulo de Mohr durante la prueba) • 

3.1.8 Estimaciones cualitativas de loa factores que determinan 

la forllll de las curvas esfuerzo-defoE111aci6n 

Los factores de mas importancia que determinan la forma de las 

curvas esfuerzo deformaci6n de los suelos son: 

l) El tipo de suelo (en particular mineraloq!a y forma de los 

granos) 

2) Estructura inicial 

3) Estado inicial. y 

4) Mftodo de carga 

Cada parte de una curva esfuerzo-deformaci6n es afectada en dif! 

rente grado por cada uno de estos factores; as!, de acuerdo con 

Poulos (1971), podr!a imaginariamente dividirse una de estas cur 

vas en tres zonas, donde la zona r, quedara limitada entre el 

origen y el punto pico, la zona II, entre el punto pico y el pu~ 

to en que se alcanza el estado establecido de deformaci6n y la 

zona III, a partir de este Cltimo 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 II las grandes deformaciones actGan crecientemente sobre la 

estructura y estado iniciales y la ca!da en magnitud del esfuer­

zo 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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loa qranoa que se ha generado en torno al punto m&xilllD •e deti~ 

ne alcans•ndoae una •eatructura• de estado establecido de defo~ 

.. ci6n y donde tanto la estructura inicial co111D el estado ini­

cial eatan tan alterados por el proceso de carqa que ya no infl!!, 

yen 1114• sobre el esfuerzo cortante, pero s! contin~an influyendo 

sobre la deformacidn. 

A) Ejemplos de curva• ••fuerzo deformacidn obtenida• de pruebas 

:se:. 

- Aparato de prueba.- Dieco anular 

- Sistema de esfuerzos.- cortante por rotacidn 

- Suelo ensayado.- Lutita, secada al aire y remoldeada a cante-

nido de aqua inicial wi • 61,, tndice de liquidez o.eo : ltm!, 

te líquido L.L. 71; !ndice de plasticidad IP 49; 73\ del 

suelo menor que 2 micras: densidad de a6lidos S8 = 2.76 . 

- Condiciones de prueba.- Esfuerzo efectivo normal sobre el pla-

no de falla despu4s de la consolidacidn anisotrdpica C1h =4 kg/cm 2 ,1 
a 

contenido de agua anisotr6pico Wa 30.5%¡ relacidn de vac!os 

anisotrdpico ea = 0.84 : velocidad de desplazamiento angular 

0.0056 cm/min en la periferia (una rotación en 2.8 d!as) ¡ di-

mensiones del disco anular¡ di4metro interior dint=5,11 cm, 

di!metro exterior dext=7.11 cm; espesor del esp4cimen Ha=0.135 cm1 

grado de saturacidn Gw = 100% muestra normalmente consolidada. 

- Fuente.- LaGatta (1970) 



La curva esfuerzo defomaci6n, f:igura 3.16a, muestra un pico a 

extremadamente gran deformacidn del orden de 63\ y luego decrece 

muy gradualmente de acuerdo a una mayor orientaci6n de los gra­

nos hasta alcanzar una deformacitSn angular de 5,260\. 

Las deformaciones reales despufs del punto pico son mucho mis ~ 

queñas que las deformaciones en 1a zona de falla, ya que podría 

empezar a formarse una zona cortante muy delgada aproximadlllll8nte 

cuando el pico es alcanzado. Por lo tanto, las grandes deforDI!, 

cienes mostradas en la f iqura corresponden mas bien a desplaza­

miento perifdrico del aparato; por lo que en estas pruebas, ea 

mas propio hablar de desplazamientos que se requieren para ale•!!. 

zar un punto dado deapufa del pico. As! se tienen desplazamie!!. 

tos de 0.084 cm en el punto •m•, de 7.00 cm en el punto •o• y 

de 23. 5 cm en el punto •u•. El punto pico como ya se habfa ang, 

tado antes no es el resultado de la dilataci6n sino de la orie!!. 

taci6n de los granos. El valor observado de la sensitividad 

drenada (S)d = •rn/1 5 , fue de 1.70 (entendifndose 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 deformaci(5n para 

definir completamente la curva esfuerzo deformaci6n a semejanza 

de esta prueba. 

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

que el volwnen decreci6 a trav§s de toda la prueba, aun despuAs 
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de haber alcanzado el estado establecido de deformaci6n el vol~ 

11111n continu6 decreciendo a muy baja velocidad. Parece probable 

que el decr-nto de volumen fue debido a pl!rdida de suelo a 

pesar del extrll90 cuidado que se tuvo durante la prueba. 

El m&ximo valor del esfuerzo cortante es de dnicamente 0.22 a• 
ha 

(0.88 kq/cm 2 ) en el punto •m• y de 0.13 ºh (0.52 kq/cm 2 ) en el 
a 

punto •o• con fnqulos de fr1cc16n interna de 12.5 qrados y 7,5 

grados respectiv-ente. Loe valores anteriores corresponden eri 

la trayectoria de esfuerzos a valores de Th/oh de 0.22 y 0.13 
a 

que se localizan sobre una recta vertical paralela al eje de las 

ordenadas y estos valorea a su vez corresponden a un valor con! 

tante de o'/a' • l en el eje de las abscisas. 
h ha 

F1nal111ente en el diagrama de estado la curva fue tambiAn una lf 

nea recta vertical para un valor constante de o'/a' = 1 en el 
h ha 

eje de las abscisas y valores variables de bH/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 vac!os 

de 0,84 al inicio de la prueba, 0.70 en el punto "o" y 0,62 

en el punto "u". 

- Aparato de prueba.- Corte directo 

- Sistema de esfuerzos.- Por corte directo 

- Suelo ensayado.- Arcilla limosa r!pida de Noruega; contenido 

de agua natural wn ~ 46%; L.L. = 25¡ IP ~ 5¡ sensitividad no 



drenada (S)u· = (40 - 150] profundidad Z • 6.30 m (Hfuerzo ve!: 

tical in aitu a~ 0 0.60 kg/cm2 ); 481 del suelo menor que 2 mi­

craa1 Ss • 2.78 • 

- Condiciones de prueba,- o' • 0.58 kg/cm2 (igual a la presi6n 
h. 

efectiva de aobrecarga in aitu): wa • 4311 ea• 1.191 espesor de 

la mueatra H8 "' 1.01 cm1 di'1netro ••• = e.oo C111: velocidad prome­

dio de deformaci6n en el punto •m• 0.024t/min1 mueatra inaltera­

da. 

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

Landva 11962) • 

La figura 3.17, muestra que la curva eafuerzo-deformaci6n obse~ 

va un quiebre (Bjerrum y Landva (1966) lo atribuyen a rOllpillie~ 

to de grano• ya que observa.ron ca!da de la sensitividad), para 

un esfuerzo cortante T = 0.22 ºh 
a 

luego a un esfuer&e cortante m&ximo 

(0.13 kg/cm2 ), a11111entando 

T • 0.4 Oh' (Q,23 kq/ cm 2 ) 
m a 

para una deformaci6n angular de 421 donde la prueba ya no pudo 

ser continuada debido a limitaciones del aparato. 

Respecto al cambio de volumen este decreci6 continuamente a tr!, 

v6s de toda la prueba desde cero hasta un 10\ seg11n podrfa apr!. 

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 segfin una recta vertical para un valor 



con•tante. de 1. en la relaci45n de eduer:lo• principal•• efecti­

vo• (a• /a' ) •obre el eje de la• abacieas y valorea variable• 
. h ha 

en la relacien de esfuerzo• cortante• a ••fuerzo principal efe!:_ 

tivo .. nor (Th/ah ), en el eje de la• ordenada• donde a valoree 
a 

de cero y o.•o (punto• inicial y •a•), le correeponden &nguloa 

de fricci6n interna de cero y 21.9 grado• respectivamente. 

In el diagrama de e1tado la curva ea una recta vertical para un 

valor conetante de •1• en la relaci6n de eafuerzoa principales 

efectivo• (ah/ah l aobre el eje de laa abscisas y valores vari!. 
a 

blea de decre11ento de volumen (AB/H4 l en por ciento en el eje 

de laa ordenada• donde a valorea de cero en el inicio y aproxi­

aad ... nte 10• en el punto •••, le correaponden relaciones de V!, 

ctoa de 1.19 y 0.98 respectivamente. 

Finalaente, no 1e puede predecir que hubiese ocurrido si la pru~ 

ba hubiera sido posible continuarla a grandes deformaciones, 

pero ea claro que el esfuerzo cortante se hubies·e continuado i~ 

crementando, y de acuerdo a Skempton (1,64) en suelos con propo!. 

ci6n de granos finos iguales a este, el estado establecido de 

deformaci6n se hubiera alcanzado para &ngulos de fricci6n inter­

na entre 10 y 21 grados, con la posibilidad de que en la curva 

esfuerzo deformacidn se manifestara un pico con una sensitividad 

drenada posible de 1.10 a 2.00 . 

- Aparato de corte.- Disco anular 

- Sistema de esfuerzos. - Cortante por rotacidn -



- Suelo ensayado.- Lutita secada al aire y remoldeada1 Ni • 62•1 

L .• L. • 711 IP = 49': 73\ del suelo menor que 2 111icrasr s9•2. 76. 

- condiciones de .prueba.- ªh • 1.00 kg/cm2 ; ea~ 0.68r veloci-
a 

dad de desplas .. iento perif8rico 0.0056 ém/min (una rotaci6n 

en 2.8 dfas) 1 dimensiones del disco anular: dint = 5.11 cm, 

dext • 7.11 cmr Ha• 0.109 cm. 

- Fuente.- LaGatta (1970) 

La curva esfuerso defor111&ci6n figura 3.18, muestra un pico a9u­

do, punto •m• para una defo~maci6n angular del 20• (equivalente 

al 12• en camara triaxial) • El valor de la sensitividad drena-

da fue de 3,40. 

El dia9rama de cUlbio de volwnen lllO&tr!S inicialmente un li9ero 

decremento para lueqo incrementarse continuamente hasta un 8\, 

cuando se alcanz6 la deformaci6n de estado establecido, obaer­

vlndose ademls que en la vecindad del punto pico se present6 la 

mlxima velocidad del incre111ento de volumen. 

El mlximo valor del esfuerzo cortante fue de o.so ºh (0. 50 kg/cm2 ) 

a 
en el punto "m" y de aproximadamente O .14 a' 

ha 
(0.14 kg/ cm'J en 

el punto "o", con &ngulos de fricci6n interna de 26.6 y 8.2 gr_! 

dos respectivamente. Los valores anteriores en la trayectoria 

de esfuerzos, corresponden a valores de o.s y 0.14 ai la rel.acitin de 

esfuerzo cortante a esfuerzo principal efectivo menor (Th/oh ) , 
a 

localizados sobre una vertical paralela al eje de las ordenadas¡ 

y un valor constante de •1• en la relaci6n esfuerzos principales 

efectivos (cr'/o' ) en el eje de las abscisas. 
h ha 



En.el diagrama de estado, la curva es tambi•n una recta vertical 

para un valor constante de (oh/ah ) = 1 sobre el eje de las 
a 

abscisas y valore• variables de incremento de volU111en (~H/Hal en 

por ciento en el eje de las ordenadas donde a valores de cero en 

el inicio y aproxitlladamente 8• en el punto •o•, le corresponden 

relacione• de vac!os de aproxilladamente 0.68 y 0.81 respectiva-

8) Ej .. plos de curvas esfuerzo deforaaci6n resultantes de prue­

bas •cu• 

- Aparato de prueba.- Corte simple 

- Sistema de esfuerzos.- Por corte simple 

- Suelo ensayado.- Arcilla limosa muy sensitiva normalmente co~ 

solidada; Wn = 36.0; L.L. ~ 241 Ip ~ S;(S)u =· [40 - 150] (ob­

tenido por mediciones de veleta); z 8.33 m (sobrecarga 

0.77 kg/cm2 )1 aproximadamente el 48% del suelo tiene tamaños 

menores de 2 micras1 Ss = 2.781 muestra inalterada. 

- Condiciones de prueba.- ºha= 2.00 kg/cm 2 1 Wa = 28.3%; 

ea~ 0.76; espesor 0.89 cm (despuAs de la consolidacidn): di! 

metro B.O cm1 velocidad promedio de deformaci6n cortante 

0.084%/min en el punto "0"1 el espesor se mantuvo constante d~ 

rante la prueba. 

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

(1962) 



El eap6cimen se consolid6 a un esfuerzo efectivo de 2.00 kg/cmª 

c:on una relaci6n de vactos de 0.76, ademas, las relaciones de 

vaclo• en loa lilaite• liquido y pllatico fueron de 0.67 y 0.53 

respectivamente. 

La curva esfuerzo-deformac16n figura 3,19a, muestra una ligera 

reducci6n deapu6a de la deformaci6n del punto pico •m•, con una 

deformaci6n en el pico de lSt (equivalente a lOt en deformac16n 

axial) • Tambi6n se observe que al fina~ de la prueba los eafue! 

zos tanto cortantes como efectivos estaban decreciendo adn, pero 

no se pudieron definir sus valores ya que el espfcimen no pudo 

ser llevado a suficiente deformaci6n. U>s valores de los coef_t 

cientes "A" de prea16n de poro de Skempton (el coeficiente "A" 

de preai6n de poro de Skempton se define por la ecuaci6n 

Aª (AU - Ao 1 )/(Aa 1 - Ao 1 ) que es la relaci6n entre la diferen­

cia de la presi6n de poro del agua intersticial y la presi6n 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 trayect!?_ 

ria curva en la que al final se observe que todavía se segufa 

incrementando la relaci6n de esfuerzos principales, Si se hubi! 

sen podido continuar las deformaciones y apoy4ndose en los val2. 

res de la sensitividad no drenada, se pod!a esperar que la cur­

va se continuara moviendo hacia abajo y a la izquierda. Los v~ 

lores del lngulo de fricci6n 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 ea una linea recta horiaontal 

para un valor conat:ant:e en l.a relaci6n de vacios de o. 76. 

en el eje de las ordenada• y valorea variables en la relaci6n 

de eafuerzoa principales (oh/oh ) en el. eje de las abscisas con 
a 

valorea de cero, O.SO y 0.35 en el inicio, punto .•m• y punt:o 

•o• respectivamente. 

En el diagrlllllil presi6n de poro equivalente-esfuerzo principal 

efectivo menor ae obaerva que el esfuerzo sufre un decr-nto 

continuo desde 2.00 kg/cm2 hasta un.valor de 1.00 kg/cmª para 

una deformaci6n angular de 15' y en este mismo punto se observa 

un ligero quiebre para terminar en el punto •o• con valores de 

0.70 kg/cm2 y 2e•, para el esfuerzo efectivo y la deformaci6n 

angular respectivamente. 

- Aparato de prueba.- c&mara triaxial 

- Sistema de esfuerzos.- compresi6n triaxial 

- Suelo ensayado.- Arcilla de Kowasaki1 L.L. = 711 Ip = 33•1 

Wn = 72.6\¡ aproximadamente el 38• del suelo tiene tamaños 

menores que 2 micras1 Ss = 2.681 (S)u ~ 10: esfuerzo verti­

cal efectivo de sobrecarga 1.85 kg/cm2 , 

- Condiciones de prueba.- Espécimen inalterado1 esfuerzo efect~ 

vo de consolidaci6n a; c = 3. 00 kg/cm2 1 contrapresi6n 

Ub = 2.00 kg/cm 2 ; coeficiente de pres16n de poro de Skempton. 

B = 1.00 (definido por la relaci6n B = óU,/óo 3 que es la re­

laci6n entre presi6n de poro del agua intersticial originada 

por la presi6n de confinamientol1 Wf = 57.9\; relaci6n de va-



cfoa de conaolidaci6n e0 • t.551 velocidad deforaaci6n 0.016•/minr 

d:l.menaionea de la muestra: dilmetro ·~·= 3.56 cm (1.40") alt~ 

ra hi = e.oo cm (3.15"1. 

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

El eapAcimen fue completamente •aturado y consolidado a un eaf ue! 

zo efectivo de conaolidaci6n a;c de 3.00 kq/cm2 con relaci6n 

de vacíos de conaolidaci6n (e0 ) de 1.55, adem!a laa relaciones 

de vac!oa en loa llmitea liquido y plAatico fueron de 2.20 y 

1.10 respectivamente. 

La curva eafuerzo-defol'llolci6n figura 3.2oa, muestra un alll!lento 

gradual hasta alcanzar el punto pico "m" con una deformaci6n t! 

pica del 5\. El eatado establecido tampoco pudo alcanzarae en 

esta prueba y en cuanto a la aenaitividad no drenada ae e•peraba 

fuera de 10. En el pico el valor del coeficiente "A" de prea16n 

de poro fue de 0.90 con un valor probable de 20 para el eatado 

establecido. 

La trayectoria de esfuerzos fiqura 3.20b, muestra una trayecto­

ria curva y a semejanza del ejemplo anterior si se hubie1en pod! 

do continuar las deformaciones y apoyAndose en loa valorea de la 

aensitividad no drenada se pod!a esperar que la curva tomase la 

forma en línea discontinua. El valor del 4nqulo de fricci6n i!!. 

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

En el diagrama de estado la curva es una l!nea recta horizontal 

para un valor constante de 1.55 en la relaci6n de vactos 



en el eje de las ordenadas y valores variables en la relac:U5n 

de esfuerzos principales (a~;a;0 > en el eje de las abscisas, 

con valorea de 1.0 y 0.27 en el inicio y punto •m• respectiva-

111&nt:e. 

En el diaqrarna de presi6n de poro-esfuerzo efectivo principal 

menor, se observa que el esfuerzo efectivo sufre un decremento 

continuo desde 3.00 kg/an2 en el inicio hasta aproximadamente 

1.00 kq/Clll~ en el punto •m• para deformaciones axiales desde 

cero hasta 5' y se describe una curva con concavidad hacia arr! 

ba. 

- Aparato de prueba,- C&mara triaxial 

- Sistema de esfuerzos.- C0111presi6n triaxial 

- Suelo ensayado.- l'.rcilla lilllosa de la Presa canyon¡ L.L.=34¡ 

Ip=l9: aproximadamente el 20\ del suelo tiene tamaños meno­

res que 2 micras; 5 5 2.71; muestra calc4rea de suelo inorg! 

nico, secada al aire y remoldeada; aproximadamente 75% del su~ 

lo menor que 0.074 mm. 

- Condiciones de prueba.- a;c = 2.10 kg/cm'; ec = 0.49: campa~ 

taci6n por el m~todo de Harvard miniatura en 10 capas con co!}_ 

tenido de agua inicial Wi = 15.8%, relaci6n de vactos inicial 

e1=0.49; WOptimo=l6.2\¡ carga controlada¡ duraci6n de la pru~ 

ba 440 minutos; velocidad de deformaci6n promedio 0.048\/min; 

dimensiones de la muestra h1=7.14 cm, "~"=3.35 cm: Ub = 5.89 

kg/cm' . 

- Fuente.- A. casagrande y Hir•chfeld (1962) 
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El espicimen fue completamente saturado, compactado y ensayado 

a esfuerzo efectivo de conaolidaci6n (o~c) de 2.10 kg/cm2 con r~ 

laci6n de vacfos de consolidaci6n de 0.491 ade~s, las relacio­

nes de vactos en los l:lmites liquido y pl!stico fueron de 0.94 

y 0.41 respectivlllllente. 

La curva esfuerzo-deformaci6n figura 3.2la, muestra curvatura 

doble y un aU111ento gradual hasta alcanzar el punto •m•. El pr!, 

iner punto de inflex16n •q• corresponde c;ercanamente al m&xilllo 

valor del e1fuerzo principal efectivo menor y el segundo, punto 

•r• corresponde a la m6xima relaci6n de esfuerzos principale1. 

El e1tado establecido no se alcanz6 debido a que la prueba no 

pudo llevarse a grandes deformaciones. El coeficiente "A• de 

presi6n de poro de Ske111pton en el punto •m• alcanz6 el valor de 

-0.020. Al final de la prueba los esfuerzos cortante y efectivo 

seguian todavf.a aumentando de valor y fueron tomados como valo­

res mlximos • 

La trayectoria de esfuerzos toma la fonna mostrada en la figura 

3.2lb, y en el punto •m•, el ángulo de fricci6n interna alcanza 

el valor de 36 grados. 

En el diagrama de estado la curva es una línea recta horizontal 

para un valor constante de O. 49 en la relaci6n de vacf.os en 

el eje de las ordenadas y valores variables en la relaci6n de 

esfuerzos principales ca;/o~,J en el eje de las abscisas, con 

valores de l.OO, 0.25 y l.20 en el inicio, punto •q• y •m• res• 

pectivamente. 



3.2 Suelo4 No Cohe4ivo4 

LO• suelos no cohesivos lo forman todos aqu6llos cuyas propied~ 

des flaicaa y meclnicas no dependen en forma determinante de las 

caracterlaticas flsico-qulmicas y mineral69icas de sus granos, 

sino de la forma y ta.maño de 6stos¡ es decir, de las filerzaa e!_ 

teriores y de peso propio. Estos suelos segdn el Sistema Unif!, 

cado de Claaificac16n de Suelos, se dividen en arenas, gravas y 

baleos. Se trata de arenas cuando mas del SO\ de su fracci6n 

gruesa (retenida en la malla No. 200) pasa la malla No. 4 {4.76 cin), 

gravas si mas del SOt de su fracci6n gruesa (retenida en la ma-

lla No. 200) no pasa la malla No. 4, y bolees si mSs del SO\ no 

pasa la malla No. 3 • 

1· 
< •cib• ' ..... >le;: 

.... ••• 

""'"' ... 
En arenas y gravas la cohesi6n es despreciable pero a cambio 

presentan una permeabilidad relativamente grande. 

Los suelos no cohesivos son conocidos tambi6n como suelos f ri5:_ 

cionantes. 
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J.2.1. caracterlsticas de resistencia y esfuerzo-deformaci6n 

de suelos no cohesivos 

Las caracterlsticas de :resistencia al esfuerzo cortante de los 

suelos no cohesivos pueden expresarse mediante la ecuación de 

eou1omb: 

s = o tan 4> 

en donde 

s = resistencia al esfuerzo cortante 

o • esfuerzo total normal al plano de falla 

•• angulo de fricci6n interna 

a) Pruebas consolidadas drenadas "CD" en compresi6n triaxial 

E1tuotve.ntu de. 1tu.i..stenc.i.a p1111.a a11.en116 6 u.etttU 1J compac.t11.s. - La 

envolvente de resistencias de arenas sueltas es una recta y la 

de arenas compactas es una curva (que conservadoramente se ree~ 

plaza por una recta), ambas envolventes pasan a trav@s del ori­

gen, Si la envolvente de resistencias de un suelo sin cohesi6n 

intercepta al eje vertical por arriba del origen se cree que es 

el resultado de error en el ensaye. 

A1tguto de '11..i.cc.i.611 .lntll.ltna. - La resistencia de suelos no eches!_ 

vos se expresa en t@rminos del lngulo de fricc16n interna + , 
que es la inclinación de la envolvente de resistencia que pasa 

a trav~s del origen. El valor del 4ngulo de fricci6n interna, 

- ·- ~\ 
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depender& del grado de compac~dad relativa (Cr = (em&x - enat)/ 

te.ax - ~mln> en \) , forma de los granos y granulometr1a. 

Tomando en cuenta lo anterior ae puede decir que el Angulo de 

fricci6n interna: 1) crece con increaento del grado de compac! 

dad relativa¡ 2) generalmente ea mayor para suelos con granos 

angulosos que para suelos con granos redondeados y 3) ea mayor 

para suelos bien graduados que para suelos uniformes. 

A~~"ª Au~tt4.· Una curva tlpica eafuerzo-deformaci6n para un 8U! 

lo inicialmente suelto se muestra en la mitad superior de la f! 

gura 3.22, en donde el esfuerzo desviador (o 1 - o,l, se increme~ 

ta continuamente con la deformaci6n hasta alcanzar la resisten-

cia m&xima para (a 1 - o,>max • 

A~~"ª compacta.- una curva tlpica esfuerzo-deformaci6n para una 

arena inicialmente compacta ensayada a la misma presi6n de con­

finamiento que para la arena suelta, se muestra también en la 

mitad superior de la figura 3.22. El esfuerzo desviador es apl! 

cado en forma semejante al caso anterior; sin embargo, a mayor 

deformaci6n (que en el caso anterior) el esfuerzo desviador de­

crece hasta alcanzar finalmente la resistencia Oltima con el e! 

fuerzo desviador Oltimo (cr 1 - cr,>ait 

La rn&xima resistencia al cortante es la utilizada para dibujar 

el circulo de resistencias de Mohrr la resistencia Qltima es i!!!, 

portante en problemas relacionados con falla progresiva. 



Ru.c'.4te11c.l4 út.U1114 de. upe.cl11uu udto4 11 co111p4cto4. - Se po­

dd.a pennr que la lt'e•i•tencia GtliJna depende Gnica111ente de la 

prea16n hidro•t&tica de confinaaiento y que es independiente de 

•i el eeptcilllen es inicialmente auelto o c:ompacto1 •in embarqo, 

la resistencia -.dida en la ca.ara de eompres16n triaxial resu1 

· ta mayor palt'a eapecllllenes iniciallllente compactos que para suel­

to• (ambos ensayados a la lllisma presi6n de confinamiento). Po­

aiblemente esta diacrepancia ae relacione con la no uniformidad 

de lo• esfuerzos y las deformaciones en.el espfcimen. 

Una arena cualquiera a una relaci6n de vaclos inicial cualquiera 

puede comportarse como compacta, ai e• sometida al corte a baja• 

preaionee de confinamiento y como suelta ai ea BOllletida al cor­

te bajo grande• presione• de confinamiento. 

Loe suelos no cohesivos general.mente c!llllbian de volWllen durante 

la aplicaci6n del esfuerzo cortante; as!, la magnitud del cam­

bio de volwnen en una prueba triaxial depende de la relaci6n de 

vac1os antes del inicio del incremento del esfuerzo deaviador 

y de la magnitud de la presi6n de confinamiento. 

En la mitad inferior de la figura 3.22, el espAcimen suelto ti~ 

ne una relaci6n de vac1os inicial ei 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 rearreqlo estructural. Cuando 



se ha alcanzado la resistencia Gltima para el esfuerso desviador 

dltimo la relaci6n de vaclo• dltillla es et 

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

eo111portamiento de un especilllen compacto el cual tiene una rela• 

ci6n de vaclos inicial 91 , y decrece 1ignificativamente en v~ 

lumen bajo incr1111entoa iniciales del e1fuerzo desviador. A es­

fuersos desviadores mayores las deformaciones cortantes induci­

das en el esplcillen comienzan a tener un efecto si9nif icativo 

sobre la estructura del suelo: los 9ranos del suelo fuertemente 

compactados son forzado• a deslizar uno sobre otro con un sub&!, 

cuente incremento en la relaci6n de vac!oa. Este incremento de 

volumen es el responsable de que la• arenas inicialmente compa!:'. 

ta• tengan una mayor resistencia que las arenas inicialmente 

sueltas. Finalmente cuando el esfuerzo desviador alcanza su V!, 

lor dltimo (o 1 - o 3 )Glt , la relaci6n de vac!os tambiAn alcanza 

un valor dltimo ed 

Relaci6n de vaclos crítica (ecr!t) es la relaci6n de vac!os (ec) 

(despu6s de la consolidaci6n) de una muestra para la que el ca~ 

bio de volumen neto en la falla es cero, bajo la presi6n de co~ 

finamiento aplicada. 

Pre1i6n de confinamiento cr!tica (c 3 ) es la presi6n de confi 
cr!t -

namiento aplicada para un valor particular de la relaci6n de 

vac!os (ecl (despu6s de la consolidaci6n) donde el cambio de v~ 

lumen neto en la falla es cero. 



Oe6t.i.za~ien~o po4 flujo.- En la naturaleza se encuentran masas 

de arena fina de granos redondeados, uniforme y en estado sue! 

to. Una repentina deformaci6n o sacudida puede causar el colaE, 

so de la estruct\ara del suelo por la aplicaci6n del cortante. 

Por tal motivo podr&n generarse presiones de poro, lo cual red~ 

ce considerablemente la resistencia al cortante de la masa de 

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

conocidas colllO licuaci6n o deslizamiento por flujo. 

falla p~og~ebiua.- Este tipo de falla se inicia en uno o varios 

puntos, sujetos a grandes esfuerzos propag&ndose progresiviune!l 

te ~or toda la lllll&a de suelo cargada. 

b) Pruebas consolidadas no drenadas•cu• y no consolidada no 

drenadaa•uu• 

Las arenas saturadas sin drenaje, bajo la aplicaci6n de esfuer­

zos cortantes se comportaran basicamente en forma semejante a 

lo señalado anteriormente para suelos cohesivos, salvo algunas 

notas adicionales que ayudar4n a tener una idea mas clara de 

sus caracterfsticas de resistencia. 

Bajo cargas est&ticas la importancia del estudio de la resiste~ 

cia de arenas saturadas sin drenaje es secundario ya que las 

presiones del agua intersticial tienen suficiente tiempo para 

disiparse debido a que la aplicaci6n de carga es relativamente 

lenta1 sin embargo, sucede lo contrario para carga din4mica 

donde la aplicaci6n de las cargas externas es muy rSpida. 



Cavltacl6n d&l agua ~nt~~6t.i.ciat.- Si el agua intersticial o de 

poro tomara valorea inferiores a m~no6 una atm6sfera (-1.033 kq/cmª), 

se presentarla el fen6ineno de cavitacidn y como consecuencia la 

muestra no podrl conservar su volUlllen conatante y se comportar& 

como si fuese drenada. Al producirse la cavitaci6n la m&xima 

resistencia dependerA del esfuer20 efectivo inicial y del eafue!. 

10 de confinamiento. 

3.2.2, Ejemplo• de clrculoa y envolventes de resistencia de 

Mobr en pruebas de compreai6n triaxial "CD" 

- Aparato de prueba.- Cantara triaxial 

- Sistema de esfuerzos.- Co11presi6n triaxial 

- Suelo ensayado,- Arena fina, uniforme, dragada del R!o Sacra-

111ento1 arena totalmente lavada con tamaño de los granos entre 

0.149 n111 y 0.297 mm¡ composic16n de los granos1 feldespatos 

y minerales de cuarso¡ forma subangulosa a redondeada; 

ss = 2.68; em!n = 0.611 em&x = 1.03 • 

- condiciones de prueba.-

l. Arena suelta: ei = o .87, cr = 38% 

2. Arena medianamente suelta: ei = 0.78, e 
r 

~ 60% 

3. Arena medianamente compacta: ei = 0.71, e -r 

4. Arena compacta: ei = 0.61, c .!. 100\ r 

Dimensiones de la muestra "~" = 3. 56 cm (1, 40") , h1 

grado de saturaci6n Gw = 100% . 

- Fuente.- Lee y Seed (noviembre de 1967) 

78% 



Loa c1rculoa de resistencia de Mohr y laa envolventes de falla 

para presiones de confinamiento hasta 40 kg/cm 2 , para arenas co~ 

pactas, se mueatran en la figura 3.23 y para arenas suelta• en 

la figura 3.24. En la figura 3.25, se comparan laa envolventes 

de falla resultantes de las cuatro conpacidades relativas inici~ 

les. Se obaerv6 que la pendiente de la envolvente para arenas 

coinpactas a bajas presiones de confinamiento fue de aproximada­

mente 41 grados y se redujo a 24 grados para altas presiones de 

confinamiento. Una reducci6n similar dé 34 a 24 grados ocw:ri6 

para arenas sueltas. 

Otros ensayes en laa raismas arenas pero a presiones de confina­

miento hasta 140 kg/cm , dieron envolventes de falla que tienden 

a ser mis bien lineales a diferencia de las envolventes obteni­

das a bajas presiones que fueron curvas, 

De un an&lisia comparativo entre envolventes de falla de arenas 

compactas y sueltas se concluy6 que: en el rango de bajas preai~ 

nea hay una considerable diferencia en los &ngulos de f ricci6n 

interna; sin embargo, a altas presiones esta diferencia dislllinuye 

gradualmente hasta alcanzar presiones mls altas donde las reSi! 

tencias de las arenas inicialmente compactas y sueltas son pr&~ 

ticamente las mismas. 

De otros ensayes m!s, efectuados a dos compacidades relativas 

intermedias y a todas las presiones de confinamiento se obtuvi~ 

ron tambi~n valores intermedios loe cuales aunados a los ya 

antes expuestos permitieron obtener la pendiente media de las 

envolventes a altas presiones de confinamiento, la cual fue l! 



ger ... nte .. nor que le. -'xiaa pendiente de la arena •uelta en•!. 

yada a b•:I•• prH:l.onee. De lo anterior, ee deeprende que la 

ventaja en re•i•tencia obtenida de compactar una muestra e• 

cae1 caaplet& .. nte nulif :l.cada ei la aueetra es ensayada a muy 

alta• preeione• de confinuU.ento. 

Al Bj ... ploa de curva• e•fuerao-deformacidn reaultantea de-prue­

ba• •co• 

Aparato de prueba.- C'--ra tria:aial 

Si•teaa de eefuersoe.- C011preei6n triaxial 

Suelo en•ayado.- Arena fina 4e cuarzo, granos equidirnenaiona-

1•• de aubredondeado• a eubangulosos: 010 = 0.097 (el 10 por 

ciento en peeo de los grano• eon .aa finos que 0 10 ): coefi­

ciente de uniformidad Cu• 1.80 (Cu s 0 60 /010 ); 58 = 2.65: 

•.ax a 0.84: •m!n = 0.50 

- Condiciones de prueba.- º~e= 1.00 kg/cm2 1 ec= o.783, cr = 17,, 

contrapresidn Ub= 4.00 kg/cm 2 ; velocidad de deformacidn lt/min; 

cabezas lubricadall1 dimensiones de la muestra:·~·= 3. 56 cm 

(1.40"), h1= 8.90 cm (3.50"); muestra compactada a W ~ S•, t2 

tal111t1nte saturada. 

- Fuente.- castro (1969) 

La curva esfuerzo-defor111acidn fig 3.26, muestra un aumento gra-

dual haata alcanzar el 11\bimo eefuerzo cortante para un valor 

de 1.10 o;c (l.10 kg/cm 2 ) en el punto •m• con una deformacidn 

axial de 24t en que el en•aye no pudo ser continuado. 



El volumen decreci6 a travla de toda la pru9ba, alcansando en 

el punto •m• un deoremento del 3t. 

La trayectoria de eafuerzos en un diagrama p'-q noraalh:ado, de!. 

cribe una recta inclinada con valorea de P~o~c • 1, q/o;c • O.O 

en el inicio, haata llegar al punto •m• con valorea de p~o;cA2.10 

y q/o~c • 1.10 • Adelll&s, el 4ngulo de fricci6n interna en el 

punto •m• alcana6 el valor de 31. 6 grados. 

Bn el diagrama de eatado ae deacribe una recta para un valor 

conatante del eafuerso principal efectivo menor nozaaliaado 

o;t~;c • 1 Y valorea variable• en la relaci6n de vacloa de 0.713 

y o.730 aal cOllO ca11pacidadea relativa• de 17t y 32.St en el 

inicio y punto •a• reapectivamente. 

- Aparato de prueba.- c'81ara triaxial 

- Siatema de esfueraoa.- compreai6n triaxial 

- suelo enaayado.- Arena fina uniforme del Rfo SacraJ11ento, gra-

nos de cuarzo y feldeapato de forma angular a aubredondeadar 

º10 = 0.17 lm!IJ cu. 1.30; em4x = 1.0lr emln. 0.611 s. e 2.68. 

- condiciones de prueba.- o~c = 4.5 kg/cm2 1 ec= 0.867r Cr s 39t1 

dimensiones de la muestra:•,•= 3. 56 cm (1. 40 •) , h1 = 8. 64 cm 

(3. 40") 1 velocidad de deformaci6n 0.1B•/min1 no ae ua6 contr!. 

prea16n ni lubricacien de las cabezas. 

- Fuente.- Lee y Seed (1~67) 



La curva esfuerzo-deforuci&n fig 3. 27, muestra un awnento gra 

dual del esfuerzo cortante hasta alcanzar su valor m&xilllO 

1.30 a;c(5.85 kg/ca2 1 en el punto •m• para una deformaci&n axial 

de 15t1 despula de este punto se obaerv6 reducc115n del esfuerzo 

cortante y aunque la muestra no se pudo llevar a mayor deforma­

ci6n para definir el estado establecido algunos datos se obti!. 

nen por extrapolaci6n. 

La curva clllllbio de vol.U111en, 11110str& un decrltlllento gradual de vol!!_ 

-n hasta una deformaci6n axial del 10\ y a partir de eata de­

for111Aci6n el volumen principi6 a incrementarse lentamente. 

La trayectoria de esfuerzos en un diagrama p'-q normalizado, de!. 

cribe una recta inclinada con valores de PYa;c = l, q/a;c = O.O 

en el inicio hasta alcanzar el punto •m• con valores de p'lo~c~2.37, 

q/a;c A 1.37. Adem411, el lngulo de fricci6n interna en el PU!!. 

to •m• alcanz6 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 

a;;o;c = 1 y valores variables en la relaciOn de vac1os de 0.867 

y 0.842 al inicio y punto "m" respectivamente. En el punto •o• 

se alcanz6 una compacidad relativa de 44\. 

- Aparato de prueba. C!mara triaxial 

- Sistema de esfuerzos,- CompresiOn triaxial 

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

subredondeados a subangulosos; D" = 0.097 rnm1 Cu 1.801 



SS - 2.65r elll1n = o.sor •.ax .. 0.84. 

- Condiciones de prueba.- a;c = 1.0 kg/cra2 r ecm 0.518r Cr = 95tr 

Ub= 4.0 kg/cm2 1 velocidad de deformación 1\/minr dimensiones 

de la mueetra: •t•.., J.56 Clll 11.40•1, hi= 8.89 cm (J.50•1 r ee 

usaron cabe1ae lubricadaer el esp!cimen se compactó a WAS\. 

- Fuente.- Castro (1969) 

La curva esfuerzo deformación fig 3.28, muestra un pico defin!_ 

do en el punto •m• para un valor del esfuerzo cortante de 

1.80 ºs'c(l,80 kq/cm'l y una deformación axial del 7\, Si se hubi!_ 

ra podido continuar la deformación hasta alcanzar el estado •!. 

tablecido en el punto •o• el esfuer10 cortante ae hubiera red!!. 

cido a 1.25 o;c (1.25 kg/cm2 ) (valor obtenido por extrapolación). 

La sensitividad drenada alcanzó un valor de 1.40. 

La curva caabio de volu.en aueatra un muy ligero decreinento de 

vol1111en al inicio para luego incrementarse gradualmente pasan-

do por el punto "m" y terminando en el punto •o• con un incr!. 

mento de volwaen de ll.10\. 

La trayectoria de esfuerzos en un diagrama p~q normalizado de! 

cribe una recta inclinada con valores de p/o~c = 1, q/0; 0 = o.o 

al inicio, hasta alcanzar el punto •m• con valores de p'/o;c=2.75, 

q/o~c = 1.80, y finalmente regresa sobre st misma deteniAndo1e 

en el punto "o" para valores de p/o;c = 2,25, q/a;c = 1.25. 

Los valores del Sngulo de fricción interna en los puntos "m" 

y •o• son de 39.6 y 33.8 grados respectivamente. 



En el dia9r ... de eatado •• deacribe una recta pare un valor 

conatante del ••fuerzo principal efectivo normalizado a;;o;c•l 

y valorea variable• en la relaci6n de vac1oa de o.518, 0.580 y 

o.680 al inicio, punto• •m• y •o• reapectivamente. L4 compac! 

dad relativa en el punto •o• podr1a alcanzar el valor de 46\. 

A) E1!!!plOs de curvas eafuerao deformaci6n resultantes de 

pruebaa •cu• 

- Aparato de prueba.- c4aara triaxial 

- Siatema de esfuerzos.- compresi6n triexial 

- Suelo enaayado.- Arena fina de cuarzo1 granos equidimensio-

nalea, aubredondeadoa a aubanguloaosJ 010 = 0.097 111111, Cu=l.801 

SS. 2.651 ªm&x - 0.841 •mtn e o.so . 

- condicione• de prueba.- a;c = 4.00 kg/cm2 : ec = 0.751 cr=27\ 

ub= 4.00 kg/cm2 1 carga controlada (se prese~ta aceleracidn 

despu@s del pico) rnueatra compactada con W ~ 5\¡ dimensiones: 

"~"= 3.56 cm (1.40"), hi 8 • 89 cm ( 3. so•¡ . 

- Fuente.- Castro (1969) 

En esta prueba la curva esfuerzo deformación figura 3.29a, mue~ 

tra un pico agudo, punto "m" para una deformación axial pequeña 

del 1,, seguida de una fuerte calda originada por el colapso 

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

fuerzo cortante hasta aproximadamente un 3\ del esfuerzo efec­

tivo de consolidaci6n y donde este valor pr&cticamente perman~ 



ce constante hasta alcanzar el estado establecido. En los pun_ 

tos •m• y •o• el coeficiente •A• de preai6n de poro de Skempton 

toma loa valores de 1.28 y 16.0 respectivamente y la eensitiv! 

dad no drenada el valor de e.o • 

La trayectoria de esfuerzos describe una curva con valorea pl-q 

normalizados con o;c de (l.o, O.O), (0.95, 0.19), (0.64, 0.24) 

y (0.06, 0.04), al inicio, puntos •a•, •m• y •o• reapectivamen_ 

te. El valor del 4ngulo de fricci6n in~erna en el punto •m• 

es de 22.4 y de 30.S grados en el punto •o• • 

En el diagrama de estado se describe una lfnea recta para un 

valor conetante en la relaci6n de vacfos de 0.75 y valores va­

riables del esfuerzo principal efectivo menor noraalizado 

(o;/o;c:) del.O, 0.77, 0.40 y O.OJO para los puntos inicial, •a•, 

•m• y •o• reapectivaJDente. 

En el diagrama de presi6n de poro y esfuerzo principal efecti­

vo menor, este Qltimo normalizado <o;/o~cl, reduce su valor 

bruscamente desde 1.00 para una deformaei6n axial cero haata 

0.10 para una deformaci6n de 2• y posterionnente el esfuerzo 

principal efectivo menor continQa decreciendo pero ya muy lent!, 

mente para grandes deformaciones axiales, seqBn se muestra en 

la figura 3.29b. 

2. ~~~n!_e~~e!~~22_22n_~~!es!~n-2!.Y!2!2!.2~-~!~!22-!!~!~!~s!­

!!2 

- Aparato de prueba.- Clmara de compres16n triaxial 



- Si•t ... de eafuerzoa.- CQ11Preai~n triaxial 

- Suelo enaeya40.- Arena del R1o R-1 granulcmet:rS:a media a f! 

nar grano• con 961 de cuarso, equidiJle1111ionalea y aubredonde!. 

do• a subangulo•o•r 010 • o.1s -1 cu• 2.001 •.ax "' 0.877r 

•as:n • 0.5941 c011POrtllJliento contracti~. 

- condiciones de prueba.- ª~e • 35.10 kg/cm2 1 n • 42.7\, 

•e• o.74r cr = 48.Str ~· 0.70 kg/cm2 r velocidad de defonna­

cidn o.2s1/min1 dillenaionea del ea~cilMln:•••· 3.78 ca(l.49•), 

h1 • 7.72cm(3.o4•)1 cabeza• no luhricadas1grado de aatura­

ci6n: no fue dado. 

- Puente.- Biahop, Webb y Sk1nner (1965) y Skinner (1970) 

Eata arena reviste especial interAa ya que fue preparada en un 

eatado inicial de eatado eatablecido. 

La curva eafuerzo deformacidn, figura 3.JOa, inicial.mente es 

sÍlllilar a la curva del caso anterior, y el esfuerzo cortante ai 

canza su m&ximo valor en el punto ªb• para una deformacidn axial 

de aproximadamente 1.St, luego ae presenta una ca!da 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 deformaci6n, si se acepta que hubo error en el ensaye 

puede deberse a la no uniformidad en la relaci6n de vacfos del 

espAcimen o a que la deformaci6n entre el punto "b" y "q" se 

haya concentrado en una pequeña zona que se aproxim6 a la de­

formac16n de estado establecido. De aqu! que el esfuerzo cor­

tante se increment6 nuevamente hasta que una zona bastante gra!!_ 



de del. espl§cimen alcanz6 la deformaci6n de estado establecido 

en el punto •o•. Pero si la interpretacidn fue correcta y la 

relac16n de vacíos fue uniforme, la curva esfuerzo deformaci6n 

serl la mostrada en línea discontinua. El valor del coeficie!!. 

te "A" de presidn de poro de Skempton tomd el valor de 1.12. 

En la curva pres16n de poro-esfuerzo principal efectivo menor, 

fiqura 3.30b, se observa que el valor dei esfuerzo efectivo en 

el punto "b" es de 0.39 0: 0 (13.70 kg/cm2 ) y de 0,28 o;c(9.83 

kq/cm 2 ) en el punto •q• que es el mínimo valor para un ~XilllD 

.de la presi6n de poro •u•¡ l:a curva despuds de este punto si 

se &stl de acuerdo con los postulados de A. casagrande aer& el 

reault•do de reorientaci6n de las partlculaa por al mismas de! 

pues del colapso de la estructura. 

La trayectoria de esfuerzos presenta una curva con valores de 

p'~ nor11111lizadoa con a~c de (1.0, O.O), (0.69, 0.32), (0.60, 

0.32) y (0.70, 0.38) al inicio, puntos "b", •q• y •o• respect~ 

vamente. El Angulo de fricci6n interna en el punto •o• fue de 

32,9 grados. 

El diagrama de estado describe una línea recta para un valor 

constante de la relaci6n de vacíos de 0.74 y valores variables 

del esfuerzo principal efectivo menor normalizado a~ 5 /o~c de 

1.00, 0.38, 0.28 y 0.33 para los puntos inicial, "b", "q" y 

•o• respectivamente. 



- Aparato de prueba,- C&mara triaxial 

- Si•tema de esfuerzos.- Compre•i6n triaxial 

- Suelo ensayado.- Arena media, uniforme de Ottawa; granos equ!, 

dimensionales redondeados de cuarzo: 0 10 = 0~65 _, Cu•l.201 

s 11 = 2.67; em!:x = 0.84; •mtn = 0.54 • 

- Condiciones de prueba.- a;c "' 6.69 Ítq/cm2 ; ec = 0.5181 

cr • 84•1 Ub= 63.S kg/cm2 ; velocidad de defor111aci6n aproxiJD!. 

da 0.033t/min; cabezas no lubricadaar Gw = lOOt• 

- Fuente.- Wissa y Ladd (1965) 

La curva esfuerzo-deformaci6n, fiq 3.Jla, muestra doble curva­

tura, lo cual es indicativo de que el eap6cimen pasa de un CD!!!, 

portamiento contractivo a un comportamiento dilatante. El 111-

ximo esfuerzo cortante se alcanza para un valor de 0.90 veces 

el esfuerzo de consolidaci6n. El valor del coeficiente •A• de 

presil5n de poro de Skempton al principio de la prueba fue de 

+ 0.13 y en el punto pico "rn" fue - 0.42 ocasionado ~ste dlt! 

mo por la fuerte presil5n de poro negativa. 

La curva pres115n de poro-esfuerzo efectivo muestra iniciallllen­

te un ligero decremento del esfuerzo efectivo para luego incr~ 

mentarse gradualmente segnn se muestra en la figura 3.31b. 



La trayectoria de esfuerzo• presenta una c:urva con valoree de 

p~q normalizados con ª~e de (1.o, o.o), ts.s, 3,0), (18.0, 9.01 

al inicio, puntos •p• y •m• respectivamente. El valor del an­

qulo de fricci6n ·interna en el punto •m• fue de 31 qradoa. 

El diaqrama de estado describe una l!nea recta para un valor 

constante de la relaci6n de vac!oa de 0.518 y valorea variables 

del esfuerzo principal efectivo menor normalizado o~/a:c de 

1.0, 2.S, 9.0 para los puntos inicial ~p" y •m• re1pectiva11ente. 
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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 l:NGENIERIA CIVIL 

Las inveati9acionea para cuantificar 101 padmetros del suelo 

ae continGan y ae estin 109rando importantes avances en la me­

clnica de suelo• te6rica; mltodos de construcci6n y obaervaci!!_ 

nea de campo; sin embargo, es imperativo aclarar que los méto­

dos convencionales que se han utilizado para predecir las pro­

piedades esfuerzo-deformaci6n-resistencia son procedimientos e 

interpretaciones de varios años atrAs y tienen serias limita­

ciones, particularmente en el !rea experimental, ast por ejem­

plo: 

l. El uso de la veleta de campo y pruebas de compresi6n tria­

xial •uu• para an4lisis ~ = O dependen de la compensaci6n 

de errores. 



2.. LO• procedimiento• convencionale• de prueba ccmo el caao de 

las triaxiales •cu• generalmente no proporcionan estilllacio­

nes confiables de incrementos de resistencia con la con•oll 

daci&n y 

3. La aplicaci6n de t8cnicas modernas tales como la del eleme~ 

to finito, requieren par&metros esfuerzo-deformaci&n-resi~ 

tencia que no se pueden obtener mediante procedimiento• co~ 

vencionale•. 

4. 1 R~que.1t.i111.le.n.toA 84.\.lcoA · 

Se bosquejan aqul a manera de gula algunos mltodo• racionales·'l. 

para predecir las propiedades .ln A.itu, de esfuarzo-deformaci&n­

re•i•tencia de suelos cohesivos; debifndose cW11plir con do• r~ 

querimientos b&sicos: 

1) Obtener muestras que tengan las mismas propiedades del su~ 

lo .in 6.itu, lo que significa que el contenido de agua, los es­

fuerzos efectivos y el medio ambiente deber!an ser los •i•mos. 

Las principales variables que se deben considerar en este pun­

to son: a) los efectos de la alteraci6n de la muestra;· b) los 

esfuerzos de consolidaci6n como son magnitud y direcci6n: 

e) tiempo de consolidaci6n1 dl medio ambiente que rodea a la 

muestra, como temperatura, concentraci6n de sales, etc; 

e) orientaci6n de la muestra, especialmente si las propiedades 

del suelo son anisotr6picas. 



Z) Ejecutar el ensaye duplicando las condiciones que ocurrie­

ron i.n •itu. 

La• principales variables que se deben considerar son: a) ve­

locidad de deformaci&n o de aplicaci6n de esfuerzos¡ b) medio 

IUlbiente1 c) sistema de esfuerzos como son direcci6n de Aa 1 

y 11a9nitudes de Aa 2 y Ao, 1 di drenaje y carqas repetidas, 

carga• din&aicae, etc. 

4. 2 Suelo• Coltu.iuo4 1 OOI Sa.tu.tado• 

,.Z.1 An&li•i• de estabilidad utilizando resistencia consoli­

dada drenada •co• o an4lisis en funci6n de esfuerzos 

efectivos 

Segdn se defini6 en el cap!tulo J, los par&metros que definen 

la envolvente de resistencias •co• en funci6n de esfuerzos efe~ 

tivos son la cohesi6n C' y el Angulo de fricci6n interna ~·. 

La determinaci6n de estos par&metros en arcillas relativamente 

h0111og6neas saturadas e inalteradas puede hacerse mediante dos 

m6todos: 

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

obtienen las envolventes de resistencias "CD" y 

2. Mediante el uso de pruebas "cu" con mediciones de la presi5n 

de poro, con lo que se obtienen las envolventes de resiste!!. 

cía Cü. 



En este an4liais se acepta que: 1) C' y t' son independientes 

de la trayectoria de carga y 2) e• y t' determinados de pru!_ 

baa •Cij• son iguales a los determinados de pruebas •co". 

1. PRUEBAS CONSOL:IDADAS DRENADAS ~ 

Loa aparatos de prueba utilizados en pruebas •co• son loa de 

corte directo y de compresil5n triax.ial, debi6ndose asegurar que 

las muestras eat6n totalmente saturadas y que en la falla ocu­

rra al menes un 951 de diaipaci15n de preai6n de poro. 

Apa~ato de co~te cU.Jt.ecto 

Y!e$!1!!-Sl!-!Y-Y!2-sge_!!!E!2~2-!_l!_2!ID!!!-~!!!!!t!= 1) Ea 

.as econ6mico y f4cil de operar; 2) Los tiempos de ensaye son 

m&a cortos del orden de 5 a 10 veces1 3) La preciai6n aumenta 

a esfuerzos normales bajos; 4) El ensaye utiliza el coeficie!!. 

te de preai6n de tierras en reposo (k0 l y simula deformaci6n 

plana que son estados de esfuerzo comGn en campo. 

Q!!Y!e~!i~!= 1) Las deformaciones son poco uniformes y la 

falla progresiva impide un entendimiento completo de las cur­

vas esfuerzo-deformaci6n1 2) Tendencia de la caja a voltear­

se bajo la aplicaci6n de pequeñas cargas normales si partea de 

la muestra se sujetan a esfuerzos de tensi6n vertical1 3) E~ 

tado indeterminado de esfuerzos ya que los esfuerzos son con~ 

cides dnicamente sobre el plano horizontal, (en particular 

existe duda en cuanto a si el m&ximo valor medido del esfuer-

zo cortante horizontal ·~h· representa el m&ximo esfuerzo co~ 

tanteen la muestra o el esfuerzo cortante en el plano de falla). 



Sin embargo, el mayor proble111a ae preaenta cuando loa ensayes 

ae efectGan rlpidamente ceno sucede nozmalmente cuando las un! 

dades ae operan manualmente y no se da el tiempo suficiente 

para que ocurra un drenaje ccnpleto1 aat por ejemplo en la 

fig 4.1, C' alcanza un valor mla alto mientras t' · un valor 

mla bajo, lo que conduce a usar factorea de seguridad mucho mla 

grandea de los reales. 

Laa pruebas triaxiales •co• casi aiempre ae limitan a pruebas 

de ccmpresi6n donde ae controla ya sea el esfuerzo o la defor­

maci6n. 

Y!~!!1!!= 11 Conocimiento de los tres esfuerzos principales 

tal que'pueden dibujarse los ctrculos de Mohr; 21 Una mayor 

veraatilidad en los comportamiento• de carga y la posibilidad 

de investigar tanto campresi6n como extensi6n; 3) Esfuerzos y 

deformaciones m!s uniformes excepto cuando las deformaciones 

son muy grandes. 

º!!Y!~E!l!!' ll Los efectos de frontera (base y cabeza) ya que 

pueden incrementar la resistencia (Rowe y Barden 1964, ouncan 

y Dunlop 1968) a menos que se evite la fricci6n lo cual es ba!. 

tante complicado; 2) Efectos de las franjas de papel filtro 

y membrana, pudiendo ser particularmente importante cuando se 

trata de definir la cohesi6n (la correcci6n podr1a variar entre 

3.5 a 7 kg/cm 2 (SO a 100 lb/pulg 2 ) en muestras de 3.6 cm de di! 

metro (~=1.5"); 3) La fricci6n del vastago (Duncan y Seed 1967¡ 



Olson y Carnpbell 1967), puede ser particularmente importante 

cuando el equipo est4 mal al1neado o si la muestra se inclina; 

4) Correcci6n por grea que pu~de ser A = A0 /(l - t) (Roscoe y 

otros 1959) • a menos que la deformaci6n axial sea muy grande 

10 a 15%, u ocurra •estrechamiento en una prueba de extensi6n", 

II. PRUEBAS M COMPRES ION TRIAXIAL :9!..:. ~ MEDICIONES DE ~ 

~~~ 

En las pruebas •cu• existen dos problemas asociados que son: 

11 Errores en las mediciones de presi6n de poro y 2) Selecci6n 

de la envolvente apropiada. 

Respecto·a las mediciones de presi6n de poro en pruebas tria­

xiales los principales problemas son: 

al Filtraci6n de agua a trav6s de las lineas de drenaje, asl 

como tambi6n hacia el interior de la muestra pudi6ndoae evitar 

esto dltimo mediante el uso de dos membranas con grasa de sil! 

c6n y varios anillos de hule que sirven de sujeci6n en las Pª!. 

tes superior e inferior de la muestra. 

bl Una baja respuesta de la presi6n de poro debido a la caden­

cia del sistema de medici6n (Whitman y otros 1961) y/o debido 

a saturaci6n incompleta del sistema aparato-suelo (es aconsej~ 

ble usar contrapresi6n para saturar al 100% y checar con el p~ 

r&rnetro "B" de Skempton) • 

el No unifo:r:111idad de las presiones de poro a trav6s de la mue.!. 

tra. La uniformidad de presiones de poro es rnAs cr1tica en BU!. 



lo• precon•olidadoa y compacto•1 aat, si una prueba •cu• ae ej!!. 

cuta muy rlp:l41111ente (a gran velocidad de 4efonnaci&n) en una 

arcilla precon•olidada, ae ob•erva que se aobree•tima el valor 

de C' y se •ube•tima el de +' , fig 4.2 (en arcilla• normal­

mente con•olidadas es aconsejable usar velocidades de deforma­

ci6n de 1 ± 0.5, por hora). 

En cuanto a la •elecci6n de la envolvente de falla apropiada, 

dada en taraino• de los para..tro• p-q. E• frecuente el uao 

de dos y en alguno• ca•o• tre• tipos de pos~bles envolventes 

•cu•, tales caao: 

a) La llllxima diferencia de esfuerzos principales 

<a1-0 s>max 

bl La alxima oblicuidad ta;;a;lmlx 

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

la que puede presentarse en arcillas preconsolidadas 
o compactas. 

En arcillas nor111a1mente consolidadas, la diferencia del AJigulo 

~ obtenido entre la diferencia m4xima y la relaci6n m5x:Lma de 

esfuerzos principales, se incrementa de un 5 a un 1oi con incr~ 

mento de la sensitividad¡ ast también la experiencia muestra 

que ~ , obtenido de la relaci6n mSxima de esfuerzos principa­

les en ensayes "CU" es igual o ligeramente mayor que de ensa-

yes "CD". 

En arcillas consolidadas y compactas (aunque la informaci6n con 

que se cuenta es limitada) se sugiere que los par&metros e' y ~' 



obtenidos tanto de envolvente• ta1\9entes a la• trayectorias de 

eaf uerao de ensayes •cu• como de envolventes de ensayes •co• 

concuerdan entre s! (a6lo aplicable a pruebas de compresi6n tri~ 

xial). 

4.2.2 AnSliaia de estabilidad utilizando resistencia no con­

solidada-no drenada •uu• o anAlisis en f unci6n de eaf ue~ 

zos totales 

En este anllisia queda incluida aquella construcci6n que avanza 

tan rlpidSlllente que no se permite drenaje y por lo tanto no se 

permite la disipaci6n del exceso de preai6n de poro. 

En el caso de suelos cohesivos saturados la resistencia apropi~ 

da a ser usada en un anllisia de esfuerzos totales ••O, ea 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 relaci6n dnica 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 relac16n dnica entre resistencia 

no drenada y los esfuerzos de consolidaci6n 

anteriores a la aplicaciOn de los esfuerzos 



cortantes, para lo cual este mltodo ut111•• 

lo• ·enaayea del tipo •cu• en aueatras_inal­

teradas que se consolidan en laboratorio. 

l. Ensayea !!!!. tipo :!!Y.:. (2!,!!. obtener !!. reaistencia Su) 

a) Prueba de veleta de campo.- Probabl ... nte ea la a&a amplia-

mente uaada en iaedicionea de caapo. 

Y!n~!j!!' Es relativaaiente econ6aica y f4cil de uaar, pudiAndose 

obtener datos de resistencia su' tanto de suelos inalterados 

como remoldeadoa en forma caai continua. 

~!!!~!g!2D!!ª ll No se puede observar el suelo que se esta ens~ 

yando1 21 Se deberla limitar a resistencias su (entre 1.00 a 

S.00 kq/cm2 ), de arcillas hOllloganeas que no contengan conchas, 

piedras, vetas, lentes de arena, etc., de lo contrario se corre 

el riego de sobreestimar la resistencia: 4) No proporciona da­

tos Gtiles para formar las curvas esfuerzo deformaci6n 

~~22!~!!_9~!-!!-2!!!!D!!D_!n-12!-!U!!~!!: 1) Dimensiones de la 

veleta cuya elecci6n depender4 de la experiencia¡ 2) Fricci6n 

en el v!stago; 3) Velocidad de rotaci6n (deberS ser uniforme 

con giro de 6 grados por minuto); 4) Alteraci6n del suelo al 

introducir la veleta: 5) Da lugar a drenaje parcial. 

!n~!!E!!!!2!~U-!!~!!2!-~!-!2~-!!!~!!!g2!' La resistencia al co!_ 

tante sobre la superficie vertical cil1ndrica illlplica severa r~ 



tacilSn de loa plano• prineipale• debido ai •iatema de e.fuer1oa 

1mpúesto por la veleta, lo que oriqina una· fama de falla di•-· 

tint:a de la real. 

~2D2!~!!2D!!: De acuerdo a Ladd la prueba de veleta de campo 

deberla ser tratada como una •prueba de resistencia tndice• que 

correlacionada con los resultados de falla• observadas en campo 

permitieran establecer un factor de sequridad de conciliaci6n 

entre ambas reaiatencias. 

b) Cono de penetraci6n estltica (como el penetr&letro holand,a), 

.E• tambifn otro de los m6todos ampliuiente u•ado y donde la 

fueraa de penetraei6n es dividida entre el &rea del cono, lo 

que darl la reaistencia a la penetraci6n del cono "Rp• quien 

se relaciona a la resistencia Su aed.f.ante la f6raula 

Rp e Ncp x Su El valor del factor de capacidad de carqa 

del cono de penet:raci&n •Ncp• obtenido de prueba• de compr!. 

si6n s1mple y de veleta para una amplia variedad de arcillas 

(de Mello 1969) varta entre 8 a 301 Pfrez Guerra (1969) e!. 

tima que •Ncp" qeneralmente decrece con incremento de lar!. 

sistencia de las arcillas y Ladd recomienda usar un valor 

de 20 para •Ncp 

c) Pruebas con Presi6metros. El medidor de presi6n de Menard 

(1963) ha sido propuesto como otro de los mAtodos mis ver•!. 

tiles para determinar la resistencia y propiedades esfuer­

zo-deformaci6n de suelos y rocas en campo. 



d) Prueba de penetrac::i.Sn eaUndar. Resulta un llftodo inexacto 

en arc::illae blandas con na.ero de golpe• menor que 4. 

Pru•b•• de laboratorio ------- -- -----------
En e1taa mediciones se debe tener presente que todas las prue­

bas ion influenciadas por la alteraci6n de la muestra. 

a) Prueba de coapre1i6n 1illple. Es la m4s t1pica de las prue-

bas de laboratorio. Las auestras eon ci11ndricas con una r!. 

laci6n de altura a diblet:ro de 2 a 2. 5 y se someten a cortan. 

te a una deformaci.Sn axial de l• por minuto. 

En este caso la resistencia no drenada ae considera que es 

igual a la carga m!xilla entre dos veces el &rea corregida 

(Su•Pmax/2 Ac). A veces se usan tambiAn especfmenes de foi: 

ma rectangular como en el caso de arcillas muy sensitivas 

con objeto de reducir la alteraci6n debida al labrado de las 

muestras. 

Y!~~!1!!= 1) El equipo y procedimientos son simples¡ 2) Puede 

observarse el comportamiento del esp6cimen bajo carga; 3) Se 

obtienen curvas esfuerzo•deformaci6n confiables (en arcillas 

sensitivas normalmente consolidadas la deformaci6n de falla 

"et" con frecuencia se incrementa con la alteraci6n de la mue~ 

tra; 4) El esp6cimen puede remoldearse para obtener una su r~ 

moldeada. 

~!!Y!n~!1!!: La principal es debida al efecto de la alteraci6n 

del esp6cimen que afecta los valores de Su y de las propiedades 

eafuerzo-deformaci6n. 



!!!::2!!!M!!!::!2!!!!: Cuando laa arcilla• contengan fi•uru, rocu, 

concha•, arena o lenta• de limo o cuando la mue•tra astil parcia! 

mente saturada se deber& confinar recurriendo por ejemplo a un 

en•aye de eo11pre•i6n triaxial •uu•, recomend&ndoae usar veloc!_ 

dada• de defoniaci6n de lt por minuto. En arcillas extraidas 

debajo del nivel fre&tico ea adecuado usar presiones de confi­

namiento ªc de 1 ± O. 5 kg/cm 2 para producir saturaci6n com­

pleta (se debe evitar todo tipo de filtraci6n y no se debe olv! 

dar aplicar contrapeao para contrarrestar el efecto del conf i­

naaiento hidrost&tico que ocaaiona que el vlstago se levante). 

b) ·Prueba de veleta de laboratorio. Esta prueba puede ejecuta!, 

ae aGn antes de extraer la muestra del tubo aueatreador y r!. 

sulta muy econ451nica. Este tipo de pruebas son particularme!!. 

te Gtilea para enaaye de arcillas blandas h0111096neaa y para 

medir reai•tencia• remoldeadas. 

c) Prueba con aparato de corte directo (o caja de corte direc­

to) • Algunos laboratorios usan varios tipos de caja de co!. 

te directo para pruebas del tipo "UU". Salvo algunos cuid! 

dos que permitan garantizar que la muestra no cambia de vo­

lumen (tales como, ejecutando el ensaye muy r&pidamente para 

prevenir el drenaje) a traves del ensaye tale• aparatos es­

t&n expuestos a proporcionar resultados muy err&ticos. 

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

!!~~~!! ~! !!~i!!!~!~2 

a) Las pruebas de compresi6n triaxial con mediciones de la pr!. 

si6n de poro •u• en muestras isotr6picamente consolidadas 



ion upliaMnte uaada• en la practica eapeeialmente cuando 

el ingeniero desea conocer la• curva• e•fuerzo-deformaci6n, 

••fuerzo efectivo-reaiatencia y par&aetro• de preai&n de poro. 

taa mueatraa freeuent ... nte •• consolidan a varios niveles 

de esfuerzos, iniciando con un esfuerso efectivo de confina­

miento ªe aproximadamente igual al esfuerzo neto de sobre-

carga 

Punto• de importancia en eataa pruebas: 1) una prueba •cu•, 

consolidada a un eaf uerzo neto de aobrecarga casi sie111pre pr~ 

porciona un valor grande de reaiatencia no drenada, debido al 

fuerte decremento del contenido de agua que ocurre durante la 

fase de conaolidaci6n de laboratorior 2) ta presentaci6n de 

reaultados Su obtenido de aeriee de ensaye •cu• podrla ha­

cerse dibujando su-o~ • La• envolvente• •cu• en t6r111ino1 

de eafuerzos totalea son de poco uso prlctico y hasta pueden 

reaultar err6neae: J) Los reaultadoa esfuerzo-deformaci6n-pr~ 

ai6n de poro, obtenido de enaayea •cu• en general no repre­

sentan el ccaportamiento de campo ya que el ensaye no se in! 

cia con condiciones del coeficiente de preai6n de tierras en 

reposo (k0 ) • 

b) Aparato de corte directo. Es tambign coman efectuar pruebas 

"CU" en laboratorio con este aparato. Las muestras se cons2 

lidan a varios valores de esfuerzo vertical en torno a o• 
VO 

Y luego son sometidas al cortante bajo condicione• no dren.!!_ 

das. En este caso el principal problema consiste en contr2 

lar apropiadamente el drenaje, el cual no desaparece aGn cua~ 



do la prueba ae efecttle muy rlpidaaente1 y ain embargo, mu­

cho• laboratorio• persisten en utilizar este procedillliento. 

Un ejemplo de lo anterior lo constituyen los eapac!Jnenes pr!. 

consolidados los cuales absorben agua y por tanto su resis­

tencia diaainuye, m1.entras que especfmenes normalmente cona2 

lidados expulsan agua y consecuentemente su resistencia au-

La forme m&s coiaGn y 1illple de prevenir el drenaje durante 

el cortante en un ensaye •cu•, es variando la carga normal 

para ast .mantener la altura constante y consecuentemente el 

volumen de la auestra, Sin embargo, exiete todavta un probl!. 

me en la interpretaci6n exacta de cual e1 el esfuerzo corta!!. 

te de falla en el aparato de corte directo, ya que no •• PU!. 

de determinar el estado de esfuerzo del conocimiento de es­

fuerzos sobre linicamente un plano. 

3. Comparaci6n ~ ~ !!.!_ resistencia !!2. consolidada-!!!!. !!!:!!!.!.-

~ :m!: 

En la tabla 4.1 se comparan valores de resistencia su de ocho 

arcillas de varias partee del mundo determinados de pruebas de 

veleta de campo, pruebas de compresi6n triaxial •uu• y •cu•, 

consolidadas a esfuerzo neto de sobrecarga 

Estudios de estos y otros datos revelan que: 1) No hay una re-

lac16n consistente entre resistencias de veleta de campo 

(Su (FV)), y pruebas de compresi6n triaxial (Su (UU)), ya que d!, 

cha relaci6n f!cilmente puede variar de 0.5 a 2.0 aunque casi 



ai•pre •• aenor que la un:ldad y 1e ha encontrado que la rela­

c.16n (Su(UU)/Su(FV)l. ea tfpicamente igual a 65t15•1 2) Las 

prueba• de CC11preai6n triaxial •cu• siempre proporcionaran re-

1.11tencia• -yore1 que las pruebas triaxialea •uu• como deberta 

eaperarae a causa de la coneolidaci6n. 

4.2.J llnilieis de eatabilidad utilizando resistencia consolid!, 

de-no drenada •cu• 

Con eate anili•i• ae pretende predecir el F.S. de construcciones 

que illplican la reaiatencia no drenada de aueloa que han sido 

conaolidadoa bajo eafueraoa cortantes apreciables como ea el C!, 

eo de construccionea •obre pendiente• natural••• terraplenes de 

tierra, etc. El anlliaie puede hacerse utilizando dos m@todoaz 

el prilllero ea un aniliaie en funci6n de esfuerzos totales en el 

que ae relaciona la resistencia su con loa esfuerzos de cona~ 

lidaci6n, como en el caso de estimaciones de estabilidad previas 

a una construcci6n. El sequndo mAtodo utiliza un anllisis en 

funci6n de esfuerzos efectivos para determinar e• , ~· y los 

esfuerzos efectivos normales que eomQnrnente existen o existirAn. 

El empleo de este método de anilisis es propio durante la cons­

trucci6n y para lo cual se utilizan los valores de presi6n de 

poro medidos en los piezOmetros. 

l. Analisis de estabilidad en funci6n de esfuerzos totales 

Aunque este tipo de anAlisis es usado por algunas organizaciones 

de acuerdo con Ladd (1971). esos resultados deber!an usarse con 



reservas ya que estln sujetos a serios errorea1 por lo que deb!. 

ria preferirse un anllia~a ~-o 

La secuencia en este tipo de an&lisia para el caso de un terra­

plen sobre una arcilla blanda saturada ea la siguiente: 

a) Determinar el grado de conaolidaci6n a lo largo de la cima~ 

taci6n (basada en mediciones de asentamiento• o de preai6n 

de poro). 

b) calculo de loe correapon4ientea esfuerzos efectivos ya que 

resulta de gran interEs conocer el estado completo de eafue,t 

zos. 

e) Desarrollo de una re1ac16n entre su y loa esfuerzos efect!, 

voa, que depender&n de la relaci6n de preconsolidaci6n del 

suelo. O •i se conocen loa valores iniciales de Su' rela­

cionar loa incra.entoa de Su con loa caJllbioa en los esfue,t 

zoa de consolidaci6n. 

dl Dividir la cimentaci6n en zonas y determinar el valor de su 

propio de cada zona. 

e) Ejecutar un an&lisis ~=O en funci6n de esfuerzos totales. 

LOB principales problemas en loe paeoe anteriores son: 1) La 

dificultad para averiguar los esfuerzos de consolidaci6n !!!. .!!!!!_ 

y cocno consecuencia relacionar esos valoree a la resistencia 

su , debido a que ee desconoce la historia de esfuerzos del BU! 

lo y ademas la imprecis16n al cuantificar los efectos del ei•t! 



1111. de eafuer101 en la conaoliclaci6n no unid1Jllenmlonal (1!10 •K0 ) 

aobre el valor de S11 

2, Anlli•i• de estabilidad en funci6n de eafuerzoa efectivos 

Un an&liaia en func16n de eafuerzos efectivos es mas valioao 

ai existen auficientea datos de piez&netros de campo que propo!. 

cionen valores confiable• de U por tanto un anllisis de esta 

bilidacl proporcionar& factores de aeguridad (F.s.), ba1ados en 

re1i1t1ncia calculada de e1fuer101 efectivos que 1e est&n qen!. 

rando. En resGaen un anlli•i• de eafuerzos efectivo• propor­

ciona un fac:·tor de seguridad in1tant&neo que no toma en cuenta 

clllbio• futuros en los eafuer1os efectivos y por tanto ese fa!:, 

tor de seguridad no coincide con loa de anUisis de esfuer.101 

totales, a menos que se haya alcanzado la falla. un anllisis 

de e1fuerzos efectivos de acuerdo con Ladd (1971) es dificil de 

usar, prueba de ello es que existen pocos casos confiables en 

que e• , ~· y u medidos han sido satisfactorios en terra­

plenes en suelos blandos. 
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r LOCALIZACION r---·---- ·-
!GOLFO liE !!EXICO 

r-- ~--··~··-

;PATIOS DEL 
'llASSACHUSETTS 
'.I NST. OF TECH. 

CD. DE P1EXICO 

KAWASAK! 

JAPON 

LACUNILLAS 
VENEZUELA 

SKABO,NORUEGA 

llANCLERUD 
NORUEGA 

OTTAllA 

CAllADA 

SUELO 

ARCILLA BLANDA 
"CH" 

ARCILLA AZUL 
DE BOSTON 

N.C. 

ARCILLA DE LA 
¡co DE llEXICO 

t 
'ARCILLAS N.C. 

(CL y CH) 

ARCILLA N.c. 
(CH) 

ARCILLA N.C. 
((S) •5) 

u 

ARCILLA SENSI­
TIVA( (S) u> 100) 

ARCILLA LEDA 

.----- e-- - ·1 
'HLACIOll DE IESIS- 1 
1 T!ICIAS 110 Dl!IA-

DAS 

PROFUllDI- ' 
DAD S,,(IJIJ)/SJWJsu(UU)/Su(aJ) TIPO DE llUESUA 

(•) 

o - 6 0.54 0.85 

29 0.55 O.J4 

0.64 0.74 

20-45 0.67 D.58 

6 o .81 0.82 

10-16 1.04 o.u 

6.S-10 1.4 0.82 

17 
¡.._~ 0.95 
1 - - . - -
1 1.91 í 0.98 

SH!LIY 

PISTOI 
7.62 ca (3 11 ) 

SHELIY 

12.7 e• (5") 

SHELB'í 
7 .62 e• (3") 

SHELIY 
7.1 e• (2.8") 

PISTON llUISTHA 
DOIM.G.l -
~c9·6o·l=~·5f0 ti.t 
PISTON llUESTIEA 
DOIR.G.I -

PISTOR 

BLOQUE 

TABLA t.l COllPARACIOI DE DATOS DE IESISTllClA 10 DRENADA OITEIIDOS DE VA­
RIOS R!TODOS 



., 
' RILACIOll DE aES IS• ' 
1 Tl•CIAS 110 DllNA• 

DAS 

r ~OCA~~~~~~·--
1 . . . r 

PllOPUIDl- . · 
SUELO ¡DAD Su(UU)/SJrvJ·s.(llU)/s.(CU) TIPO DI MUESTlA 

i (•) 
ARCILLA BLAllDA 

0.85 !GOLFO DE ll!Xl CO "CHº o - 6 0.54 Sl!ELIY 
1 

' 
:rnro~-;E~ f,llCIL~A AZUL o. 34 

PISTON MASSACHUSETTS DE BOSTON 29 0.55 7.62 Cll (3") ;tNST,OF TICH, 11.c. 
,,__ ___ .. -- ·- A~-¿¡ LU DE LA 

0.64 o. 74 SHELIY CD. DE lllXlCO ¡co DE MIXICO 
12,7 Cll 0") 

!---
ÍuctLLAS N .c. KAVASAKI 

20-45 0.67 o.58 SH!LaY 
JAPON (CL y CH) 7.62 e• O") 

LAGUNILLAS ARCILLA N.C. SH!LIY VEll!ZUELA (CH) 0.81 0.82 7 .1 ca (2 .. 8º) 

----·--*• 
AlCILLA !l.C. PISTO!! llUISTIE! 

SKABO, llOllU!GA ((S) •S) 10-16 1.04 o.88 DOI 11.G.I u 
.fl'.;:·iO't~~·Jr•Es. 

--· •w ·---• • 

MAllGL!llUD AltCI L'LA S lNS I• 
6.5-10 NORUEGA TIVA( (S) u> 100) 1.4 0.82 P!STON llUESTKE! 

DOI N .G. I 

--·----· ..... > 

OTTAVA l.O 0.95 PISTOll 
Al.CILLA LEDA 17 ¡,,_,.__,_ 

CANA DA 1.9 l 1 0.98 llLOQUE 

TABLA 4.1 COllPUAC!Oll D! DATOS D! USISTHClA 10 DRENADA OIT!N!DOS DE VA-
11 OS lll!TODOS 

... .. ... 

_; 



DAS 

[ ""'"'.'.'.'"- SUl!LO 

1 raorunt-· · ' · l 
¡DAD !S.,<uu>ISJW>s.,CUU)/s .. <CU) TIPO DE MUISTRA. 
¡ (•) .. ; . . 

\GOLFO DE MEUCO 
1 

l---··---·- -
l~!~~~~H~:~TTS 
itNST .OF TECH. ---------
CD. DI! "EXICO 

KAWASAKI 

JAPON 

LAGUNI LLAS 
Vl!Nl!ZUl!LA 

ARCILLA llLAllDA 
"CH 11 

ARCILLA AZUL 
DE BOSTOll 

N .c. 
ARCILLA DE LA 

1 CD DE M!Xl CO 

¡ 
'ARCILLAS M.C. 

(CL y CK) 

ARCILLA M.C. 
(CK) 

----·-·· ....... 
SKAllO,NORU!GA 

"ANGLERUD 
llOIUEGA 

O'tTAllA 

CAllADA 

ARCILLA N.C. 
((S) •5) 

u 

ARCILLA SENSl­
TlVA((S) 11> lOD) 

ARCILLA Ll!DA 

o - 6 

29 

20-45 

10-16 

6.5-10 

0.54 

o.s5 

0,64 

. 0,67 

0.81 

1.04 

1.4 

' 1.0 
1---
1 1.91 

0.85 

o. )4 

0.74 

0.58 

o .112 

0.88 

0.82 

0.95 

1 0.98 

SH!l.SY 

PlSTON 
7.62 ca (l") 

SHELaY 

12.7 ca (S") 

SHl!LIY 
7 .62 ca (3") 

SH!LIY 
7.1 ca (2.8") 

PISTOll MUISTll!A 
DOR 11.G, I -

~r.;9·i¡,'1~\·á1°t•s. 
PISTON MUESTREA 
001 N,G, 1 -

PlSTON 

ILOQUE 

TABLA 4. l COMfARAC10N DI! DATOS DI Rl!SlSTllClA 10 DRENADA OITEltDOS DE VA-
1105 lll!TODOS 



CAPITULO 5. CONCLUSIONES Y -RECC»tENOACIONES 

5.1.1 Suelos cohesivos 

1. Resistencia al esfuerzo cortante. La resistencia al eafue~ 

zo cortante de ios suelos cohesivos est! dada blaieamente por la 

cohesi6n. 

En los diferentes tipos de ensaye •co•, •cu• y •uu•, la resiste~ 

cia que presentan estos suelos se ve principalmente influenciada 

por las caracter1sticas del aparato de prueba¡ as1 cano-por loa 

siguientes factores: 

a) Grado de saturaci6n 

De un an!lisis comparativo entre resistencias de eapec1menes de 

arcilla 100' saturados con parcialmente saturados en compresi6n 

triaxial, ambos ensayados a la misma presi~n de conf ina111iento se 

concluye lo siguiente: 



1) En enaayea •en• 1011 valorea de ambas resistencia• son pr4s_ 

tic11111&nte iguales. 

2) En ensayes •cu• de espectmenes parcialmente saturados si el 

suelo tiende a aumentar de volumen. la resistencia decrece1 

ai de lo contrario la tendencia es de decremento de volU111en, 

la resistencia aumenta. 

3) En ensayes •uu•, la reaiatencia de suelos parcial.lllente sat~ 

radoa ea menor que la de aueloa cien por ciento saturados, 

pero 6nic1111ente para valorea de la presi6n de confinamiento 

que no sean lo auficiente11ente capaz de disolver en el agua, 

la totalidad de las burbujas de aire contenidas en el espé­

cimen, 

bl Grado de alteraci6n de la muestra 

Si la alteraci6n es te6ricamente nula, la relaci6n que guardan 

entre s1 las resistencias "CD", "CU" y "UU" de suelos ensayados 

en compresi6n triaxial es la siguiente: 

1) Ensayes efectuados a presiones de confinamiento iguales a la 

presi6n de preconsolidaci6n, muestran que la resistencia 

"CD" es mayor que las resistencias "CU" y "UU" y que a su 

vez estas dos Gltirnas, son prActicamente iguales entre st. 

2) Ensayes a presiones de confinamiento mayores que la preai6n 

de preconsolidaci6n, muestran que la resistencia "CD" es m~ 

yor que la "CU" y ésta mayor que la "UU" . 



3) Ensayes a presiones de confin~iento mucho menores que la 

presi6n de preconsolidaci6n, muestran que la resistencia •uu• 
ea mayor que la •cu• y lata mayor que la •co•. 

En suelos alterados, se considera que el efecto de la alteraci6n 

en ensayes de canpresi6n triaxial •co• ea pricticamente de1pre­

ciable 1 sin embargo, en ensayes •cu• en arcillas aensitivas la 

resistencia del suelo a11111enta y, por tanto, esta resistencia 

sera mayor que la de muestras inalteradas: finalmente en ensayes 

•uu• la resistencia di11111inuye en una cantidad constante para 

todas las presiones de confinamiento, con respecto a la resiste!!. 

cia"de muestras inalteradas. 

c) Velocidad de deformaci6n 

La variaci6n de la velocidad de deformaci6n, para tiempos gran­

des de falla puede afectar la resistencia de los •uelos ensaya­

dos en compresi6n triaxial1 así como a la resistencia de arcilla• 

y pizarras saturadas ensayadas en eompresi6n simple. 

d) Tiempo de duraci6n de un ensaye 

El tiempo de duraci6n de un ensaye puede ocasionar cambios en la 

resistencia pues podr1a pasarse de una condici6n de drenaje a 

otra. La duraci6n dependerS del coeficiente de consolidaci6n o 

de dilataci6n del suelo, as1 como tambiln de la longitud de las 

trayectorias de drenaje. 



e) Tiempo de conaol1dac16n 

La duraci&n del tiempo de conaolideci6n puede afectar la reei~ 

tencia en enaayea •cu• ya que para ti-poa graneles podrla ale•!!. 

aarH la conaol1daci6n aecundaria, lo cual podda oriqinar aume!!. 

to en la reaietencia. 

f) Contenido de agua inicial 

El incremento o di11111inuci6n del contenido de agua inicial af e~ 

tara inversamente la resistencia de los aueloa1 ea decir, si el 

contenido de agua inicial aumenta, la resistencia decrece y si 

el contenido de aqua inicial decrece, la reaiatencia aumenta. 

g) conaolidaci6n no hidroat&tica 

En anaaye• •cu• de laboratorio la resistencia puede variar ya 

que la consolidaci6n en campo es no hidrostAtica y en un estrato 

cualquiera de suelo los esfuerzos efectivos sobre una partícula 

pueden ser diferentes, tanto en direcci6n vertical como horizou 

tal. 

h) Variaci6n del esfuerzo principal intermedio (cr 2 ) 

La variaci6n de (cr 2 ) entre sus valores l!mites (o 1 ) y (o 3 ) puede 

afectar la resistencia al alterar la relaci6n existente entre el 

esfuerzo cortante y el esfuerzo normal efectivo en ensayes CD o 

Cüi as! como tambil!n en ensayes "CU" y "UU" puede afectar la g!_ 

neraci6n de presi6n de poro durante la aplicaci6n del esfuerzo 

desviador. 



2. comportamiento esfuerzo-deformac16n 

En cuanto al colllpOrtamiento esfuerzo-deformaci6n de los •uelos 

cohesivos, loa elementos que mas influyen son: la mineralo9!a, 

la forma de loa granos, la orientaci6n y distribuci6n de las Pll!, 

t!culas dentro de la masa de suelo, as1 como el estado inicial 

y el mltodo de carga. 

S.1.2 Suelos no cohesivos 

En los suelos no cohesivos la resistencia es debida bAsicamente 

a la opoaici6n que ofrecen los granos a rodar o deslizar uno 

sobre otro. 

La resistencia aumenta con incremento de la compacidad relativa, 

con la angulosidad de loa granos y con la no uniformidad de los 

suelos. 

El comportamiento esfuerzo-defor111aci6n de estos suelos es dete~ 

minado ~sicamente por el tamaño y forma de los granos, orient~ 

ci6n y distribuci6n de las part1culas dentro de la masa del su! 

lo, estado inicial y m~todo de carga. 

5.Z Recomendacione~ 

s.2.1 Suelos cohesivos 

En el campo experimental para obtener mediciones confiables ace!. 

ca de las caracter1sticas de resistencia-esfuerzo-deformaci6n se 

deben cumplir dos requisitos b&sicos: 1) Que las muestras con-



••rv•n l•• propiedade• que tentan ¿ft 4ita y 2) Que loa en••Y•• 

dupliquen la• Condiciones que ocurrieron ~ft 4¿,tu, 

Laa aiedicionee anteriore• •e pueden obtener mediante tres tipos 

de anAli•is de e•tabilidad. 

~ ~ u.tuite1do4 

11 ~n!!!!!! ~! !!!!~!!!4!~ e!t! !! 2!!~ ~! ~!!!!~!~5!! :~2: 

E•te anAli•i• .. plea el ueo de en••Y•• •co• y •cu• con medicio­

nes de preei6n de poro. 

Para en•aye• •co• •• apropiado el u•o de la c&mara triaxial. Re~ 

pecto al uso de ensayes •cu• •e han detectado dos probl11111&a as~ 

ciados que son: a) errores en las mediciones de prea16n de poro 

y b) no exiete un criterio definido para elegir la envolvente 

de falla apropiada. 

Para este anSliais se cuenta tambi~n con dos m~todos, 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 CC!!!l 

po, el cono de penetraci6n y presi6metros: pero se preferirA la 

velet~ de campo aunque los valores obtenidos se sugiere sean ut! 

lizados dnicamente como valoree indice. 



Para laa mediciones de laboratorio ae puede contar con pruebas 

de compreai6n súnple. veleta de laboratorio y aparato de corte 

directo. prefir16ndoae el uao de la• dos pr:laeraa por p~porci~ 

nar resultado• ala confiables. 

Bn cuanto a loa ensayes del tipo •cu•. estos ae debertan lilllitar 

a pruebas de laboratorio con los aparatos de compreai6n triaxial 

y de corte directo. 

Loa resultado• obtenidos aon poco confiables ya que pueden sube! 

tiaar o aobreeatia&r loa valores de la resistencia. 

Bate anlliais puede hacerse en funci6n de e1fuerzoa totales o de 

eafueraoa efectivos. Loa resultados obtenido• en funci6n de e1 

fuer1oa totales deben usarse con res~ ya que eatln sujeto• 

a serios errorear sin flllbArqo. loa an&lisia en funci6n de eafu•!. 

zoa efectivos pueden re1ultar confiables siempre y cuando loa v~ 

lores de la presi6n de poro se conozcan con bastante aproxüaa-

Para finalizar se hace Anfasis, en que lo• parlaetros de res1a­

tencia-esfuerzo-defonnaci6n aqut presentados, deben usarse con 

reservas en la aplicaci6n de problemas prActicosr ya que prete~ 

der hacer uso indiscriminado de ellos podrta reaultar peligroso. 



CAPITULO 6. 

C' 

cr 

Cu=D,o/D10 

dext 

dint 

o 1 o 

º'° 

lrea inicial 

lrea corregida 

par&aetros de .. Sk•pton 

coheai6n aparente 

coheai6n real 

compacidad relativa 

coeficiente de uniformidad 

diAllletro exterior 

di'81etro interior 

el 10l en peso de los granos son mAs finos que 010 

el fiOl en peso de los granos son m"8 finos que 060 

relaci6n de vaclos de espec1menes anisotr6picamente 

consolidados 

relaci6n de vaclos de consolidaci6n 



•••• 

FV 

LL 

LP 

p-q 

relac16n de vac~o• critica 

relac16n de vac~o• Gltima para el eapaeimen inicia!. 
-nt:e compacto 

relaci6n de vac1oa inicial 

relacidn de vac1oa 61tillla para el eap•cillen inicia! 
-nte auelt:o 

relaci6n de vactoa mSxima 

relaci6n de vac!oa a1n1Jla 

relaci6n de vac!os natural 

prueba de veleta de e-po 

qra4o de satiaraci6n 

alt11ra in1cia1 

espesor de eapectmenes an1aotr6pic-•nte conaolid! 
doa 

tndice de plaaticidad 

coeficiente de presi6n de tierra• en reposo 

lfmi te ltquido 

limite plAatieo 

diagrama para representar trayectoria• de eafuerzo 
donde p= ( cr 1 +a 1 ) /2, q• ( cr 1- cr , ) / 2 

resistencia a la compreai6n no confinada en estado 
remoldeado 

resistencia a la ca11presi6n no confinada en estado 
inalterado 

resistencia al cortante 

resiat.encia al cortante drenada 

reaiatencia al cortante no drenada 



"a 

z 

y 

4>' 

a,a • 

senaitividad 

••naitividad drenada 

••n•itividad no drenada 

denaidad de al511do• 

preail5n de poro 

contrapreail5n 

preaiGn de poro final 

contenido de agua de especlmenes aniaotrl5picamente 
consolidados 

contenido de agua final 

contenido de agua inicial 

contenido de agu. natural 

profundidad 

Angulo entre el plano de falla y el plano principal 
mayor 

4ngulo de inclinaci6n de una tangente a la envolven 
te de resistencias y su punto de tangencia con el -
correspondiente circulo de resistencias 

deformacil5n axial 

deformacil5n angular 

4ngulo de f ricci6n interna dado en t~rminos de es­
fuerzos totales 

Angulo de f ricci6n interna dado en t~rminos de es­
fuerzos efectivos 

di!metro de muestras de 3.6 cm (1.5") 

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

esfuerzo principal mayor 



o' 1 

a' J 

a' 
JC 

a' a 

a• h 

t 

esfuerzo principal intermedio 

esfuerzo principal menor 

presi6n o esfuerzo de confinamiento hidrost&tico 

presi6n de confinamiento critica 

esfuerzo efectivo principal mayor 

esfuerzo efectivo principal menor 

presi6n efectiva de consoltdaci6n o isotr6pica 

presi6n efectiva de preconsolidaci6n o carga de pre 
consolidaci6n en el punto, de acuerdo a la letra 
usada como sublndice, para este caso •a• 

esfuerzo efectivo normal sobre el plano horizontal 

esfuerzo efectivo normal sobre el plano horizontal 
de eapecflaenea ani1otr6picamente consolidados 

esfuerzo neto de sobrecarga 

esfuerzo cortante 

esfuerzo cortante aobre el plano horizontal 

esfuerzo cortante en el punto pico 

esfuerzo cortante en el punto en que se alcanza el 
estado estableci~o de deformaci6n 
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