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INTRODUCCION

El presente trabajo hace una comparacion entre dos modelos constitutivos de la
mecanica de suelos, con la finalidad de tener una visibn mas amplia acerca de las

propiedades principales de las arcillas.

Los modelos constitutivos han surgido debido a la necesidad del desarrollo urbano
sobre depositos de suelo cohesivo. Una vez que se analicen y comparen ambos modelos,
tener la posibilidad de predecir el comportamiento mecanico de otra arcilla que tenga
caracteristicas similares, a las que describe el presente trabajo. Los modelos adquieren
distintos comportamientos tedricos dependiendo de las caracteristicas que presente el
material, para lograr un buen ajuste va a depender de cuanto se aproxime el

comportamiento del suelo en estudio respecto a las condiciones del modelo.

Vi



INTRODUCCION

Las caracteristicas de las arcillas representan un problema a los ingenieros civiles, es
por ello que se han desarrollado modelos analiticos, que nos permite hacer un estudio del

tipo de suelo que se encuentra en el Valle de México.

Es importante mencionar que aunque los modelos son puramente analiticos, sus

resultados se pueden emplear en casos reales.

Para analizar esta problematica es necesario mencionar sus causas. Una de ellas es la
compleja estructura de las arcillas, debido a que el valle de México ocupa una planicie, que
fue un lago donde se depositaron los sedimentos provenientes de origen fluvial y
piroclastico, hace que el subsuelo tenga propiedades atipicas respecto a otros suelos del
mundo, estas son que el contenido natural de agua es muy grande llegando a alcanzar
valores hasta de 600%, limite liquido de hasta 500%, limite plastico hasta 350%, relacion
de vacios hasta 15, y densidad de solidos de 2.3. En cuanto a sus propiedades mecanicas,
el indice de compresibilidad presenta valores altos y resistencia no drenada muy baja, por
tanto los sedimentos lacustres del valle de México se ubican como altamente compresibles
y de baja resistencia al esfuerzo cortante, lo que ha dado origen a una gran variedad de

problemas de cimentacion.

La investigacion de este tema en particular, surge del interés de obtener resultados
que sean aplicables a casos con caracteristicas similares, que no solo se quede en los
célculos de laboratorio. Por otro lado, para los ingenieros civiles, es de gran interés
conocer los diferentes modelos constitutivos, y aplicarlos de una manera adecuada a casos

reales.

OBJETIVO

Utilizar y analizar dos modelos de comportamiento aplicado a una misma serie de
pruebas CD, con la finalidad de observar los resultados y asi ver qué modelo se ajusta

mejor para utilizarlos en arcillas con caracteristicas parecidas.

Vii
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I.I MODELO MORH-COULOMB

Resistencia al corte

De estudios y analisis realizados por Charles Augustin Coulomb (1736-1806),
fisico e ingeniero francés, se entiende que la resistencia al corte de una masa de suelo, es
la oposicion del suelo a la falla. Como sabemos la mecénica de suelos se basa en la fisica

elemental. Citando la tercera ley de Newton:

"Cuando una fuerza determinada actua sobre un cuerpo, este reacciona con una

fuerza con igual magnitud, pero en sentido opuesto”.

De esta manera para ejemplificar la resistencia al corte (Ver figura 1.1) tomemos
en cuenta que existen fuerzas externas que actuan en una masa de suelo (fuerza F), asi
mismo fuerzas internas (tque depende entre otros factores de la fuerza P), ambas
tienden al equilibrio, pero cuando las fuerzas externas sobrepasan a las internas se

produce la falla.

F F

Figura 1.1.- Plano de falla
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Se pueden reproducir las fuerzas externas en un espécimen de suelo en el
laboratorio con pruebas triaxiales®, para conocer propiedades mecanicas del suelo y saber
asi en donde ocurrira la falla, el conocimiento de estos resultados servira para no llegar a

la falla del suelo en campo.

CRITERIO DE MOHR - COULOMB

Christian Otto Mohr (1835-1918) cientifico aleman, desarrollé el plano de Mohr, el
cual es una representacion grafica del estado de esfuerzos en un punto dentro de un
medio continuo, en donde en el eje de las abscisas se ubican los valores de los esfuerzos
normales y en el eje de las ordenadas los valores de los esfuerzos cortantes en los
diferentes planos; en dos dimensiones esta representacion es a través de un circulo
denominado circulo de Mohr; o; y o3 son los extremos del circulo, a la diferencia de estos
esfuerzos se le conoce como “esfuerzo desviador” y representa el valor numérico del

diametro del circulo.

Si se dibujan diferentes circulos de Mohr correspondientes a un estado de falla la
envolvente a dichos circulos es una linea recta tangente al circulo a la cual se le conoce

como linea de falla, cuya ecuacion (ley de coulomb) es:

T = otan® (1.1)

Dénde:
T = Esfuerzo cortante en un plano de falla
o = Esfuerzo normal sobre el plano de falla

® = Angulo de friccion interna

! Revisar Apéndice B

10
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Esta linea recta pasa por el origen y forma un angulo @ con el eje horizontal en

sentido contrario a las manecillas del reloj, (Figura 1.2)

T 1]
F R

Y

o,

Figura 1.2.- Circulo de falla con los esfuerzos y direcciones principales en la prueba directa de
resistencia al esfuerzo cortante.

Coulomb, observé que al tener un fragmento de arcilla en una mano entreabierta
no se deslizaba entre los dedos, de modo que exhibia resistencia al esfuerzo cortante aun
sin aplicarle un esfuerzo normal, a lo cual llamé cohesion y lo considero un valor constante

del material (suelo cohesivo).

Asi mismo también observo que hay suelos que presentan tanto cohesion como
friccion, llamandolos suelos cohesivos — friccionantes, de esta manera se tiene que a la
ecuacion (1.1) se le adiciona la cohesion quedando la ecuacion (1.2) y la linea de falla no

pasa por el origen, (ver figura 1.3)

T =otan® + ¢ (1.2)
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Figura 1.3. Lineas de falla en el circulo de Mohr con la hipotesis de falla de Coulomb.

Terzaghi (1883-1963), ingeniero mecanico estadounidense de origen austriaco
considerado el padre de la mecanica de suelos, propone que el esfuerzo normal, o, en la
ecuacion (1.2) deberia sustituirse por el esfuerzo efectivo, ¢~ , que es la diferencia entre el
esfuerzo total y la presion neutral, u,, que se desarrollan en el momento en que ocurra la

falla; la nueva ecuacién segun Terzaghi fue:

s=c+ (0 —utan@d (1.3)
O sea:

s =c+o'tand (1.9)

12
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I.II MODELO ELASTO — PLASTICO PERFECTO

Este modelo es una extension del modelo Mohr-Coulomb; Su formulacién
involucra dos elementos generales: la elasticidad perfecta y la plasticidad asociada al
desarrollo de deformaciones plasticas o irreversibles (Figura. 1.4); Puede simular el

comportamiento de suelos granulares sueltos o finos normalmente consolidados.

o= Limite elastico = Esfuerzo de fluencia

&F £

& £

I .
& E=%+ gP

FPARA UN ESTADO TRIDIMEMSIONAL DE ESFUERZOS!

{e}={c}+{P}

Figura 1.4.- Curva Esfuerzo — deformaciéon del modelo Elasto — plastico perfecto.

Cuando se hace el analisis de una obra, en el interior de la masa de suelo interesa
saber si las deformaciones de alguno o algunos de sus elementos son elasticos o plasticos,
para lo cual el modelo introduce una variable llamada funcién de fluencia, f, la cual se
establece de la siguiente manera:

f=0—-o0 (1.5)

De tal manera que si f <0 las deformaciones son elasticas, pero si f =0 las deformaciones

son plésticas.
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En el espacio tridimensional de esfuerzos (Figura. 1.5) la funcion de fluencia se define:

f= %(01 — 0y + %(o‘l + 03)sen® — c cos@ (1.6)

Flang deswviador H"'a:?

u ocloedrico &
1y =ctk o0 &

1 = SR -}*\‘ﬂ

%
I

ot B '-
_Di

Figura 1.5.- superficie Mohr — Coulomb en el espacio tridimensional de esfuerzos

La funcion f indica si la deformacion es plastica, pero no la magnitud y direccion
de dicha deformacion, para lo cual el modelo introduce otra funcién, g, llamada potencial

plastico (Figura. 1.6), que se define a partir de las velocidades de deformacion como:

oeP . ag(o)

= 1.7
at do (1.7)

Siendo A un cofactor en unidades de velocidad de deformacion.
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Ot 55{” I og? ag(O')
A | oo g(o)

, 0&’

92 ot

Figura 1.6 Potencial Plastico, g.

En el espacio tridimensional de esfuerzos el potencial plastico queda como:
g= %(01 —03) + % (01 + 03)sen P + const. (1.8)

Siendo y un parametro conocido como angulo de dilatancia (Figura. 1.7)

50 »\ o,
c
I o, 8
7. 6Y A R4
\ ="
. _u T~ Angulo de
S dilatancia
¢
I o, &
1 1
f= ;(0'1 —0'3)*';(0'1 +0, )seng —ccos ¢
1 1
g=> (0,-0,)+ = (0, + 0, )seny + const.

Figura 1.7.- Potencial Plastico, g y angulo de dilatancia

15
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La existencia del angulo de dilatancia se explica a partir del modelo de dientes de

sierra (Figura 1.8)

G‘\‘ o

*
[{
- .

0]

¢=ytg
El angulo de friccion aparente externamente movilizado en planos
horizontales (4) es mas grande que el angulo de friccion resistente de

deslizamiento sobre planos inclinados (¢:)
Resistencia= friccion + dilatancia

Figura 1.8. Modelos dientes de sierra para explicar el angulo de dilatancia.

A partir de una prueba de corte directo drenada el angulo de dilatancia y los

pardmetros elésticos se pueden determinar como se muestra en la (Figura 1.9).

i =0 (Def plast.)
Ty o, o ‘i ] )
! e = ;= _E_ [
e W 2(0+v) |//f<0(Detelast)
[ i f J
i -'llrl i ."lllll '1: . G e
v : ! 'EX
/ /| *'
E]-"]-" 4
| i
tany = —= 5
'&E.u' i -
' ; T tan i
. &,

Figura 1.9. Determinacion de y a partir de un ensaye de corte directo drenado.
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El angulo de dilatancia y los pardmetros elasticos se pueden determinar también

por medio de un ensaye triaxial drenado como se muestra en la (Figura 1.10)

o, -0
b - ﬂ.‘c«", =
E=—=- = :26(14‘1’)
/' ; .f_‘\!f;,_
i :
_Ey
S‘l."
£, =26.—6€,
i 2se -
'a tan cr :ﬂ
1-senys
—&,

Figura 1.10. Determinacion de y a partir de una prueba triaxial drenada.

Algunas de las limitaciones del modelo Mohr-Coulomb son:

a) Dificultad de ajuste por no linealidad en la curva esfuerzo-deformacién

b) Dificultad de ajuste en curvas esfuerzo-deformacion con pos-pico (materiales
compactos)

¢) Linearizacion de la envolvente de falla (en materiales compactos es no lineal hasta
antes del esfuerzo de ruptura de granos)

d) Dilatacion lineal e ilimitada.

e) Isotropia

El resumen de parametros del modelo elasto-plastico perfecto se muestra en la siguiente

tabla:
E Moddulo de Young [kN/mZ]
v Relacion de Poisson [adim.]
¢’ Cohesion efectiva [kN/m?]
¢  Angulo de friccion efectiva [grados]
w  Angulo de dilatancia [grados]

TABLA 1.1. Resumen de Pardmetros del Modelo Elasto-Plastico Perfecto

17
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I.III MODELO DE ESTADO CRITICO (CAM—CLAY)

En 1958, un grupo de la universidad de Cambridge dirigidos por el Dr. Kenneth
Harry Roscoe, desarrollaron la teoria del estado critico de los suelos, llamado Cam-Clay.
Roscoe y Burland (1968) introducen un modelo modificado por fluencia local por distorsién

de corte.

El modelo constitutivo Cam-Clay, es un modelo elasto — plastico, esto quiere decir
gue si una masa de suelo estda sometido a una carga, al producirse la descarga parte del
suelo podra recuperarse pero otra parte tendra deformaciones permanentes. De esta
manera podemos observar que los estados de esfuerzo y los de volumen se
interrelacionan. Los suelos presentan caracteristicas especificas (la porosidad y la
permeabilidad) al aplicar una carga, esos valores cambian y el suelo presenta

deformaciones a corto y largo plazo.

Los esfuerzos (0) y las deformaciones (& son proporcionales en los cuerpos
linealmente elasticos. Cuando existe una variacién en dicha proporcionalidad tienen un
cambio gradual o inmediato, que produce grandes deformaciones con poca variacion de
esfuerzos, se considera que el material pasa a un comportamiento plastico (generando

deformaciones plasticas, €,), este cambio es representado por un punto de deflexion

(punto de fluencia) en la grafica o-€. Figura .11

* Espécimen1
+ Espécimen2
= Espécimen 3

300.0

q(kPa)

i ,
= T’z =181 Kpa
Fy =
1000 |a o’z =110 Kpa
aly o' = 56 KPa
L]
P

0.0 20 40 6.0 8.0 10,0 120 140 160 180 200 220
£ (%)

Figura 1.11

18
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Para este modelo se utilizan los pardmetros q' (esfuerzo desviador) y p’ (esfuerzo

normal medio) expresados de la siguiente manera:

q =0,—03 (1.9)
p = %(01 + 0, + 03) (1.10)

Sabemos que ¢, = o3 por lo tanto:
p' = §(01 + 203) (1.11)

En este modelo se induce al suelo a pasar de un comportamiento elastico a uno
elastoplastico, a un volumen especifico critico, definido como la unidad mas la relacion de

vacios critica

ve=1+e, (1.12)

"Browles (1996) interpreta a la relacion de vacios critica, cuando no existe un
cambio volumétrico en el suelo al llegar a exceder su resistencia al corte, también llamado
densidad critica (concepto introducido por Casagrande en 1936)"?

En la (Figura 1.12), (Figura 1.13) se muestra la trayectoria de esfuerzos para una
serie de pruebas triaxiales en el espacio p’-q’ consolidadas para llegar a un mismo valor de
esfuerzo isotropico, determinando las curvas NCL (Normal Consolidation Line) y CSL

(Critical State Line),

? M. Lépez Aguirre, “MODELO CAM-CLAY: TEORIA E INTERPRETACION”

19
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La trayectoria del cambio de volumen pasa por la linea NCL, indicando un
decremento de volumen la trayectoria C — D, y un volumen constante la trayectoria C - U
La linea CSL o superficie de Roscoe, es el limite entre un estado elastico y plastico

representado en el plano p-q.

"La linea de estado critico es una curva sobre una superficie limite del estado critico
que representa la flexibilidad de un suelo, es decir, es el limite entre los comportamientos

plasticos y eldsticos.”’

A Ds

) J
Ds \\ ;"I
1 ' 4
D Ue I.-'I 1\\ ,-"H
1 | |
‘ 1
g /
}H.-‘ \1. I,-" [
/ V i
L P o Cs =
W
| b i
._.-"U1 U‘T\ | \-.1
\\\ll'. \\\, F
- 1 ™ ;B
D U\~
| \‘\\: N
| A G
I B N
| \‘\\\ \\-.\ .J' lu.l'{.:w{,
| o>
| Cyy
| .
Ll 0 l -
D \np
Figura 1.12.-

Etapas de consolidacién: 0 - C;,0 — C,, 0 - C3
Muestras sin drenado: C; - Uy, C, » U,, C3 — U,

Muestras con drenado: C; » D4, C;, - Dy, C3 = D;

3 Roy Whitlow, “FUNDAMENTOS DE MECANICA DE SUELOS”

20
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Figura 1.13.- Proyeccién tridimensional de la linea de estado critico.

Para los modelos de estado critico se utiliza una ecuacién de superficie limite en

donde se describe una familia de superficie de fluencia.
lql = 75 (V. + 1=V — Alnp) (1.13)

El grado de preconsolidacion OCR (Overconsolidation relation) en suelos cohesivos

influye de manera significativa en su estado fisico y de falla.

"Para suelos normalmente consolidados (OCR=1) la trayectoria correspondera con
la superficie de Roscoe, mientras que para suelos ligeramente consolidado (1<OCR<Z2.5)
sus trayectorias estaran por debajo de esta superficie hasta la perpendicular a OCR=2.5,
los suelos muy consolidados (OCR>2.5) tendran sus trayectorias por debajo de la llamada
superficie de Hvorslev, todas estas trayectorias no-lineales llegaran a punto en el limite de

las superficies de Hvorslev y Roscoe”.”

* M. Lopez Aguirre, “MODELO CAM-CLAY: TEORIA E INTERPRETACION”

21
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Superficie de Hvorslev
q =Hp + (M — H)expr/l;v
Superficie de Roscoe

C]' _ Mp' [1 n F—v—lnp']

A-k
Ecuaciones de definicion de la CSL (Figura 1.14)
q = Mp’
v=TI-—Alnp’
Para suelos preconsolidados la ecuacion (1.17) cambia a
v = Noc—kilnp” ; p"<p.

Donde I' = valor del volumen especifico (v) cuando p’ = 1.0 kN /m?

A = pendiente de la linea CSL en el plano v’ /Inp’

N,. = Volumen especifico a la presion de referencia de la curva de

carga — descarga.

p. = presion de preconsolidacion.

(1.14)

(1.15)

(1.16)

(1.17)

(1.18)

22
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in p’
(b) (c)

Figura 1.14.- Linea de estado Critico y trayectorias de esfuerzos para carga de una arcilla
consolidada normalmente sin drenado.

La ecuacion que define a la NCL en el espacio v/Inp~ (Figura 1.15)
v=N-—Anp’ (1.19)
Donde N = valor del volumen especifico (vy) cuando p” = 1.0kN /m?

A = pendiente de la linea NCL en el plano v/Inp’, que se supone igual a la

pendiente de la linea CSL.
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v
h
N N
\\
N linea de consolidacion
normal isotrépica:
v=N-A In p’
Ve b
Not. = ) :
“s, linea de expansidn
N v=v,—xIn p’
V»O

linea de consolidacién
unidimensional

v=N,-Aln p’

?’ i

= In p’

Figura 1.15 lineas de consolidacién y expansion en el plano v/Inp”

La ecuacion de la linea URL (unload-reload line) en el espacio v/Inp” (Figura 1.16) es:

Gamma

v =1, — kinp’ (1.20)
k p

MNCL: normal consolidation line
URL: unload-reload line
CSL: critical state line

1kPa In p'

Figura 1.16.- Linea normalmente consolidada (NCL), linea de carga-descarga (URL), linea del
estado critico (CSL)
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En la (Figura 1.17) se muestra una vista generalizada tridimensional de la superficie

de limite de estado.

‘D

Cl superficie de Roscoe

Superficie de
Hvrosley

Linea de Consolidacion
Mormal

Linen del Estado
Critica ¢

Figura 1.17.- Superficie de fluencia Cam-Clay en un plano triaxial.

Las modificaciones que presentaron Roscoe y Burland (1968) al modelo Cam-Clay
ecuacion (1.13) siendo la base la disipacion plastica de la energia dentro del suelo,
guedando la ecuacion (1.21), esta representa el comportamiento de un suelo arcilloso en

compresion no drenada nombrandose Modelo Cam-Clay Modificado.

a _ 4 _(__ My
M—p—l ( K(/’l—k)g) (1.21)
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Para la determinacion de los pardmetros del modelo Cam-Clay, se deben obtener

los datos gréaficos de pruebas triaxiales convencionales.

» Pardmetro M

» Pardmetros Ay k

__ 6seng
- 3—sen¢

k = 0.1661
A =0.92(LP — 0.09)
A = 0.36(LL — 0.09)

(1.22)

(1.23)
(1.24)
(1.25)
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I.IV MODELO KONDNER-DUNCAN

Este modelo inicialmente fue propuesto por Kondner y Zelasko (1963) y presentado

posteriormente con algunas modificaciones por Duncan y Chang (Ref.4)

La relacion esfuerzo-deformacion es no-lineal, por lo que los autores aproximan la

curva obtenida a una hipérbola cuya ecuacién es:

€

(01 —03) = — (1.26)

Donde 01 — 03 = esfuerzo desviador
€ = deformaciéon axial
ay b = parametros determinados experimentalmente
Kondner rescribe la ecuacion (1.26) para poder obtener los parametros “a” y “b” de

manera directa, obteniendo una recta de la siguiente ecuacion:

= a + be (1.27)

(01—03)

Las gréaficas correspondientes a las ecuaciones (1.26) y (1.27) se muestran en la

(Figura 1.18), de las cuales podemos obtener los parametros “a” y “b".
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Tensién Desviadora, (o,—0;)

P

asintota (0;—G3)y = 1/b

Deformacion vertical/Tension desviadora
&/(o1—03)

Ta

Deformacion Vertical, €

a)

Y

Deformacién Vertical, €

b)

Figura 1.18.- a) curva Hiperbdlica esfuerzo-deformacion; b) transformada de la curva hiperbdlica
esfuerzo-deformacion.

En la ecuacidn (1.26) se sustituyen los parametros “a” y “b” por sus equivalentes,

provenientes de la gréfica (Figura 1.17.a). Quedando la ecuacién de la siguiente manera:

Donde

Donde

€
1 SRf
Ei+(01—03)f

(0, —03) =

Ry =relacion de falla igual a (o1 — 03) /(01 — 03)uie

E; = médulo tangete inicial

B = Kpo (2)"

a

Pq = presion atmosférica
03 = presion de confinamiento

K = constante que depende del médulo

(1.28)

(1.29)

n = exponente que relaciona la tasa de variacion de E; con o3
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Los parametros "K" y "n" se obtienen de una serie de ensayos, ajustandose a una

recta en el grafico E;-a; en escala doble log ver (Figura 1.19)

& 10000
8000 -

Datos de Hirschfeld y Poulus (1963)
4000 - k=360.n=0.56 _|

2000 —

1000
800~

- Datos de Casagrande (1965)
400+ kF=1000,n=0.1 —

100 | | | | | |
1 2 4 g 10 20 40 80 100

Presién de Confinamiento, 63 [t/ft’]

Médulo Tangente Inicial, E; [t/f

Figura 1.19.- variaciones del modulo tangente inicial con presion de confinamiento en condiciones
de prueba triaxiales drenados.

Para determinar el moédulo tangente correspondiente a cada incremento de

deformacioén se utiliza la ecuacion:

E, = 2@12%) (03;03) (1.30)

Si de acuerdo a la ecuacién (1.30), diferenciamos la ecuaciéon (1.28), se obtiene la

expresion del médulo tangente:

E, = e > (1.31)
Ej (01-03)f
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Duncan y Chang obtuvieron una expresion para el médulo tangente, en funcién de

las diferencias de tensiones y algunos pardmetros de la resistencia del suelo:

Rf(1-sen®)(o1-03)]> (03)n
2¢ cosP+203 sen® Kpq Pa (1.32)

E, = [1
Para la formulacion del modelo, otro pardmetro necesario es el coeficiente de
Poisson “v”. Los valores de este coeficiente dependen del estado de carga (primera carga

0 recarga) y se calculan en cada incremento de esfuerzo como sigue:

__Agg-Agy
v = “one, (1.33)

Donde Ag; = deformacion axial

Ag, = deformacion volumétrica

Se utilizan dos métodos para el analisis de la relacion esfuerzo-deformacion no-
lineal del suelo. El primero es un método iterativo, porque el modulo depende del estado
de esfuerzo-deformacional y a su vez los esfuerzos y deformaciones dependen del modulo,
consiste en dividir a la masa de suelo en elementos (método de elementos finitos), y a
cada uno de estos asignarle un determinado valor del modulo ver (Figura 1.120.a). El
segundo indica que para cada incremento de carga aplicado, estima el valor del médulo y
aproxima la curva esfuerzo-deformacién, reemplazando la curva original por una sucesion

de tramos rectos ver (Figura 1.20.b).
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) 1 . . A
Iteraciones Sucesivas

il 2 o

¢ ¢

) 3 ) 3
of o

= i
< 3
8 k= 2

= 5

[+ k]
(] a

= =
© =l

wy oy

8 :
= =

Deformaciéon Vertical, & o Deformacién Vertical, &

a) b)

Figura 1.20.- Técnicas para la aproximacion del comportamiento esfuerzo-deformacional no lineal.
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I.V. MODELO DE DUCTILIDAD

I.V.1 ECUACION GENERAL DE DUCTILIDAD (EGD)

Esta ecuacion fue desarrollada por Zea y Rivera en 2008 (ref.15) y se basa en la
idea de unificar las dos curvas prepico-pospico establecidas por Juarez Badillo mediante su
principio de proporcionalidad natural (PPN) en una sola ecuacion. La unificacion se logra
suponiendo que existe una "pérdida de resistencia” que se le debe restar a la resistencia

del suelo desarrollada en la curva de prepico, mediante la siguiente ecuacion:

1 1
9=z < (1.34)
€ €
Donde:
q Esfuerzo desviador aplicado a la probeta de suelo.
£ Deformacion axial de Ludwick-Henky, definida como: ¢ = In(1+sg); sc = AH/H,
E S
g
a=-—"
d, (1.34a)
1
b=—
d, (1.34b)
Y
c = (Spo*)
qu—Aqr (1.34c¢)
1

Gu — (1.34d)
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Siendo:

g,= Resistencia maxima a la que tiende el suelo cuando la deformacion tiende al
infinito.

epr*= Deformacion caracteristica al 50% de g,.

g~ Resistencia residual a la que tiende el suelo cuando la deformacion tiende al
infinito.

&po*= Deformacion caracteristica al 50% de (g.-g;).

¢=  Exponente de curvatura de la rama del pospico de la curva esfuerzo-deformacion.

- Equivalencias de los parametros con la ecuacion de Kondner-Duncan

Los parametros a, b, ¢y dse pueden hacer equivalentes con el modelo de Kondner.

b y d ya no necesitan reescribirse, quedando los otros dos parametros como:

*
a= Eor ~ I
a, E, (1.34e)
G
c = (epo*)” _ 1
qQu—Aar E’ (1.341)

Siendo £” un méddulo relacionado con el fendbmeno del pospico.

Las ecuaciones 1.34e, 1.34b, 1.34f y 1.34d son de mucha utilidad para ajustar las
curvas esfuerzo-deformacion, pero los pardmetros finales que interesan son £, qu, E£-, g,
y ¢ (cinco parametros que describen la curva completa esfuerzo-deformacion).

Si g, = g, entonces (g,-g) = 0y la ecuacion 1.34a degenera en la ecuacion de Kondner
(1.26)
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I.V.2 ECUACION ESPECIAL DE DUCTILIDAD (EED)

Esta ecuacién fue desarrollado por Zea et all en 2013 el cual permite establecer una
relacion entre los esfuerzos desviadores y las deformaciones axiales en una probeta de
suelo sometida a compresion en una camara triaxial a partir de una ecuacion diferencial
muy simple. Sin embargo, Zea et all en lugar de escoger como variable el esfuerzo
desviador, escogieron el moédulo secante estableciéndose su relacion con las

deformaciones axiales de Ludwick-Hencky.

Cuando la deformacion axial vale cero el médulo secante es igual al Modulo
tangente inicial, £, de la curva esfuerzo-deformacion, asimismo cuando la deformacion es
infinita (negativa) el mdédulo secante es igual a cero (que es cuando el material alcanza su
resistencia residual). Como se ve el mddulo secante no tiene su dominio en los nimeros

reales “completo” y se tiene que plantear un cambio de variable; llamando a x(&;), la

funcion con dominio de cero a infinito, correspondiente de £, se tiene que:

X=—— = (1.35)

— =y — (1.36)
Donde y = exponente de ductilidad (adimensional)

La solucién de la anterior ecuacion diferencial es:

X = (i)w (1.37)
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Pero

X50 =

Sustituyendo (1.38) en (1.37) queda:

O sea:

De donde:

Es = E, [1 + (Si)w]

2
Eo

1

Eo

1

Eo

(1.38)

(1.39)

(1.40)

(1.41)

(1.42)

Pero £ses igual al esfuerzo desviador entre la deformacion, o sea:

=@

Despejando al esfuerzo desviador, se tiene:

Dividiendo entre £,:

(1.43)

(1.44)

(1.45)
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De donde se puede definir al esfuerzo desviador residual, como:

o4r = Eo(e %)¥ (1.46)
Sustituyendo (1.46) en (1.45) queda:
= £ 1.47
) (1.47)
Eo ogr
Que también se expresa como:
_ &
q=- 7 (1.48)
Eo ' ar
O como:
_ &
01 — 03 = 0 =7 (1.49)
E_0+(01—0'3)r
Recordando que la ecuacion de Kondner es:
&
(1.50)

01 B 0-3 - atbe

1/a = E, (Modulo tangente inicial)

Donde:
1/b = o (Resistencia maxima tedrica)

De donde se observa que para = 1 (Material totalmente ductil), la ecuacion (1.48)

degenera en la ecuacion de Kondner. Valores més grandes de w podran representar a

una falla fragil.
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La ecuacion (1.47) se puede derivar para conocer la tangente en cada punto de la

curva esfuerzo deformacion, resultando:

Eo 1 1\
d0q Eo{adr(l e +1}

2
oe (ﬂ) e2¥ 2 Eo g
9dr 9dr

(1.51)

Que tendra valores negativos después del pico de la curva esfuerzo-deformacion

para valores de w mayores de 1.

La ecuacion (1.47) también se podra integrar con algin método para obtener la
energia especifica de deformacion o energia de deformacion por unidad de volumen, £,

gue es igual al area bajo la curva esfuerzo-deformacion.

Se supone una relacion lineal entre el esfuerzo desviador residual, oy, y el esfuerzo
principal mayor, o'3; lo que representa una trayectoria de esfuerzos. Si se dibujan las
trayectorias de esfuerzo en un espacio o3 vs. r, donde r =oy2 = (o1-03)2 = q/2, la
envolvente para la resistencia residual es una linea recta con pendiente y (Figura 1.21) y

ordenada al origen r, (Figura 1.22).

De la figura (1.21):

= sen ¢’, (1.52)

De donde:

— = —1 (1.53)
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De la misma Figura (1.21)

r
— =tany (1.54)
03
Por lo que:
a3 _ 1
r = tany (1.55)

Igualando la (1.52) con la (1.54) y despejando ¢’ :

o —1( tany )
= sen 1.56
P (1+tany ( )
s/ "
f ‘{‘gﬁp\?‘
?Ec_.‘,\? _.
A
qo\.“l'&"? ! (‘br
r Y
= ,-':/ ]
AR
; j e\
! I If T
. o)
3 1 G
Figura 1.21

De acuerdo con Mohr- Coulomb para un material cohesivo-friccionante:

01 = 03Ny + 2¢,/Ng (1.57)
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Como se observa en la Figura (1.22), entonces:

qo = Zc'r\/m -
Siendo:
N¢r = tan 2 (450 n %) )
o =Cy N¢r -
.
Cr = W -
g kY
g
EBﬁ‘EFi@f’f‘f?Ef ¢,
™ __-
T
ro B ?’l-’.:_ﬁ"—"__ ) -
.-'r '\{0
Cp
II .ll.l:I:. II! -'-.-'-
! :
o
I | -ri
0

Figura 1.22



CAPITULO |
MODELOS DE COMPORTAMIENTO

Cabe aclarar que el parametro w de arcillas preconsolidadas es funcion del
esfuerzo de confinamiento en el rango de preconsolidacion con valores mayores a la
unidad pero tiende a hacerse unitario en la rama virgen con esfuerzos de confinamiento
por arriba del de preconsolidacion. En el caso de materiales granulares compactos sucede
algo similar pero el limite ya no es el esfuerzo de preconsolidacion sino la presién que

provoca la ruptura de granos.
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INFORMACION RECOPILADA

Este trabajo se basa en informacién de pruebas de laboratorio obtenidas en la
tesis “Aplicacién del Principio de Proporcionalidad Natural para describir el comportamiento
Esfuerzo-Deformacion de la arcilla del Valle de México sometida a ensayes de compresion
triaxial Drenados y No Drenados, en estado preconsolidado.” Elaborada por la M. I. Rocio
Villa Escobar y presentada en el 2004. Teniendo como objetivo demostrar, que la
aplicacion de las ecuaciones del Principio de Proporcionalidad Natural, a los resultados
obtenidos de las pruebas realizadas; predice el comportamiento esfuerzo vs deformacion,
la evolucion de la presion de poro y el cambio volumétrico. Para describir cada uno de los

fendbmenos, se presentan en dicha tesis 9 ensayes de tipo CU y 5 ensayes CD.

Las pruebas finales se clasifican como sigue:

e 4 ensayes de consolidacion edométrica con materiales provenientes de distintas
profundidades (5, 10, 15y 25).

e 3 series de ensayes de compresion triaxial tipo CU, cada serie consta de 3
especimenes ensayados y el material para cada serie provenia de las profundidades
de 10, 15y 25 m.

e 2 series de ensayes (5 pruebas en total) de compresion triaxial tipo CD, la primera
serie consta de 3 especimenes; uno de ellos con material proveniente de una
profundidad de 10m y los otros dos con material de 5m. la segunda serie solo con 2

especimenes con material de una profundidad de 15m.

Se efectuaron 4 pruebas de consolidacion unidimensional aplicando esfuerzos
normales. El objetivo de las pruebas de consolidacion en el odémetro, consistié en obtener
los parametros vy, yp y p (coeficientes de compresibilidad y relacion de expansibilidad a

compresibilidad, de la teoria de proporcionalidad natural).
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II.I DESCRIPCION DEL MATERIAL

El material utilizado es una arcilla proveniente del sitio “Alamos” ubicado en el
conjunto habitacional Lazaro Cardenas, de la ciudad de México. El sondeo estuvo a cargo
de la compafiia “Opalo” consultores en ingenieria, las probetas que se ensayaron se
obtuvieron de 5 tubos shelby a diferentes profundidades 5 m, 10 m, 15 m y 25 m,

respectivamente.

El color de la arcilla varia de café olivo a verde olivo, dependiendo de los tubos y
de las profundidades a las que fueron extraidas las muestras, los contenidos de agua
oscilan entre 200 y 400 %, ademas de que en algunos casos se presentaron
incrustaciones de lentes de arena. En la tabla 2.1 se presenta una descripcion de los

suelos encontrados en el sondeo mixto SM-1

Profundidad Descripcion

[m]
1.80 — 3.00 Arena limosa de color café claro de compacidad muy densa, el
contenido natural de agua promedio es de 45%

3.00 -4.20 Arena arcillosa de compacidad suelta, el contenido natural de agua
promedio es de 70%. El nivel freatico se localizdé a 4 metros.

4.20 — 23.00 | Arcilla en varias tonalidades de consistencia blanda a muy blanda, con
algunas intercalaciones de pequefios estratos de arena el contenido
natural de agua promedio es de 250 %, con maximos de hasta 410%.

23.00 — 34.20 |Arcilla de varias tonalidades de consistencia blanda a muy firme, el
contenido natural de agua promedio es de 200 %.

Tabla 2.1: Sondeo mixto SM-1 (Opalo consultores en ingenieria)
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I1.II RESUMEN DE RESULTADOS DE LAS PRUEBAS TRIAXIALES SERIE CD

Para las pruebas triaxiales drenadas (CD) en arcilla preconsolidada:

SERIE No. Profundidad | Presion Presion Relacion de Velocidad
espécimen [m] max. max. preconsolidacion | de falla
(carga) | (descarga) (OCR) [mm/ min]
[kPa] [kPa] [--]
10 10 500 180 3
cp1 11 5 512 122 4 0.0015
12 5 502 57 9
13 15 512 96 5
0.0015
CD2 14 15 502 51 10
Tabla 2.2.- Datos experimentales para las series de pruebas CD
SERIECD 1

En la (figura 11.1 y 11.2) se presenta La grafica esfuerzo desviador vs deformacién axial.

3800

3000 + s B

250.0 | M

2000 r fﬂnﬁ

=
= &
o0 b &
&
&
&
1000 1
A
£0.0 _; & Espécimen 10 Prof. 10 m T eoip =182 KPa
e
L
UU 1 1 1 1 1 1 1 1

0.0 2.0 4.0 6.0 8.0 100 120 140 160 180
e (%)

Figura 11.1.- Curva esfuerzo desviador vs deformacion axial, espécimen 10 Prof. 10 m (Alamos),

etapa de falla por deformacion controlada
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450.0

4000

3500

Jooo
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2000
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1000 | oo
=]

o Espécimen 11 Prof. 5m
= Espécimen 12 Prof. 5m

T i1 =109 KPa
{_T..;,jﬁ =52 KPa

2.0 4.0

6.0

8.0

10.0
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12.0

14.0

16.0

18.0

Figura 11.2.- Curvas esfuerzo desviador vs deformacién axial, serie CD1 (Alamos), etapa de falla
por deformaciéon controlada

Deformacion
_y Profundidad | | | LL | 1P q | Deformacio
specimen S kPa] | unitaria axial
[m] [%] | [%] | (@]

[%]

10 10 3 | 214 344 | 220 | 330 11.72

11 5 4 | 236|210 | 145 | 385 8.24

12 5 9 | 2.36]| 210 | 145 | 276 4.76

Tabla 2.3.- Deformacién asociada al esfuerzo desviador maximo serie CD1
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SERIE CD 2

Para esta serie se efectuaron sélo dos ensayes, En la figura 11.3 se presenta el

comportamiento esfuerzo desviador vs deformacion axial. Se observa que para ambas

probetas, después de alcanzar el esfuerzo desviador méaximo (gmsy), Se presenta una

disminucion de esfuerzos conforme aumenta el nivel de deformacion, en el caso especifico

del espécimen nimero 14 decidio terminar la etapa de falla cuando se desarrollé un nivel

de deformacién de 12%, ya que la probeta presentd un notorio pandeo.

300.0
2500 . .
e * . ‘e
*
* L ]
*
2000 *
* *
L]
o
= R
& imp N
= ‘o,
& & g Y A a g i
100.0
) =100 kPa
+* . z T oD
0.0 _“i‘ Espécimen 13
F
i . )
;, &« Espécimen 14 5 ,= 51kPa
b
0.0 . ; .
0.0 3.0 80 9.0 12.0 15.0 12.0
z (%)

Figura 11.3.- Curvas esfuerzo vs deformacion axial, serie CD2 (Alamos) Prof. 15 m, etapa de falla

por deformacion controlada

Espécimen | OCR | Gs LL IP q Deformacion
[kPa] [kPa] [kPa] [ % ]
13 5 2.16 | 362 242 244 7.69
14 10 2.16 | 362 242 166 4.97

Tabla 2.4.- Deformacién asociada al esfuerzo desviador maximo, Serie CD 2, etapa de falla.
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Un resumen de las gréaficas anteriores se presenta en la siguiente tabla
comparativa de resultados:

SERIE| espécimen | Profundidad | Presion| Presion Relacion de Esfuerzo | o4slL/c "¢
max. max. preconsolidacion | desviador
(carga) | (descarga) de falla
(2 (o’8) (0°c) (OCR) (oar)
[No ] [No.] [m] [kPa] [kPa] [--] [kPa]
CD1 10 10 500 180 2.8 330
CD1 11 5 512 122 4.2 370
CD1 12 5 502 57 8.8 262
CD2 13 15 512 96 5.3 240
CD2 14 15 502 51 9.8 160
Tabla 2.5

Limite
liquido

oaf (Con la
curva de
tendencia)

[kPa]

Error

[%]

315

424

15

279

216

10

153

Como conclusion se observa que el esfuerzo desviador en el pico de la curva
esfuerzo-deformacién, o4, es funcion entre otras variables, del OCR, de la presidon
méaxima en descarga, o ., Y del Limite Liquido. La gréfica siguiente muestra esa
dependencia.

Figura Il.4
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) CAPITULO 1Nl
AJUSTE DE CURVAS TEORICAS Y PUNTOS EXPERIMENTALES

En este capitulo presentamos las gréficas de los puntos experimentales de las
series CD, posteriormente los resultados con el modelo, y finalmente el ajuste de las

mismas.

III.I PUNTOS EXPERIMENTALES

Las graficas que presentamos a continuacion corresponden a las pruebas

triaxiales de la serie CD1.

Prueba triaxial CD1.1 (Alamos) prof. 10 m
OCR=2.8
400 1
350 + o 0
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Grafica Il1.1.- Esfuerzo vs deformacion CD1.1
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Prueba triaxial CD1.2 (Alamos) prof. 5 m
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Grafica I11.2.- Esfuerzo vs deformaciéon CD1.2
Prueba triaxial CD1.3 (Alamos) prof. 5 m
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Grafica I11.3.- Esfuerzo vs deformacion CD1.3
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Graficas serie CD2
Prueba triaxial CD2.2 (Alamos) prof. 15 m
OCR=5.4
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Grafica 111.4.- Esfuerzo vs deformacién CD2.2

Grafica 111.5.- Esfuerzo vs deformacion CD2.3
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III.II PUNTOS TEORICOS. ECUACION GENERAL DE DUCTILIDAD (EGD)

En las siguientes graficas presentamos la curva tedrica con el modelo EGD

(ec.1.34) correspondientes a la serie CD.1

Prueba triaxial CD 1.1 (Alamos) prof. 10 m
OCR=2.8
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o “
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Grafica I11.6.- Esfuerzo vs deformacion CD1.1 puntos experimentales y tedricos.
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Prueba triaxial CD 1.2 (Alamos) prof. S m
OCR=4.2

E,= 28000
q.= 650
q,=330
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i ] | . |
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Grafica I11.7.- Esfuerzo vs deformacion CD1.2 puntos experimentales y teoricos.

Prueba triaxial CD 1.3 (Alamos) prof. 5 m
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Grafica I11.8.- Esfuerzo vs deformacion CD1.3 puntos experimentales y teoricos.
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Serie CD2

Prueba triaxial CD 2.2 (Alamos) prof. 15 m
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Grafica I11.9.- Esfuerzo vs deformacion CD2.2 puntos experimentales y tedricos.
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Grafica I11.10.- Esfuerzo vs deformacion CD2.3 puntos experimentales y teoricos.
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III.III LINEALIZACION Y AJUSTE

Con base en los resultados de cada prueba (tabla 3.1), se analizan los valores
numéricos de los distintos pardametros (tabla 3.1) con objeto de encontrar tendencias

haciendo las normalizaciones que se plantean en la tabla 3.2.

oy | W8 (1409 | €, | eg | Pe|Pe |OCR| Eo |au|ar [Re| 6" | ¢ | E
CD #1-1 1.14 404.3 344 10.89 | 4.27 | 500.8|182.0 2.8 14000 | 400 | 400 | 1.00 | 0.085 1 0
CD #2-2 1.35 129.98 362 3.53 2.67 | 527.5| 99.8 5.3 13000 | 520 [ 200 | 0.38 | 0.110 | 2.4 63945
CD #1-2 1.35 127.8 210 3.53 2.53 | 525.9| 97.0 5.4 28000 | 650 | 330 | 0.51 | 0.085 2 44291
CD #2-3 1.36 124.3 362 3.42 2.83 | 502.0| 51.6 9.7 8800 | 320 | 155 | 0.48 | 0.085 3160882
CD #1-3 1.36 126.62 210 3.42 2.83 | 501.0| 54.3 9.2 17000 | 520 | 270 | 0.52 | 0.085 3 407083

S

Tabla 3.1.- Resultados de las pruebas.

OCR |Eo/Ps*LL |qu/pell |q,/pell| ¢ |E/pglLL
CD #1-1 2.8 264.6 7.56044
CD #2-2 5.3 471.5 18.86172 7.25451 2.4 2319.5
CD #1-2 5.4 606.2 14.07216 7.14433 2.0 958.9
CD #1-3 9.2 657.5 20.11050 10.44199 3.0 15743.6
CD #2-3 9.7 617.4 22.44961 10.87403 4.0 221751.8

Tabla 3.2.- Pardmetros normalizados.

Los parametros mostrados en la tabla 3.2 se normalizaron con respecto a la
presion de confinamiento de prueba en la etapa de falla (Pg) y el Limite Liquido (LL), de

esta manera se encontro la tendencia, que se observa en las siguientes gréficas.
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Grafica 111.12.- Pardmetro E” y g, normalizado contra OCR
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10

ly = 0.5568x08145|

OCR

10.0

Grafica I11.13.- Parametro ¢ contra OCR.

IIL.IV.- NIVEL DE PREDICCION

Se toma de las graficas anteriores la ecuacidn

\, /7

y

de cada recta, y con esta se

modifican los pardmetros normalizados (ver tabla 3.3), siendo estos los parametros finales

para predecir los resultados de otro material con caracteristicas similares.

Eo qy E dr | ¢
CD #1-1 | 15844.4 | 448.95
CD #2-2 | 12779.1 | 393.16 36319.5 196.8 2.2
CD#1-2 | 21778.1 | 672.17 | 719495 | 3355 | 2.2
CD #1-3 | 17400.8 | 574.31 | 1339268.7 | 270.5 3.4
CD#2-3| 9938.8 | 330.23 | 1046931.7 | 154.6 | 3.6

Con los parametros linealizados de la tabla 3.3 se vuelve a calcular el valor de "g

Tabla 3.3.- Parametros linealizados

de las gréficas esfuerzo deformacion, quedando de la siguiente manera.

7
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Serie CD1
Prueba triaxial CD1.1 (Alamos) prof. 10 m
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Grafica I11.14.- Linealizacion CD1.1
Prueba triaxial CD1.2 (Alamos) prof. 5 m
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Grafica I11.15.- Linealizacién CD1.2
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Prueba triaxial CD1.3 (Alamos) prof. 5 m
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Grafica 111.16.- Linealizaciéon CD1.3

Serie CD2
Prueba triaxial CD2.2 (Alamos) prof. 15 m
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Grafica I11.17.- Linealizacién CD2.2
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E, =9938.78

qu = 330.23

qr = 154.62

E’ = 1046931.74
¢=3.6

Grafica 111.18.- Linealizacién CD2.3

De las gréaficas anteriores se observa que al realizar la caracterizacién con el modelo EGD,
representado graficamente con la linealizacion, se obtiene una buena prediccion del

comportamiento obtenido en el laboratorio.
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CONCLUSIONES

En la presente investigacion se describieron algunos modelos de comportamiento
de suelos, existen mas, pero para fines de ésta investigacion solo tomamos en cuenta los

mencionados en el capitulo I.

Se trabajaron dos modelos propuestos por Zea y Rivera. El primer modelo a
analizar fue el que describe la Ecuacion Especial de Ductilidad (EED), en el cual para los
pardmetros no se logré un buen ajuste en las curvas esfuerzo-deformacion. Lo que se
encontré al trabajar con este modelo fue que en materiales con OCR=2.8 y 4.2 los
resultados fueron aceptables, sin embargo en materiales con OCR= 5.4, 8.8 y 10 los
resultados no fueron adecuados, concluyéndose que el modelo EED no es recomendable

para materiales muy preconsolidados.

Debido a lo anterior se trabajo con el modelo que describe la Ecuacién General de
Ductilidad (EGD), cabe sefialar que la ecuacion 1.34 de Zea y Rivera, es mas simple que la
presentada por ellos en 2008, ademas de que en éste trabajo se presenta la equivalencia
(1.IV.1) de los parametros con la ecuacion de Kondner-Duncan. Con éste modelo se
obtuvo una mejor normalizacién y linealizacion de los pardmetros, logrando el objetivo del

trabajo.

Quizas lo mas valioso de ésta investigacion fue que se logré una normalizacion de
los parametros del modelo EGD, que se resumen en las gréaficas 111.11 a I11.13. Cuyas
relaciones fenomenoldgicas, para el sitio Alamos, D.F y que se pueden extender a otros

sitios con caracteristicas similares, se resumen a continuacion:

Ey/Pg * LL = 152.12 OCR-6692

qu/Pg * LL = 3.7938 OCR®7953

E’/Pg % LL = 0.0226 OCR®-685°

q,/Pg x LL = 2.2783 OCR®685
¢ = 0.5568 OCR81%5
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Para poder utilizar las graficas para el analisis de materiales con caracteristicas

similares, solo se deben conocer las siguientes propiedades del material.

v Limite Liquido
v" OCR

Por alguna razon desconocida, aun el pardmetro ¢no necesitd normalizarse
(gréfica 111.13). Por ultimo se midio el nivel de prediccion que se puede lograr al utilizar
las gréaficas de las figuras 111.11 a 111.13 y los resultados mostraron un buen nivel de

prediccion, lo cual se puede observar en las graficas 111.14 a 111.18.

De los resultados de ésta investigacion se puede concluir que se cuenta
finalmente con una caracterizacién de la arcilla de la ciudad de México que puede ser Gtil a
los ingenieros de la practica profesional que necesiten datos de las propiedades mecanicas
de éste material ya sea para fines de predisefio de alguna obra civil en la etapa de
factibilidad o para programar una prueba de resistencia al esfuerzo cortante CD en la

camara triaxial.
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TEORIA DE TERZAGHI DE LOS ESFUERZOS EFECTIVOS

ESFUERZOS EFECTIVOS

En 1936 Karl Von Terzaghi establece el principio de los esfuerzos efectivos, considera que
tanto las particulas sélidas y el agua son incompresibles, ademas de que puede ser

despreciada el agua de contacto entre dos particulas.

Figura A.1.- equilibrio de las fuerzas actuantes en dos particulas en contacto, representativas de
una masa de suelo

La relacion de area de contacto se define como:

a="= (1)
El esfuerzo total normal y cortante sera:
o= % T= % (m
Y los esfuerzos en la superficie de contacto:
gy = g == D
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El equilibrio en la direccion normal al plano de contacto es:
P=P+(A-Adu, (V)
Dividiendo la ecuacion (1V) por A
oc=o0sa+ (1—a)u, V)
Se define la presion intergranular g, como:
o, = % V1)
La ecuacién (1V) con lo anterior conduce a:
=05+ (1—-a)u, (VID)

El esfuerzo cortante sera:
T =arg (v

Debido a que el valor de "a" es pequefio en la mayoria de los casos, despreciable, la

ecuacion (VII) se reduce a:
0 =04+ U, (1X)
Usando el simbolo de presién efectiva la ecuacion (IX) queda:

0=0+uy 0=0—1Uuy (X)
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PRUEBAS DE COMPRESION TRIAXIAL

Con estas pruebas se determinan las caracteristicas de esfuerzo — deformaciéon y
resistencia de los suelos, dichas pruebas consisten en aplicar presiones axiales y laterales
para estudiar el comportamiento del suelo en un espécimen cilindrico, el cual debe cumplir

con una altura del doble de su diametro.

En suelos cohesivos tenemos que:

a) La resistencia depende de:
» Esfuerzo efectivo
» Trayectoria de esfuerzos

> Velocidad de deformacién

b) La deformacion depende de:
» La historia previa de carga
» Trayectoria de esfuerzos

» Velocidad de deformacion

Para realizar una prueba triaxial esta se divide en dos etapas:

1. Consolidacion.- Se aplica una presion hidrostatica algunas veces se aplica una

carga o descarga vertical.

2. Falla.- ElI espécimen se lleva a la falla por carga o descarga vertical,
manteniendo constante la presion confinante. La carga se puede aplicar por
medio de pesas (control de carga) o en una maquina de compresion para

aplicar una velocidad de deformacion constante (control de deformacion).
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Asi mismo estas se clasifican en funcion de las condiciones de drenaje:

e Prueba triaxial (UU).- No consolidada, no drenada. No se permite el drenaje

durante las dos etapas de la prueba.

e Prueba triaxial (CU).- Consolidada, no drenada. Solo se permite el drenaje en la
primera etapa de la prueba, se satura previamente la muestra y de esta manera se
asemeja a sus condiciones naturales. Se debe aplicar una contrapresién con la

finalidad de disolver el aire no disuelto.

e Prueba triaxial (CD).- Consolidada, drenada. Se permite el drenaje durante toda la

prueba

Se utilizan tres o cuatro especimenes por prueba, con presiones confinantes
distintas. Al término de la prueba y obteniendo los resultados se presentan con el

diagrama de Morh en una serie de circulos, obteniendo asi los pardmetros del material.
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Las pruebas se realizan en una camara triaxial

Anillo

E:.j I ; J
= | dinamométrico
-

Comparador

de |
acortamiento Comparador
axial de carga

jlula triaxial

Linea de
drenaje e Piedras
| _pjorosas
v/
] ——
Presion de % { . | Transductor
camara (o) g de presion
intersticial
C : i {- a
= Panel de
r b s lectura
Presion — de presion
intersticial . intersticial
(. % G (u)

Figura B-1.- Esquema de un ensayo triaxial.
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Para realizar la prueba es indispensable aislar el espécimen del fluido confinante con
una membrana impermeable para no alterar la misma. Para medir las deformaciones
volumétricas se hacen por medio de una bureta de vidrio en pruebas drenadas para suelos

saturados.

Debido a que las pruebas triaxiales requieren en su operacion un alto grado de

precisidn, existen factores que producen error en los resultados:

o Fugas en conexiones de drenaje
o Permeabilidad de la membrana

o Friccion del vastago

o Excentricidad de la carga aplicada
o Preparacion de la probeta

o Errores de medicion

o Tomas de lectura
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PRUEBA DE CONSOLIDACION UNIDIMENSIONAL

El suelo al ser sometido a una carga se deforma, esto ocurre a corto o largo plazo

» Deformacién a corto plazo.- se presenta inmediatamente después de aplicar la

carga.

» Deformacion a largo plazo.- se presenta al aplicarle cargas de larga duracion

gue producen consolidacion. Distinguiéndose dos componentes:

e Consolidacién primaria.- esta se presenta en suelos finos plasticos, de baja
permeabilidad, el suelo se consolida en funcion del tiempo en el que expulsa
el agua que lo satura. Esto se estudia de la teoria de consolidacion de

Terzaghi.

e Consolidacion secundaria.- esta se presenta en arcillas muy compresibles y
suelos altamente organicos. Continuando su deformacién después de haber

tenido la consolidacion primaria, este proceso continua durante muchos afios.

Un suelo preconsolidado es aquel que soporta cargas menores a las maximas
soportadas en toda su historia geoldgica. Un suelo normalmente consolidado es aquel que

soporta la mayor carga desde que se formo.
EJECUCION DE LA PRUEBA
La consolidacién se considera unidimensional debido a que solo se disminuye el

volumen de la muestra verticalmente, ya que esta confinada no se permiten los

desplazamientos horizontales.



ANEXO C
BREVE DESCRIPCION DE LA PRUEBA DE CONSOLIDACION UNIDIMENSIONAL

En el laboratorio se tiene confinada a la muestra por un anillo metélico durante toda
la prueba montada en un aparato llamado consolidémetro (ver figura C.1), las medidas
aproximadas de la muestra son; 6.3cm de diametro y 2.5cm de espesor. En la cara
superior e inferior se colocan piedras porosas a las cuales se les aplica la carga y permiten
el drenaje de la muestra, la deformacién es medida a través de un micrémetro de caratula.

La muestra se mantiene sumergida en agua durante toda la prueba.

Figura C.1.- La célula edométrica.

La cargas son aplicadas por etapas, cada vez que se haga un incremento, este se
mantiene constante hasta que la deformacion no sea representativa, por lo regular se

duplica la carga anterior. Al término de la prueba se determina el peso seco de la muestra.

En la figura C.2 se muestra la grafica de deformacion contra tiempo y se distinguen tres

etapas.
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Etapa II: Consolidacién
primaria

<+—— Deformacion

e ——— v ————— —————— ———

Etapa III: Consolidacion secundaria

Tiempo (escala log)

Figura C.2 Grafica tiempo — deformacién durante la consolidacion para para un

incremento dado de carga.

Etapa |: compresion inicial, causada principalmente por la precarga.

Etapa 11: compresion primaria, durante el cual el exceso de presion de poro por
agua es gradualmente transferido a esfuerzos efectivos por la expulsion del agua de
poro.

Etapa 111: consolidacion secundaria, ocurre después de /a total disipacion del exceso
de presion de poro del agua cuando alguna deformacion del espécimen tiene lugar

debido al reajuste pldstico de la estructura del sueld*

" BRAJA M. DAS “Fundamentos de ingenieria geotécnica” Ed. Thomson learning pags. 585.
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Por cada prueba de consolidacion completa se obtiene una curva de compresibilidad
representada en escala natural o semilogaritmica (ver figura C.3). Los valores que
constituyen la grafica se obtienen una vez aplicados los incrementos de carga en donde los
ejes de las abscisas van los valores de la presién actuante y en las ordenadas los de la

relacion de vacios (e).

s P
(a) (b) (Esc. log.)

Figura C.3.- Forma tipica de la curva de compresibilidad en suelos compresibles

a) Representacion aritmética; b) representacion semilogaritmica.

El tramo A de la curva de compresibilidad suele llamarse "tramo de recompresion”,

el tramo B, "tramo virgen” y el C "tramo de descarga”?

2 EULALIO JUAREZ BADILLO “Mecénica de suelos tomo I” Ed. Limusa pags.642.

76



ANEXO D
ESFUERZOS PRINCIPALES




ANEXO D
ESFUERZOS PRINCIPALES

Esfuerzos principales

Una fuerza aplicada a una seccion ya sea perpendicular o normal se denomina
esfuerzo normal. Una fuerza que actla tangencial o paralelamente a la seccion se

denomina esfuerzo cortante.

En la figura 1.2 se muestra el estado mas general de esfuerzos que actian en un
elemento. “Sobre las caras cercanas del cubo, es decir, sobre las caras mas alejadas del
origen, los sentidos de los esfuerzos son positivos si coinciden con los sentidos positivos de
los ejes. Sobre las caras proximas al origen y a partir del concepto de equilibrio entre
accion y reaccion, los esfuerzos positivos actian en sentidos contrarios a los positivos de

los ejes®.”

Figura 1.2.- Estado mas general de esfuerzo que puede actuar en un elemento

"EGOR P. POPOV “Introduccion a la mecanica de sélidos” ED. Limusa 649pags.
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Se tienen seis esfuerzos cortantes: Ty, ,Tyx,Tyz,Tzy,Tzx,Txz - DESPUES de uN

analisis matricial tenemos:

Tyx = Txy
Tyz = sz
Txz = Tzx

De esta manera solo se toman tres esfuerzos cortantes.

Los esfuerzos principales actian en tres planos ortogonales entre si (planos

principales) en donde el esfuerzo cortante es nulo, por lo tanto tendremos tres esfuerzos
principales:

01 = esfuerzo principal mayor
0, = esfuerzo principal intermedio

03 = esfuerzo principal menor

Debido a que en laboratorio la cAmara triaxial solo se pueden mediar o; y g3, se
considera a g, = o3
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