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RESUMEN

En algunas construcciones de la Ciudad de México, se utilizan cimentaciones a base de pilotes con
el fin de reducir las deformaciones ante cargas de trabajo. La realizacion de ensayes de carga
permite tener mayor conocimiento del sistema pilote-suelo; sin embargo, en muchas obras estos
ensayes no se pueden realizar y se recurre a técnicas huméricas.

Para entender el comportamiento de pilotes bajo carga axial, se realiza una revision de conceptos
de mecanica del medio continuo y de algunos modelos constitutivos de suelo mas empleados.
También, se discuten los ensayes de campo y laboratorio para la obtencién de parametros
geotécnicos, tanto convencionales como no convencionales. Se indican sus ventajas, limitaciones
y criterios para la interpretacion de resultados.

En esta tesis se analiza el comportamiento de pilotes individuales, a escala real y a escala reducida,
con modelacion numérica y soluciones cerradas. Los ensayes de pilotes a escala real se realizaron
en pilotes hincados en suelo normalmente consolidado de la zona del Lago de la Ciudad de México
(Centro Urbano Presidente Juarez). Los ensayes de pilotes en escala reducida se efectuaron en una
muestra reconstituida de arcilla. Se hicieron ensayes de compresion rapidos y lentos y de extension
de pilotes individuales. Se compararon los resultados con los obtenidos de los analisis con
soluciones cerradas y con modelacion numérica.

En los ensayes de penetracion rapidos de pilotes a escala real, tanto la solucion de Randolph y
Wroth, como la propuesta por Kraft et al. sobreestiman los asentamientos. Para las pruebas lentas,
la solucion de Randolph y Wroth proporciona un ajuste razonable. El analisis de Oasys del ensaye
lento, con curvas t-z elastoplasticas, es el que da mejores aproximaciones.

En los ensayes de extension de pilotes a escala real, las soluciones de Randolph y Wroth, y Kraft
et al. subestiman los desplazamientos. El analisis con el programa Pile de Oasys, que usa el método
de Mindlin, estima con buena aproximacion la carga maxima, aunque subestima los
desplazamientos.

En los ensayes de pilotes a escala reducida, el método de Kraft et al. proporciona un buen ajuste
para el andlisis de carga en compresion, y la solucion de Randolph y Wroth se aproxima bien en
compresion hasta el 50% de la carga, mientras que Oasys da una buena aproximacion del
comportamiento, hasta el 50% de la carga y tiene una determinacion de la capacidad que se

aproxima con la obtenida experimentalmente. Respecto a los ensayes en extraccion, aun



considerando un 50% del modulo elastico del suelo, no se obtiene un buen ajuste; sin embargo, de
estos, el que mejor se ajusta es el método de Randolph y Wroth. Las soluciones tampoco
determinan adecuadamente la capacidad Gltima en extension. Respecto al analisis numérico, Oasys
aproxima mejor la resistencia a la extraccion, asi como los desplazamientos con el método de
Mindlin.

Se concluye que el uso de anélisis simples con soluciones cerradas o semiempiricas, con
parametros de suelo obtenidos a partir de ensayes convencionales, permite determinar el
comportamiento carga-desplazamiento con suficiente precisién como para ser usado en analisis
preliminares, especialmente en cargas a compresion. En los ensayes de extraccion, las soluciones
cerradas no proporcionan buen ajuste, en general subestiman los desplazamientos.

La modelacion numérica tiene gran valor, pero se deben aplicar adecuadamente los modelos

constitutivos de suelos, con pardmetros apropiados a dichos modelos.
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f(P) funcion escalar
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1. INTRODUCCION

1.1 Antecedentes

Terzaghi (1943) definié como asentamiento el hundimiento de un edificio debido a la compresion
y deformacidn del suelo. Debido a la complejidad de las propiedades mecanicas de los suelos y las
influencias de la estratificacion, es dificil estimar los asentamientos con precision. Sin embargo,
se deben realizar andlisis porque los resultados permiten, al menos, reconocer los factores que
determinan su magnitud y distribucion.

De acuerdo con el Reglamento de Construcciones del Distrito Federal 2017 se debe verificar que
la cimentacion no exceda los estados limites de falla y de servicio. Dentro de los estados limites
de falla que se deben revisar se encuentran: flotacion, falla local y general del suelo bajo la
cimentacion y falla estructural de los pilotes, pilas y otros elementos de la cimentacion. Los estados
limites de servicio que se deben cumplir son: movimiento vertical medio, asentamiento o emersion
de la cimentacion con respecto al nivel del terreno circundante, inclinacion media de la
construccion, y deformacién diferencial de la propia estructura y otras que pudieran resultar
afectadas.

En la actualidad, a pesar de la importancia que suponen las fallas de servicio, la mayoria de las
predicciones de deformaciones son muy aproximadas; pocas veces se cumplen los valores
pronosticados. Vardanega (2016) sugiere que una razon puede ser que los ingenieros han tardado
en tener acceso a validar los mecanismos de deformacion suelo-estructura para la evaluacion del
estado de servicio.

En la Ciudad de México, en algunas construcciones se utilizan cimentaciones a base de pilotes con
el fin de reducir las deformaciones ante cargas de trabajo. La estimacion de asentamientos totales
y diferenciales es un problema que se complica por la rigidez de la estructura, la redistribucién de
la carga de pilotes, las técnicas de construccion y los efectos de grupo (Fleming, 1992). La
realizacion de ensayes de carga permite tener mayor conocimiento del sistema pilote-suelo; sin
embargo, en muchas obras estos ensayes no se realizan y se recurre a técnicas numéricas.

Hay varias técnicas para estudiar el asentamiento de pilotes bajo ciertas cargas. En la actualidad
se cuenta con herramientas como el Método del Elemento Finito (MEF) y sofisticados modelos

constitutivos de suelos. EI MEF permite modelar el comportamiento esfuerzo-deformacion y



estimar deformaciones ante ciertas cargas, asi como la carga ultima. Sin embargo, estos analisis
pueden resultar costosos y, segin la complejidad del modelo constitutivo a usar, tomara tiempo
caracterizar apropiadamente el suelo.

Existen técnicas mas sencillas para estudiar los desplazamientos de pilotes individuales bajo
ciertas cargas, como son las soluciones empiricas, semiempiricas y analiticas o cerradas.

Para analizar pilotes bajo carga axial, las soluciones cerradas (varias de ellas basadas en modelos
con resortes) permiten predecir el asentamiento en pilotes sin recurrir a analisis numéricos. Entre
este tipo de soluciones se encuentran las de Randolph y Wroth (1978), Scott (1981), Crispin et al.
(2018), entre otras. Fleming (1992) propone una caracterizacion del comportamiento carga-
asentamiento mediante una funcién hiperbolica que pueda ser ligada a parametros de suelo
obtenidos en ensayes convencionales.

Por otro lado, el problema se puede reducir a una dimensién mediante la introduccion de curvas
empiricas o analiticas t-z. El pilote se puede discretizar y emplear un método numeérico iterativo,
como lo hace el programa comercial Pile de Oasys.

Para validar las estimaciones y obtener mas informacion sobre el comportamiento pilote-suelo, se

deben hacer comprobaciones con ensayes de carga.

1.2 Objetivos

Revisar algunos conceptos de la mecanica del medio continuo y de los ensayes de campo y de
laboratorio para la obtencion de parametros geotécnicos, tanto convencionales como no
convencionales, asi como estudiar algunos modelos constitutivos de suelo mas empleados en la
actualidad.

Se estudia el comportamiento de pilotes individuales y se comparan modelos basados en suelo
elastico con resultados de métodos de analisis por computadora. Se usan técnicas analiticas en
conjunto con resultados experimentales para el analisis del comportamiento de pilotes. Se
comparan estos diferentes métodos de analisis para asegurar que sean consistentes entre ellos y se
investigan los efectos de los valores de algunos parametros del suelo.

Los casos de estudio corresponden a pilotes hincados en arcillas blandas de la Ciudad de México.

Se busca una mejor comprension del comportamiento de pilotes al comparar los diferentes analisis



y evaluar su confiabilidad para predecir el comportamiento de un pilote real 0 a escala en este tipo
de suelo.

1.3 Alcances

Las soluciones analiticas tienen una idealizacion del medio como un continuo y usan relaciones
constitutivas para determinar la relacion esfuerzo - deformacion en el anélisis de pilotes. En el
capitulo dos se repasan conceptos de mecanica del medio continuo, como son tensor de esfuerzos
y tensor de deformacion, compatibilidad de deformaciones y trayectorias de esfuerzo.

En el capitulo tres se exponen diversos modelos constitutivos de suelos, se explica su uso en la
ingenieria geotécnica y se tratan conceptos basicos de elasticidad, plasticidad y viscosidad.
Posteriormente, se exponen varios modelos como elasticos, elastoplésticos (Mohr Coulomb y Soft
Soil) y los modelos de estado critico Cam Clay original y modificado. Se indican los parametros
necesarios para los modelos y los ensayes mas adecuados para obtenerlos. Asimismo, se indican
ventajas y desventajas.

En el capitulo cuatro se mencionan los ensayes de laboratorio para la obtencion de pardmetros
empleados en modelos constitutivos. Se describen los equipos y los tipos de ensayes que se pueden
realizar y posibles fuentes de error. Asimismo, se comenta su asociacion con los modelos
constitutivos de suelos. Se mencionan ensayes convencionales y no convencionales, tanto estaticos
como dindmicos. Algunas soluciones analiticas requieren del modulo G a bajas deformaciones,
que puede obtenerse a partir de ensayes de columna resonante y el triaxial ciclico.

En el capitulo cinco se comentan los ensayes de campo para obtener parametros de resistencia,
permeabilidad y propiedades dinamicas, que se emplean en modelos constitutivos de suelos. Se
mencionan las principales limitaciones y algunas correcciones que pueden realizarse.

En el capitulo seis se explican algunos métodos para predecir la curva carga axial-desplazamiento
en ensayes de pilotes. Se exponen las soluciones de Seed y Reese, Coyle y Reese, Randolph y
Wroth, Kraft, Ray y Kagawa y el método empleado en el programa Pile de Oasys.

En el capitulo siete se exponen ejemplos de aplicacion de ensayes a escalas real y reducida. El
ensaye a escala real se realiz en un sitio de la zona Il de la Ciudad de México, mientras que el

ensaye a escala reducida se llevd a cabo en una muestra de suelo elaborada en el Instituto de



Ingenieria, usando arcillas del valle de México homogeneizadas. En el capitulo 8 se presentan las

conclusiones y comentarios generales.



2. CONCEPTOS DE MECANICA DEL MEDIO
CONTINUO

2.1 Tensor de esfuerzos

2.1.1 Concepto de esfuerzo

La mecénica del medio continuo trata el comportamiento mecanico de los fluidos y sélidos en una
escala macroscopica. Ignora la naturaleza discreta de la materia y trata al material como
uniformemente distribuido en todas las regiones del espacio; por tanto, un medio continuo queda
definido como el conjunto de particulas, en el cual no existen discontinuidades o vacios entre ellas
y el material puede considerarse como una masa unica.

Un solido sometido a fuerzas externas y de cuerpo responde deforméandose y, por tanto, genera
fuerzas internas para conservar el equilibrio. Las fuerzas externas pueden ser cargas inducidas por
edificios, trafico, materiales almacenados y otras. Las llamadas fuerzas de cuerpo son aquellas que

actlan a distancia, tales como la aceleracion (por ej: de la gravedad) y campos magnéticos.

En la fig. 2.1 se representa esquematicamente un medio sélido continuo sujeto a solicitaciones

externas, Fe (incluyen las reacciones de los apoyos) y de cuerpo, Fe.

Fe Sn
AP
Fe n S,
Gn
£ AT, n
AA
Fe ) (c)
(a)

Fig. 2.1. Definicion de esfuerzo en un punto P de un medio continuo (Jaime, SF).
Las fuerzas externas actian sobre la superficie del medio y las de cuerpo en el volumen de este
altimo. Haciendo un corte en el medio, las fuerzas internas (que son respuesta del medio a las

externas y de cuerpo), en cualquier punto P, se pueden representar por la intensidad de la fuerza,



fn, Que actda en ese punto. En virtud del teorema del valor medio, f, puede ser sustituida por una
fuerza infinitesimal, AP y el punto por un plano infinitesimal AA. Dicho plano se define por el
vector, n, normal a él. Se define como esfuerzo a:

AP _ S (2.1)
AA—O0 AA n

Notese que el esfuerzo Sy esta ligado al plano definido por su normal n, fig. 2.1 (b). Si el plano

lim

cambia, S, también. Dicho esfuerzo se puede descomponer en dos partes, fig. 2.1 (c). Un esfuerzo
cortante 7z actuando a lo largo del plano (por tanto, perpendicular a n) y otro esfuerzo normal on

que actla en la direccion de la normal a dicho plano. Es decir:

S,=0,+71, (2.2)
Los esfuerzos normal y tangencial, a su vez, pueden descomponerse en un espacio de ejes
tridimensional de referencia xyz, fig. 2.2. De esta manera se tienen los esfuerzos normales ox, oy,
oz, que actuan en la direccion de los ejes coordenados y los esfuerzos cortantes zy, e, %y, %z, Zx,
7y. En estos ultimos el primer subindice significa la normal al plano en el que actia y el segundo
es la direccién, fig. 2.2. Por claridad en dicha figura no se dibujaron las caras opuestas ni los

esfuerzos correspondientes.

0,
T L;Czy
X %
T2

z Tyz g
Y

dz T

Xy yX
0 y
a.
X A

dy

Fig. 2.2. Esfuerzos actuando en un cubo elemental de un medio continuo (Jaime, SF).



2.1.2 Tensor de esfuerzos

Un tensor es un ente matematico que corresponde a una transformacién lineal y puede tener varios
ordenes, por ejemplo, un tensor de orden 2, esta formado por tres tensores de orden cero (escalares),
por tanto, esta compuesto de 9 elementos.

En la mecénica del medio continuo, el tensor de esfuerzos describe de forma matricial el estado de
esfuerzos de un cuerpo. Por un punto de un medio continuo pueden pasar infinidad de vectores S
asociados a igual numero de planos definidos por su normal, n. Se dice que se conoce el estado de
esfuerzos en un punto del medio cuando se pueden determinar los esfuerzos normales y cortantes
en todos los planos que en cualquier direccion pasan por dicho punto. Es decir, se conoce el tensor
de esfuerzos T, referido a un sistema de ejes xyz cualquiera (pero establecido).

Una fuerza o un esfuerzo, se representa por un vector, referido a un sistema de ejes coordenados,

el cual tiene magnitud, direccion y sentido. El estado de esfuerzos en un punto se representa con

tres vectores [T*,TY,T*], fig. 2.2.

El tensor de esfuerzos, por tanto, es:

O-x z-xy sz
Tij = Z-yx o-y z-yz (23)
T (o2

Conocido el vector normal al plano en estudio n = (I, m, n) y el tensor Tjj se puede conocer el vector

de esfuerzos Sn:

Oy Z-xy Xz I
S, =|7Tx O, T,|M (2.4)
T o, || n

En algunos textos, la diagonal del tensor se escribe 7w, 7y Y 7z. Aqui se prefieren los simbolos ox,
oy Y o para diferenciar a los esfuerzos normales, o, de los cortantes, z. La primera forma se

prefiere cuando se emplea notacion indicial, por ejemplo: Tij = [5].

Una propiedad del tensor de esfuerzos es que es simétrico con respecto a su diagonal. Es decir, zy
= 1y, T = T, Ty = 7y2. EStO €s consecuencia del equilibrio estatico de la particula elemental. Para

cumplir con dicho equilibrio una condicion es que £M; = 0. Tomando como referencia la fig. 2.2



y suponiendo como origen del sistema coordenado al vértice oculto del cubo elemental, se tiene

que, al tomar momentos con respecto a los tres ejes, se puede escribir:

(ty2)(dxdz)dy — (7,,)(dydx)dz = 0 (2.5)
(Tyz)(dydz)dx — (1,4)(dydx)dz = 0
(tyx)(dxdz)dy — (Txy)(dydz)dx =0

Dividiendo entre el volumen (dx dy dz) se obtiene: zy = 7yx , 7 = %x, T2y = 7.

Un sistema ortogonal de ejes coordenados xyz puede ser girado en cualquier direccion (alrededor
de su origen), a un nuevo sistema xy z’. Los vectores y tensores en el sistema original pueden ser
referidos al nuevo, mediante una transformacién de coordenadas por medio de los vectores
unitarios y los cosenos directores, como se muestra en la fig. 2.3. Asi, un vector conocido v = (X,

y, Z) referido a un sistema xyz se puede determinar en el nuevo sistema como:

vV=lijv (2.6)
X L, 1, s X
Y=y by sy
z b, 1y, s ][ 2

En la cual [/;] es la matriz de transformacion de cosenos directores. Los cosenos se determinan del

sistema girado xy z” al sistema original xyz. En este caso la matriz es asimétrica.

En el caso de un tensor de esfuerzos, la transformacion queda:

' ' ' 2.7
Oy Ty Ty L, 1, Lo, Ty Tx L, L 1y (2.7)
Tww Oy Ty Ly 1, Ly Tww Oy Ty L, 1y 1y
sz zy O-z I3l |32 |33 sz zy Gz I13 |23 |33

T
T, = LTl

ij —ij

En la cual LL. es la transpuesta de la matriz de cosenos directores.

2.1.3 Esfuerzos principales y esfuerzo cortante puro

Es posible demostrar que existe un sistema ortogonal de ejes coordenados, en el cual solo actuan
esfuerzos normales. Por tanto, los cortantes son nulos. Dicho sistema se denomina sistema de ejes

principales 1, 2, 3. Los esfuerzos son conocidos como esfuerzos normales principales. Se



identifican como esfuerzo principal mayor o1, esfuerzo principal intermedio o, y esfuerzo

principal menor os. Es decir, o, =2 0, > o,. El tensor, en forma matricial queda:

o 0 0 (2.8)
T,={0 o, 0
0 0 o

Fig. 2.3. Giro de ejes coordenados (Jaime, SF).
De la misma manera, se puede establecer que existe un sistema de ejes en el cual los esfuerzos

normales son cero. En este caso se tiene al tensor de esfuerzo cortante puro:

0 7, 7, (2.9)
T K =| Ty 0 T,
Ty Ty 0

Si se conoce el tensor Tyy, se pueden determinar los valores de los esfuerzos principales, por medio

de un giro de ejes xyz conocidos a otro sistema 123 desconocido.

Los esfuerzos principales son las tres raices que dan solucion a la ecuacién cubica:
$*-1,5°+1,5-1,=0 (2.10)

Se puede demostrar que I1, I> e I3 son combinaciones de los elementos del tensor de esfuerzo Tyy,

tales que no varian por un cambio de rotacion de los ejes coordenados de referencia. Tales

combinaciones se conocen como invariantes, y son:

|, =0,+0,+0, (2.11)
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|,=0,0,+0,0,+0,0, —rfy —rfz -2 (2.12)
|, =det(T,) (2.13)

I1 es el invariante de primer grado o lineal, 1> es el invariante de segundo grado e Is el invariante

de tercer grado.

Con la ecuacion (2.10), conocido el tensor de esfuerzos Tyy y las ecuaciones (2.11) a (2.13) se
pueden calcular los esfuerzos principales. La direccién de los ejes principales con respecto al

sistema xyz se puede determinar con la ecuacion (2.4), en la cual el vector (I,m,n) es la incégnita.

2.1.4 Algunos estados de esfuerzo

Conocidos los esfuerzos principales, se pueden tener las variantes de estados de esfuerzos

siguientes:

a) o, =0, 20,,estado de esfuerzos general:

oo 0 O
T,=/0 o, O
0 0 o

Y el esfuerzo cortante maximo es: 7, =(0, —05)/2

b) o, =0, =0,=0, estado de esfuerzos nulo:

000
T,=|0 0 0
000

El esfuerzo cortante también es nulo

c) Cuando dos de los esfuerzos principales son nulos, estado de esfuerzos uniaxial:

opb 00
T,=/0 0 0
0 00

Y el esfuerzo cortante maximo es: 7, =0, /2
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d) Si uno de los esfuerzos principales, cualquiera, es cero, estado de esfuerzos plano:

opb 0 0
T,={0 o, 0
0 0 O

Y el esfuerzo cortante maximo es: 7, = (0, —0,)/2

e) Siel esfuerzo intermedio es igual al mayor o al menor se tiene el estado de esfuerzos radial
(al que se somete una muestra de suelo en la cdmara triaxial).

opb 0 O opb 0 O
0 0 o 0 0 o

2.1.5 Esfuerzos normal y cortante octaédricos

Por otro lado, la suma de dos tensores Tj)1 + Tij)2 referidos al mismo sistema de ejes, es igual a la

suma de cada uno de los elementos de los tensores.

El principio de superposicion de esfuerzos establece que en un mismo sistema de ejes de referencia,
los esfuerzos provocados por un sistema de fuerzas (externas y de cuerpo) son iguales a la suma
de los esfuerzos producidos por cada una de las fuerzas tomadas de manera independiente. O sea,

igual a la suma de los tensores de esfuerzos provocados por cada fuerza.

El promedio de los esfuerzos normales (diagonal de Ti) se conoce como el esfuerzo normal

octaédrico, oo, Y €s también un invariante:

o :h (2.14)
3
o, 0 0 (2.15)
Toct = 0 Ot 0
0 0 o

Con esto, se puede descomponer el tensor de esfuerzos Tj; en dos tensores:
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2.16
O-x z-xy sz Gx - Goct z-xy Xz O-oct 0 0 ( )
Tij =7, O, T,|= T O, = Oy 7, + 0 o, O

sz sz O-z sz sz GZ - Goct 0 0 O-oct

El tensor de esfuerzos octaédrico o volumetrico ec (2.15) y el tensor de esfuerzos distorsional (o
desviador), ec. (2.17):

_ 2.17
Oy = Oy Ty Ty S S><y S ( )
Tso = Tyx Oy —Ouy Ty, = Syx Sy Syz

T sz O, =0y Si Szy S,

Debe notarse que la suma de los elementos de la diagonal del tensor de esfuerzos desviador es cero.
Esta es la condicidn necesaria y suficiente para que haya un estado de corte puro. Asimismo, el
tensor de esfuerzos y sus componentes volumétrica y distorsional comparten el mismo sistema de

ejes principales.
De manera analoga a la ec. (2.10), trabajando con el tensor Ts se puede determinar la ecuacion
cUbica siguiente:

$*°-J,5-J,=0 (2.18)

En ella, el término J:S? desaparece, ya que:

J,=S,+8,+S, =0 (2.19)
b, (st 528 (2452 452) .

0 en términos del tensor Tjj
1 , ) (2.21)

J, :E[(Ux _O-y) +(O-y _O-z) +(O-Z _O-X) }"(rfy +Tx22 +T§Z)
o del tensor T12

1 2.22
‘]2 =E|:(01_O-2)2+(02_O-3)2+(O-3_O-1)2:| ( )
(2.23)

J, :%[(sf +83+5%)+2(S2S, +82S, +s§Zsz)}
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Si se elige el sistema de ejes principales 123, como sistema coordenado, los planos octaédricos se
definen como aquellos cuya normal forma &ngulos iguales con respecto a los tres ejes, fig. 2.4. El
angulo es de 54.4° y su coseno es 1/ V3. Hay ocho de esos planos correspondiendo a cada uno de
los cuadrantes en el espacio, de ahi el nombre octaédrico. El esfuerzo normal a estos planos es el
esfuerzo normal octaédrico, oo, €c (2.14). Al esfuerzo cortante actuando en ellos se le denomina

esfuerzo cortante octaédrico, 7z, €l cual se determina como:

Tou :g‘Jz (2.24)
3

1 2.25

To 25[(01 0'2)2+(02 o;) +(o, 0'1)2} (2.25)
2

n equidistante a los ejes
principales

v

Fig. 2.4. Planos octaédricos en el sistema de ejes principales (Jaime, SF).

2.1.6 Estado de esfuerzos plano

Cuando una de las dimensiones del elemento es menor en comparaciéon con las otras dos, el
problema es analizado de manera bidimensional, es decir, los esfuerzos normales y tangenciales

en la cara de menor dimension son despreciables o nulos; en este caso se presenta un estado de
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esfuerzos plano. Por ejemplo, en la fig. 2.5 se muestra un elemento cuya dimension sobre el eje z
es muy pequefa, por tanto, se puede considerar o, = T,, = Ty, = T, = Ty, = 0, entonces el

tensor de esfuerzos quedaria de la siguiente forma:

Oy Tey O (2.26)
Tij = Tyx O'y 0
0 0 O
G}.-
A
-
[ 3
Y
lTK}-
Gx.q | PGX
Tayy
X .E;R
L)
G}.-

Fig. 2.5. Estado de esfuerzos plano (modificado de Popov, 1990).
Para encontrar el esfuerzo normal y tangencial actuando en cualquier plano del elemento, fig. 2.4,

se debe considerar que el coseno director en la direccion z, es igual a cero; por tanto, el vector de
cosenos directores n, queda expresado de la siguiente forma:

cos a cos a cos a (2.27)
n= {COS ﬁ} = {cos ,B} = {sen a}
cosy 0 0

a representa el angulo que forma el vector normal al plano con respecto al eje horizontal (x).
De acuerdo con la fig. 2.5, el coseno de £, se puede expresar en forma de una funcion seno, debido
a que el seno de un angulo es igual coseno del complemento. Con base en lo anterior, el esfuerzo
normal y cortante para un plano en condiciones de esfuerzo plano se calculan como:

0 = 0, cos’a + oy, sen®a + 21,,, sen(a) cos (a) (2.28)

T= —(ax -0y )sen(a) cos(a) + Txy(cos’a — sen’a) (2.29)
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Fig. 2.6. Esfuerzo normal y tangencial para un estado de esfuerzos plano (Levi, 1982).

Considerando un tensor de esfuerzo en estado plano, los invariantes se determinan como:

I, =ox to, (2.30)
I, = 0,0, — T%y (2.31)
I3=0 (2.32)
Los esfuerzos principales y sus direcciones son determinados mediante las expresiones:
2.
oeta, |1 . (2.33)
012 = * _(Ux_ay) T %y
2 4
T

Qpp = tan~! —2X¥ (2.34)

012 — Oy

El estado de esfuerzo para el plano inclinado de la fig. 2.6, puede representarse graficamente
mediante los circulos de Mohr, fig.2.7.

Las expresiones 2.28 y 2.29, se pueden ajustar a la ecuacion del circulo de Mohr, dando como
resultado:

(2.35)

U:<ax+ay

Oy — 0y
> ) + ( > )cos (2a) + 14y sen(2a)

T=— (@) sen (2a) + T,y cos(2a) (2.36)
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Fig. 2.7. Representacion de esfuerzo plano con circulos de Mohr (Malvern, 1969).

2.2 Tensor de deformacion
2.2.1 Concepto de deformacion

Todo cuerpo sometido a fuerzas externas experimenta cambios de forma o volumen, estos cambios
de forma se denominan deformaciones, las cuales pueden presentarse de manera lineal o angular,
fig.2.8. Las deformaciones lineales son provocadas por esfuerzos normales, mientras que las

deformaciones angulares son provocadas por esfuerzos cortantes.
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1

Au
_T_" rerrrrameanas
: AY
h—ax—d e
At
x
(a) Extension uniaxial (b) Extension uniaxial (¢) Deformacion angular sin
en la direceion x en la direccién y rotacién

Fig. 2.8. Casos de deformacién plana. (Malvern, 1969).

2.2.2 Tensor de deformacion

Las deformaciones angulares y lineales, al igual que los esfuerzos, pueden representarse por medio
de un tensor. En la fig. 2.9 se muestra un cuerpo en condiciones iniciales (Puntos Po y Qo) para un
instante de tiempo igual a cero y las condiciones deformadas (puntos P y Q) para un tiempo

determinado, tO0.

X3, X3

X2, x2

/

/X1, X1

Fig. 2.9. Deformacion y desplazamiento de cuerpo sometido a fuerzas externas. (Mase, 1977).
La particula Po, se encuentra posicionada en un sistema de referencia definido por el vector de
posicion X, cuyas coordenadas se denominan coordenadas materiales. Para un instante de tiempo
diferente de cero, la particula Po pasa se su posicion inicial, a una nueva posicion definida por el
vector X, cuyas coordenadas se denominan coordenadas espaciales. La variacion del vector
posicion en funcidn del tiempo, se representa por la ecuacién de movimiento:
x=x(X,t) (2.37)
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Con el diferencial de la ecuacion de movimiento se obtiene la ecuacion fundamental de la
deformacion:

. axl-

e (2.38)

- dX;

]

A partir de la ecuacién (2.38) se obtiene el tensor de gradiente de deformacion, el cual describe el

movimiento de una particula en funcion del tiempo:

(0x;  0x;  0xq] (2.39)
0X, 0X, 0X3

P Ox; |0x; 0x; 0x;
Jo0X; |0X, 0X, 0X;
0x; 0Ox3 0x3

10X, 0X, 0X;.

El desplazamiento de la particula P esta dado por la diferencia entre el vector de posicion inicial

(X) y el vector de posicion final (x), es decir, el vector u representa el desplazamiento de la particula
P.

ulX,t) =xX,t) — X (2.40)
Los desplazamientos relativos en un espacio tridimensional se representan de manera matricial,
resultado de la derivacion del vector desplazamiento u:
roU; 0U, 0dU;] (2.41)

0X, 0X, 0Xs
ou; |au, au, au,

Ji = %9x; " |ax, ox, ox,
oUs OU; U,
09X, 09X, 09Xl

El tensor jijrecibe el nombre de Tensor de gradiente de desplazamiento.

2.2.3 Tensor de deformacion de Cauchy

En la ingenieria, la mayoria de los materiales exhiben pequefias deformaciones, por ejemplo, el
concreto y el acero. Estas deformaciones pequefias se pueden representar por medio de un tensor,
denominado tensor de deformaciones infinitesimales, en el cual se considera que los gradientes de
desplazamientos y los desplazamientos son muy pequefios en comparacion con las dimensiones
del medio.

El tensor de gradientes de desplazamientos (jij) Se puede descomponer en dos matrices:
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jij =+ 0 (242)
Expresada de otra manera:
aul 1 (6111 n auz) 1 ((311.1 n 6u3) 0 1 <au1 auz) 1 (aul 8u3)
[ X, 2\ax, ' ax,) 2\ox;  ax, ] [ 2\0x, ax,) 2\ax; ax, ]
1 (6u2 + 6u1> du, 1 (E)uz 4 6u3) 1 (6u2 E)ul) 0 1 (617 6W)
Ji =12\Gx; " ax, X, 2\ax, " ax,/| T2 \ax, T ax, 2\0z  ay
1 (8u3 + 6u1> 1 (6u3 + auz) Jus 1 (6u3 8u1) 1 (6u3 E)uz) 0

Donde ¢ es el tensor de deformacion, el cual representa la deformacion del elemento y Q es el
tensor de rotacion, el cual representa la rotacion del elemento como un cuerpo rigido, es decir, no

se presentan deformaciones.
Si consideramos que el cuerpo no sufre una rotacion, es decir, la matriz Q=0, el tensor de

deformacion se representa como:

1 1/0u; OJu; (2.43)
L= — |7 i T = — _l _]
SU 2 (}ij +]ij ) 2 <ax] + axi>
- 11 (2.44)
Ex nyy nyz
1 1
€= Eyyx &y Eyyz
1 1
_EYZx Eyzy &z ]

El tensor de deformacidn ¢ es un tensor simétrico y de segundo orden, el cual recibe el nombre de

tensor de deformacion infinitesimal de Cauchy, este tipo de tensor se utiliza para deformaciones

pequerias, donde se desprecia la no-linealidad del problema.

De acuerdo con lo anterior, para encontrar la deformacién unitaria en una direccion o plano

cualquiera, se obtiene el producto del tensor de deformacion (¢) y el vector normal al plano n.
Eu=¢€n (2.45)

La deformacion longitudinal sera la proyeccion del vector de deformacion unitaria (ey) en el vector

normal, es decir:
g=¢&mn (2.46)

Y la deformacion angular se obtiene mediante:

= [le 2 — 52172 (2.47)

1
’E Yn
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2.2.4 Deformaciones principales

De manera similar al caso del estado de esfuerzos, existe un plano donde solo se presenta
deformacion lineal, es decir, la deformacion angular es nula, por lo tanto, el tensor de deformacion

infinitesimal es:

g 0 0 (2.48)
E = [0 82 O‘
0 0 &

Las deformaciones principales son obtenidas mediante las raices de la ecuacién caracteristica del
tensor deformacion:
-1+ Le—13=0 (2.49)

Los invariantes para un estado de deformacién son:

I =¢,te,+g (2.50)
1 2 "1 2 1 2 (2.51)

I, = Ex€y T €&, + €56y — (Eny) - (EVyz) - (Eyzx)
13 = det(sij) (252)

El primer invariante es la suma de la traza de la matriz del tensor de deformacion, ¢, y representa
la deformacion volumétrica, es decir, el cambio de volumen del estado deformado con respecto al

volumen en el estado inicial.

2.2.5 Deformacion volumeétrica y deformacion desviadora o distorsional

Al igual que para esfuerzos, el tensor de deformacion se puede descomponer en la suma del tensor

esférico y del tensor desviador de la forma que sigue:

1 1 1 1 (2.53)
Ex E Vxy E Vxz Ex — &M E Yxy E Vxz
1 1 1 ey 0 O
&€= 2 Yyx €&y 2 Vyz| = 2 Yyx & T &m 2 Yyz |t 8 'S(I)VI 0 ]
1 1 1 1 &M
E Vzx E Yzy &z E Vzx E Yzy &z — &M

La suma de los elementos de la diagonal del tensor de esfuerzos desviador es cero. Esto significa
que hay un estado de corte puro. Ademas, el tensor de esfuerzos y sus componentes volumétrica y

distorsional comparten el mismo sistema de ejes principales.

Si se denomina la deformacion normal promedio como e/3:
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1 1 1 1 (2.54)
§e = §(ex +é&, + sz) = 511 = §trE
1 1 S
~e = —¢; en notacion indicial
3 3
Entonces, las componentes ¢ jj de la deformacion desviadora E’ se dan por:
Ell'j = Eij - %e&-j dOI‘lde E' =E-— ie I (255)

Donde E’ denota la matriz desviadora, E denota la matriz de deformacién e | es la matriz identidad.
Los invariantes de la deformacion desviadora serdn denominados como 1+, 12/, 13-

La deformacion desviadora £’ mide el cambio de forma del elemento. En caso de cortante puro,
se puede decir que no hay cambio de volumen, mientras que la deformacidn esférica o hidrostatica,
(1/3 e I) representa el cambio de volumen. Por tanto, para pequefias deformaciones, la deformacion
volumétrica (cambio en volumen por unidad de volumen inicial) también Ilamada dilatacion, es
igual a e, ignorando efectos de segundo orden. Esto se ve facilmente si las deformaciones se
refieren a ejes principales. Si X,Y,Z son ejes principales de deformacién, un elemento rectangular
con dimensiones iniciales AX,AY,AZ tiene, después de deformarse, longitudes de borde:
(1+ &)AX, (1 + s‘y)AY, (1 + &,)AZ. Debido a que estos son ejes principales, los bordes del
elemento son mutuamente perpendiculares (no hay deformacion por cortante), y la deformacién
volumétrica es: &, +¢€,+¢,, ignorando los términos que involucran productos de las
deformaciones. Debido a que este es un invariante igual a e = e, + e,, + e, medido en cualquier
sistema de ejes. Entonces, la dilatacion es:

ezl =trE=(V -Vy)/V, (2.56)

2.2.6 Estado de deformacién plano

. s 1 1 1 1
El estado de deformacion plano se presenta cuando €, = SVxz = JVax = 3Vyz = 5Vzy = 0; por

tanto, el tensor de deformacién queda:

1 2.57
Ex nyy 0 ( )
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El estado de deformacion plana se presenta en terraplenes, presas, tuneles, etc., donde una de las
dimensiones del elemento posee una longitud tan grande en comparacion con las otras, que se
desprecian las deformaciones en ese sentido.

Los invariantes para un estado de deformacion plano se determinan como:

I =& +e¢, (2.58)
1 2 (2.59)

I, = Ex€y — (Eny)
I3=0 (2.60)

Mientras que los esfuerzos principales para condiciones de deformacién plana se obtienen

mediante la siguiente ecuacion:

& t¢ &y — En2 1
51,2=%i\[(x2 y) +(nyy)

Y sus direcciones principales:

» (2.61)

1 (2.62)

2.3 Ecuaciones de compatibilidad

La deformacion compatible involucra que no existe superposicion de materia y que no hay
generacion de discontinuidades en el medio (Potts, 1999). Para que las deformaciones presenten
compatibilidad, se debe satisfacer un estado de deformacion fisicamente admisible.

El significado fisico de la compatibilidad puede explicarse al considerar una placa compuesta por
elementos placa mas pequefios, fig. 2.10a. Al deformarse, los elementos placa pueden
distorsionarse de manera que formen un nuevo arreglo, fig. 2.10b; esta condicién podria
representar una falla por ruptura. Alternativamente, la deformacidn podria ser tal que la placa se
deforme, pero exista continuidad estructural (no se crean orificios ni existe superposicion de

material), fig. 2.10c; esta condicion representa una deformacién compatible (Potts, 1999).
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a) Original b) No compatible ¢) Compatible

Fig. 2.10. Modos de deformacién (Potts, 1999).
La compatibilidad fisica se puede expresar matematicamente mediante la definicién de
deformaciones. Si los desplazamientos son determinados por funciones continuas u, v, y w en las
direcciones x, y, z, respectivamente, las deformaciones estan definidas por el tensor de deformacion
infinitesimal:

ou dv ow (2.63)

Exza;eyza;gzzg

1/0u ov 1/0v ow 1/0v ow
for = oy =5 (55 430 8 =2 =35, 5y) e v =554 5

Se forma un sistema de seis ecuaciones las cuales son funcion de tres desplazamientos u, v, y w;
por tanto, si se conoce el campo de desplazamientos (u,v,w), se pueden determinar las seis
componentes de deformacion; sin embargo, al tratar de obtener el campo de desplazamientos en
funcién de los componentes de deformacion, es necesario que exista un campo de desplazamiento
compatible. Esto se logra cumpliendo con ciertas condiciones de compatibilidad las cuales se

denominan ecuaciones de compatibilidad y estan dadas por:

do’ey 0%, ) 0%ey; 0 (2.64)
dzz ~ dy? dydz
d%e, 0%t d%e
2, 08, 0%u_ (2.65)
ox? = 0z2 0ydz
028, N 0%ey _0%&yxy 0 (2.66)
dy? = Ox2 oxdy
0%, +i 0€yy agxz_a‘gxy —0 (2.67)
0xdy 0z| ox dy dz |

a%ey, 0
+ —_—
0x0z  0dy

0€y;  0&xg N 0&xy] 0 (2.68)
0x dy iz |



24

d%e, 0 oe ey, O0E
x, 9Tz Oexz  TExyl (269)
dydz = 0Ox dx dy 0z

2.4 Funcion escalar

Una funcion escalar es una funcion cuyos valores son escalares, dependiendo de los puntos P en
el espacio.
f=fP) (2.70)

Aqui, P es un punto en el dominio de definicion, que en aplicaciones es un dominio tridimensional
0 una superficie 0 una curva en el espacio. Una funcion escalar define un campo escalar en ese
dominio o en esa superficie o curva. Ejemplos de vectores escalares son el campo de temperatura
de un cuerpo o el campo de presion del aire en la atmdsfera terrestre.

Ejemplo de funcion escalar es la distancia euclidiana en el espacio: La distancia f(P) de cualquier
punto P desde un punto fijo Po en el espacio es una funcidon escalar cuyo dominio de definicion es
el espacio completo. f(P) define un campo escalar en el espacio. Si se introduce un sistema de
coordenadas cartesianas y Po tiene coordenadas Xo, Yo, Zo y P tiene las coordenadas x, y, z entonces

f esta dada por:
fP) = f(x,y,2) = [(x = x0)* + (y — yo)? + (z — 20)?]"/? (2.71)

Si el sistema de coordenadas cartesianas original se reemplaza por otro sistema de coordenadas
cartesianas, obtenido por la traslacion y rotacion del sistema original, entonces los valores de las
coordenadas de P y Po en general cambiaran, pero f(P) tendra el mismo valor que antes. Por tanto,

f(P) es una funcién escalar.

2.5 Trayectoria de esfuerzos

La trayectoria de esfuerzos es una representacion grafica de la localizacion geométrica de los
esfuerzos en un cuerpo. La respuesta, estabilidad y falla de la estructura interna del suelo depende
de la trayectoria de esfuerzos.

La trayectoria de esfuerzos se presenta en un grafico que muestra la relacion entre los parametros
de resistenciay permite al geotecnista estudiar los cambios en los esfuerzos en el suelo ocasionados
por distintas condiciones de carga.
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Durante la ejecucion de ensayes triaxiales, se obtiene un conjunto de coordenadas que se denomina
trayectoria de esfuerzos. La trayectoria de esfuerzos se grafica en el diagrama p™-q, (p’ es el
esfuerzo efectivo medio, g es el esfuerzo desviador), donde:

o'\ +o',t+ol P o'\+20, (2.72)
3 3

=0, — 03 (273)
Para el caso de una muestra cilindrica sometida a una compresién isotropica

(Ao, =Ao, =Aoc,=Ao, =Ac;,) los esfuerzos radial y axial son los esfuerzos principales:
Aoc,=Ac' y Ao, =Ac 'y, debido a que no se estan aplicando esfuerzos cortantes horizontales o

verticales. Al inducir a la muestra un incremento de esfuerzos, se tiene que:

_Ao'+2Ac’; Ac'+2Ac’,

3 3
Ag,=Ac'\—Ac';=Ac'\—Ac’ =0

(2.74)

Ap, Ao’

Tal como se observa en la fig. 2.11, el esfuerzo inicial en la muestra es de cero (p, =0,q,=0).

Los esfuerzos al final de esta etapa de carga son:
P, =P, +Ap, =0+A0, =Ac, (2.75)
g =0,+Aq, =0+0=0
Como se muestra en la coordenada A de la fig. 2.11, la linea 0A1 se conoce como la trayectoria de
esfuerzos para compresion isotropica. La pendiente 0A; es:
Aq, _ 0 (2.76)
Apl
Prueba triaxial CD (Consolidada-Drenada). Esta prueba consiste en aplicar a una muestra de
suelo, en la camara triaxial, una presion de consolidacion en condiciones drenadas. Una vez que
el espécimen se consolida se aplica el esfuerzo desviador también en condiciones de drenaje
abierto a fin de que la presion de poro u se disipe después de la aplicacion de cada incremento de
esfuerzo desviador.

El ensaye se puede hacer en extension o en compresion. En el caso de compresion, lalinea A —B,

es una trayectoria de esfuerzos con una pendiente 1:3 a partir del valor inicial del esfuerzo

confinante A . Para el caso de un ensaye triaxial CD en extension, la linea A —C, es una
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trayectoria de esfuerzos, también con una pendiente 1:3, a partir del valor inicial del esfuerzo

confinante A . Al ser una prueba CD los esfuerzos totales son iguales a los efectivos.
En la prueba CD se tienen condiciones drenadas, por lo que la condicion de carga sera una

consolidacidn isotropica y, ya que el exceso de presion de poro (Au) se disipa a medida que se

drena el agua de la muestra de suelo, el esfuerzo efectivo principal al final de cada incremento de
carga es igual al esfuerzo principal total, esto es:

Ap, = Ap, —Au, = Ap, —0=Ap (2.77)
La trayectoria de esfuerzos efectivos y la trayectoria de esfuerzos totales son la misma.
Prueba triaxial CU (Consolidada-No drenada). Esta prueba consiste en aplicar a una muestra de
suelo, en la camara triaxial, una presion de consolidacion en condiciones drenadas. Una vez que
el espécimen se consolida, se aplica el esfuerzo desviador en condiciones de drenaje cerrado. Se

impide la disipacion de la presion de poro u después de la aplicacion de cada incremento de

esfuerzo desviador.

ql

Compresion B4 CsL

___Trayectoria de
esfuerzos totales
____Trayectoria de
esfuerzos efectivos

|

Extension csL

Fig. 2.11. Trayectorias de esfuerzos (Jaime, SF).
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Asi como el ensaye triaxial CD, el ensaye triaxial CU se puede hacer en compresion y extension.
Para el caso de un ensaye triaxial CU en compresion, la trayectoria de esfuerzos efectivos esta

descrita por la curva A,—B,, a partir del valor inicial del esfuerzo confinante A, (fig. 2.12),

mientras que la trayectoria de esfuerzos totales esta representada por la linea A2-Bsz, con una

pendiente 1:3 a partir del valor inicial del esfuerzo confinante A,. Tal como se muestra en la fig.
2.12, la distancia horizontal entre las trayectorias A, —B, y A, —B,es la presion de poro generada

durante el ensaye.

al

Compresion B4 CsL
3
1
B ____Trayectoria de
2 : B esfuerzos totales
/ Trayectoria de
/ esfuerzos efectivos
/
nne—
Az Aq p’
Cq
Extension csL
!

Fig. 2.12. Trayectorias de esfuerzos (Jaime, SF).

Para el caso de ensayes triaxiales en arenas, se observan distintos comportamientos en las muestras,
dependiendo de su estado de compacidad. En un ensaye CU con una arena densa (caso 1, fig. 2.13),
el esfuerzo desviador g crece continuamente mientras que el esfuerzo efectivo principal p’
comienza disminuyendo levemente hasta alcanzar un minimo para luego continuar creciendo. En
este caso se genera un aumento de la presion de poro, es decir, se observa un comportamiento
contractivo hasta alcanzar un maximo y a partir de este punto la presion de poro disminuye

continuamente, 0 sea, se presenta un comportamiento dilatante.
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Una arena de densidad media a baja en una prueba CU en la que el esfuerzo desviador crece hasta
un valor pico, disminuye levemente a un minimo relativo y finalmente incrementa hasta un valor
constante a medida que progresa la prueba, como se observa en el caso 2 de la fig. 2.13, en el que
la muestra tiene un comportamiento contractivo y dilatante.

El caso 3 de la fig. 2.13 muestra una prueba triaxial en la que la trayectoria de esfuerzos alcanza
un desviador maximo para luego ir disminuyendo continuamente hasta alcanzar la resistencia
residual del material. Simultaneamente se produce un incremento importante de la presién de poro,

es decir la muestra tiene un comportamiento contractivo.

7k 1 ©

@
@) @)

.-"" J—-—
p &

Fig. 2.13. Trayectorias de esfuerzos y comportamiento de una arena en prueba triaxial CU (Jaime, SF).

En una prueba CD con una arena densa (caso 1, fig. 2.14), en la respuesta esfuerzo desviador-
deformacion axial se observa un pico seguido por reblandecimiento hasta que se estabiliza el
esfuerzo desviador para grandes deformaciones (20% o mas). La variacion volumétrica
representada por el incremento de la deformacion volumétrica indica claramente un
comportamiento dilatante ya que existe un incremento en la relacion de vacios.

En la fig. 2.14c se muestra que al principio de la prueba se producen pequefias contracciones,
posteriormente la relacién de vacios crece hasta deformaciones grandes donde no se observan
cambios apreciables de volumen.

El caso 2 presenta un comportamiento similar al caso 1, al principio de la prueba se producen
contracciones y llegado cierto punto, comienza una respuesta dilatante, hasta que no se producen

variaciones volumétricas para grandes deformaciones.
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En el caso 3 el esfuerzo desviador incrementa de forma monétona, hasta alcanzar un valor estable
a medida que aumenta la deformacion axial. Desde inicio de la prueba se presenta un
comportamiento contractivo (reduccién en la relacion de vacios).

En las pruebas triaxiales CD en arenas al representar la relacion de esfuerzos (q/p’) en funcion de
la relacién de vacios (fig. 2.14d) se obtiene una vision conjunta de la respuesta tenso-
deformacional y la variacion volumétrica de las muestras, ademas, se observa que para distintas
densidades todas las muestras parecen converger en un tnico punto, definido por Casagrande como

“relacion de vacios critica”.

C}f‘. = l.
O S
[
£,>6,>8, g
&)
- -
(2) = (®) =
e‘ qu'l
~&_
N
Y (2)
© @
- —
(©) = @) ¢

Fig. 2.14. Comportamiento de una arena en prueba triaxial CD (Jaime, SF).
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3. MODELOS CONSTITUTIVOS DE SUELOS

3.1 Uso de modelos en ingenieria geotécnica

Para entender los fendbmenos que ocurren en la realidad se utilizan modelos que tratan de
representar lo que se desea analizar y, de esta forma, poder entenderlos. Los modelos no reflejan
todos los aspectos o0 elementos que intervienen en los procesos reales. En general, representan los
aspectos que tienen mayor impacto en el proceso que se estd analizando.

En la ingenieria geotécnica es muy dificil describir completa y acertadamente los elementos que
intervienen en el analisis. Por ejemplo, los sondeos geotécnicos s6lo permiten conocer las
caracteristicas puntuales de un sitio y el resto del area se caracteriza interpolando los resultados.
Incluso los modelos fisicos no pueden reproducir toda la variacion y caracteristicas del suelo en el
sitio.

El objetivo de usar modelos es enfocar la atencion en los aspectos importantes del problema y
separarlos de los que no son relevantes. La eleccion del modelo depende de la aplicacion que se le
va a dar.

Un modelo constitutivo es un conjunto de ecuaciones matematicas que describen la relacién entre

esfuerzos y deformaciones.

- ~

Endurecimiento

g \| isotrépico
§ Plasticidad
. perfecta " Endurecimiento |
Elastoplasticidad cinematico y
- \ i
) Plasticidad con mixto
Elasticidad endurecimiento RN (" plasticidad con
. | superficie
) .| delimitadora
Hipoelasticidad Ji Hipoplasticidad .\ N
S \\ ; |
Y Teoria
enddcrona

Fig. 3.1. Algunos modelos constitutivos de suelos (Lade, 2005).
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3.2 Conceptos de modelos constitutivos de suelos

3.2.1 Elasticidad

La teoria de la elasticidad lineal se base en la ley de Hooke que establece una relacion lineal entre
esfuerzo y deformacién. En el caso de suelos se puede considerar que el suelo exhibe un

comportamiento mecanico de acuerdo con dicha ley siempre y cuando el esfuerzo sea pequefio.

3.2.2 Plasticidad

La plasticidad de suelos requiere la consideracion de la geometria, o compatibilidad, y el equilibrio;
ademas de la relacion entre esfuerzos y deformaciones. Las ecuaciones de equilibrio se determinan
directamente mediante la suma de fuerzas; las ecuaciones de compatibilidad aseguran que la
deformacion o velocidad de deformacién son consistentes con un desplazamiento o un campo de
velocidad de desplazamientos, que deben ser derivables. La compatibilidad y las ecuaciones de
equilibrio son independientes de las propiedades del material y, por tanto, son validas para
problemas elasticos y elastoplasticos. La diferencia entre estos es la relacion entre esfuerzo y
deformacion. La dificultad de obtener una solucion exacta en el rango plastico, ain con la ayuda
de computadoras, se debe a que la relacién esfuerzo-deformacion en el rango plastico es mas
complicada que la ley de Hooke para materiales linealmente el&sticos.

La accidn pléastica es dependiente de la trayectoria de la carga y casi siempre requiere calculos
paso a paso para seguir la historia de la carga. Se complican mas por el hecho de que la frontera
elastica-plastica esta cambiando conforme aumenta la carga y la relacién esfuerzo-deformacién
para carga y descarga son diferentes.

Se realizan simplificaciones e idealizaciones para obtener una solucidon razonablemente
aproximada. La compatibilidad, las relaciones esfuerzo-deformacidon y las ecuaciones de equilibrio

deben idealizarse para llegar a una solucion.

Funcion y superficie de fluencia
Se considera que cada elemento de un cuerpo esta regido por una funcién de fluencia f. Para un

material perfectamente plastico, f depende solo de las componentes de esfuerzo o;; =

(0%, 05,02, Txy, Tyz Txz) PEr0 no depende de las componentes de deformacion g;; =
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1 1 1 . T . , .
(&x: &y, €25 Vayr 5 Vyzrg ¥xz)- El flujo plastico puede ocurrir s6lo cuando se cumple la funcion de

fluencia:
f(o) =0 (3.1)

Los estados de esfuerzo para los que f(o;;) > 0 se excluyen (no se permiten), y f(o;;) <0
corresponde a un comportamiento elastico.

Una superficie de fluencia marca la frontera de la region de estado de esfuerzos elasticos. Los
cambios de esfuerzo dentro de la superficie de fluencia estan acompafiados por deformaciones
puramente elasticas o recuperables. La relacién entre los incrementos de esfuerzo y los
incrementos de deformacion se puede determinar si se conocen las propiedades elasticas del suelo.
Una superficie de fluencia se representa por una curva o se convierte en una curva cuando se
estudian dos componentes independientes de esfuerzo. Se considera que la superficie de fluencia

€S convexa.

L]
Ly A
ij ﬂo;j

Lisa, dnica

Elastico
flopl<0

WEsquina

Fig. 3.2. Representacion gréafica de una superficie de fluencia y reglas de flujo (Malvern, 1969).

La superficie de fluencia se expresa a menudo en términos de esfuerzos o invariantes de esfuerzos;
los esfuerzos p’y q son variables comunes para describir el comportamiento del suelo y definir la
superficie de fluencia.

En el caso de materiales con endurecimiento o reblandecimiento, la superficie de fluencia no es
fija: se presenta expansion, en caso de endurecimiento, y contraccion, en caso de reblandecimiento.
Estos efectos son controlados por parametros de endurecimiento o reblandecimiento que se

describiran méas adelante.
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A0 Plastico

jn la superficie

® )
Estado imposible
afuera

/ 7? 02
03 Elastico
dentro de la superficie de fluencia

Fig. 3.3. Representacion de superficie de fluencia en un espacio de esfuerzos principales (Solowski,
2018b).

Regla de flujo

Se considera que ocurre flujo plastico cuando un punto de esfuerzo en el espacio de esfuerzo,
representado como un vector desde el origen, alcanza la superficie de fluencia perfectamente
plastica. Es claro que no se puede cuantificar la deformacion plastica total, porque la magnitud del
flujo pléastico es ilimitada. Por tanto, se debe pensar en términos de velocidad de deformacion. La
velocidad de deformacion total esta compuesta de una parte elastica y otra plastica. La parte
elastica esta relacionada con la ley de Hooke. Al discutir las velocidades de deformacion plastica,
se deben conocer las direcciones de los ejes de las velocidades de deformacion principales. Para
materiales isotrépicos, se espera que estos coincidan en los ejes de esfuerzos principales.

En problemas unidimensionales, es claro que las deformaciones plasticas ocurren a lo largo de la
direccion de la aplicacion del esfuerzo. Sin embargo, para casos bidimensionales vy
tridimensionales se necesitan hipotesis acerca de la direccion que tomara el flujo pléstico.

Potencial plastico
Para evaluar las deformaciones plasticas se supone la existencia de un potencial plastico que es
una funcién de los esfuerzos, de tal forma que la parte plastica de la velocidad de deformacion

tiene componentes proporcionales a las componentes de f, como se muestra en la ec. 3.2:

g=12 (32)

Donde A es una funcion escalar (no es una constante). La funcion de potencial plastico define la

relacion entre esfuerzo y velocidad de deformacidn plastica, excepto el valor de la funcién escalar
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A. Como consecuencia de la suposicion de que se trata de un material pléstico estable, de acuerdo
con la definicion de Drucker, se puede ver que:
a) Existe una funcion de potencial pléastico, y
b) Es idéntica a la funcion de fluencia, que representa una superficie convexa en el espacio
de esfuerzos.
La teoria del potencial plastico ya habia sido usada antes de Druker, y la funcién de potencial
plastico se habia considerado igual a la superficie de fluencia, porque esta suposicion conducia a

teoremas variacionales Utiles y a teoremas de analisis limite.

Plasticidad asociada /No asociada

Generalmente la superficie de fluencia y el potencial plastico son funciones diferentes. Sin
embargo, si f = g se considera que es un caso de plasticidad (regla de flujo) asociada. Los
componentes de las deformaciones plasticas estan relacionados, es decir, hay un acoplamiento que
esta definido por la regla de flujo y las deformaciones plésticas dependen del estado de esfuerzo
maés que del incremento de esfuerzos aplicado. Si f # g la regla de flujo no es asociada.

Plasticidad con endurecimiento/reblandecimiento

Uno de los principales problemas de la plasticidad es determinar el comportamiento del material
después de que éste ha fluido. Una forma de describirlo es usando una regla de
endurecimiento/reblandecimiento que especifica la forma de evolucién de las superficies de carga
(loading surfaces) o superficies de fluencia (yield surface) durante el curso de las deformaciones
plasticas.

Hay varias reglas de endurecimiento/reblandecimiento propuestas para describir el
crecimiento/contraccion de las superficies de fluencia para materiales que presentan
endurecimiento/reblandecimiento con la deformacidn. La eleccién de una regla especifica depende,
principalmente, de la facilidad con la que se pueda aplicar y su habilidad para representar el
comportamiento de endurecimiento de cierto material. De acuerdo con Chen (1982) hay tres tipos
de reglas de endurecimiento:

1) Endurecimiento isotropico.
2) Endurecimiento cinematico.
3) Endurecimiento mixto.



35

o

Superficie de fluencia actual,
debida a
endurecimiento/reblandecimiento
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’ =0
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F{{G hh) — 0 F{'{cr}+{dcr},h+dh) =

0

Fig. 3.4. Superficies de fluencia debido a endurecimiento/reblandecimiento (Solowski, 2018b).

En el isotropico, la superficie de fluencia inicial se supone que se expande uniformemente sin
distorsion conforme continua el flujo plastico. Por otro lado, el endurecimiento cinematico
considera que, durante las deformaciones plésticas, la superficie de carga se desplaza sin rotacion
como un cuerpo rigido en el espacio de esfuerzos, manteniendo la forma y el tamafio de la
superficie de fluencia inicial. Esta regla es util para considerar el efecto Bauschinger, que se refiere
a un tipo particular de anisotropia direccional inducida por deformaciones plasticas: que una
deformacion plastica inicial de un signo reduce la resistencia del material con respecto a una
deformacion plastica subsecuente con signo contrario. Este tipo de modelo es dtil para materiales
con efecto Bauschinger pronunciado, como pueden ser suelos bajo cargas ciclicas y en reversa.
Una combinacién de modelos con endurecimiento isotrépico y cinematico conduce a una regla de
endurecimiento mas general y, por tanto, provee mas flexibilidad para describir el endurecimiento
del material. Para un modelo con endurecimiento combinado, la superficie de carga experimenta
desplazamiento, asi como expansion en todas las direcciones, y se pueden simular diferentes
grados del efecto de Bauschinger. Los modelos mixtos y cinematicos se conocen generalmente
como modelos con endurecimiento anisotrépicos.

Los materiales no metalicos, como los suelos, exhiben endurecimiento y reblandecimiento después
de la falla. Un primer paso para modelar el comportamiento esfuerzo-deformacién de dichos

materiales es usar las teorias clasicas de plasticidad con endurecimiento por trabajo que fueron
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desarrolladas para materiales como metales. Con este enfoque, Roscoe y sus colaboradores
encontraron que las arcillas saturadas se pueden describir como una idealizacion de
endurecimiento por trabajo isotrépico. Esta es una idealizacion que es vélida para algunas
condiciones de suelo.

Al examinar las ventajas y limitaciones de las formulaciones con endurecimiento isotrépico para
suelos, Drucker concluye que las superficies de fluencia son un asunto de definicion y la eleccion

no es absoluta, pues esta determinada por los aspectos mas importantes del problema a resolver.

End cap

Drucker et al. sugirieron que el suelo puede ser modelado como un material elasto-plastico con
endurecimiento por trabajo. Propusieron que las superficies de fluencia sucesivas pueden adoptar
los conos de von Mises o Drucker-Prager con limites convexos esféricos. A medida que el suelo
se endurece, el cono y el limite se expanden. Hay dos innovaciones: 1) se introduce la idea de un
limite esferico ajustado a un cono, y 2) el uso de la densidad del suelo (volumen especifico o
relacion de vacios) como el parametro de endurecimiento para determinar las superficies de carga
sucesivas para un valor especifico de densidad del suelo. Habra una sucesion de dichas superficies,

todas similares geométricamente, pero de diferentes tamafios, para diferentes densidades.

3.2.3 Viscosidad

La viscosidad es la propiedad de liquidos y gases a resistir el movimiento de particulas elementales
entre si. También se entiende como una friccion interna, reforzando el punto que las fuerzas de
friccion intervienen cuando dos capas de liquido se mueven una con respecto a otra.

El flujo viscoso es inducido por cualquier esfuerzo cortante mayor que cero, y progresa a una
velocidad constante y = dy/dt que es directamente proporcional al esfuerzo; la deformacion de
un flujo viscoso es totalmente irrecuperable. Cualquier fluido que cumpla con estas condiciones
se conoce como liquido Newtoniano perfectamente viscoso.

La elasticidad, viscosidad y plasticidad son propiedades reoldgicas de un continuo. Cuerpos
idealizados con estas propiedades se representan graficamente en la fig. 3.5. Las curvas a, by c se
refieren a solidos, mientras que las curvas d, e y f son aplicables a cuerpos viscosos.

El comportamiento de los solidos en respuesta a una carga se define por la relaciéon esfuerzo-

deformacion. En cuerpos viscosos, la deformacion se desarrolla con el tiempo y, como resultado,
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la relacion esfuerzo-deformacién no tiene un solo valor. EI comportamiento de dichos cuerpos con
una carga aplicada sostenida se describe como una relacion entre esfuerzo y la velocidad de

deformacion.

T =GF,

fi

(d]

Ti

Fig. 3.5. Curvas de deformacion para diferentes materiales: a) Elastico; b) elastoplastico; ¢) eléstico no
lineal; d) viscoso; e) viscoplastico f) viscoso no lineal. (Vyalov, 1986).

Se observa una analogia entre las curvas de deformacion para cuerpos sélidos y viscosos. Esto crea
la posibilidad de resolver problemas de flujo viscoso en términos de la teoria de elasticidad y
plasticidad. La solucion se puede emplear (considerando ciertas restricciones) mediante la
sustitucion de la velocidad de deformacion, y, por la deformacion, y.

La elasticidad es una propiedad caracteristica de los sélidos y la viscosidad es una propiedad de
los liguidos. Sin embargo, muchos cuerpos manifiestan ambas propiedades, y se consideran
cuerpos viscoelasticos. La elasticidad se manifiesta porque se puede recuperar la deformacion
después de remover la carga, mientras que la evidencia de la viscosidad es el desarrollo de

deformacion con el tiempo, en respuesta a la carga aplicada.



38

(a) (b)

T= const ; =0 T= Const I T=0

t t

Fig. 3.6. Desarrollo de la deformacion con el tiempo en respuesta a una carga constante (z=const) y
descarga (z=0) en: a) un cuerpo idealmente elastico; b) un cuerpo idealmente viscoso. (Vyalov, 1986).

El suelo como un medio elasto-plasto-viscoso
Para analizar las deformaciones en funcién del tiempo del suelo, éste se reemplaza por un modelo
reoldgico (modelo mecanico idealizado) que es una composicion de unidades basicas de resortes

y amortiguadores en serie 0 en paralelo (Tabla 3.1).

Tabla 3.1 Unidades basicas de resortes y amortiguadores (adaptado de Tuma y Abdel-Hady, 1973)

Modelo de Hooke Modelo de Newton Modelo de Esfuerzo de
Fluencia
Repfesen- ?1 WA /ﬁ T . o
tacion del | 7 k : A ' W
modelo oy
Relacién o 0 o ooy
esfuerzo- ok = oy
deforma- S
cion T .
g
9j

defdt

oi—
[ dc]-_«'u'l ‘

Funcién El esfuerzo o es una | El esfuerzo o es una | El esfuerzo o genera una
de la rela- | funcion lineal de la | funcion lineal de la | deformacion e siy sélo si:

cion deformacion e: velocidad de deformacion o = oy
esfuerzo- o = ke &€ con respecto al tiempo t: | oy representa el esfuerzo
deforma- |k es la constante de o= Q(e + &) de fluencia.

cién proporcionalidad, conoci- t 0 oy €S la resistencia a la

da como modulo de |7 s la constante de | friccion.
elasticidad; k es la | Viscosidad (por ejemplo,

constante del resorte. en kg/em? X t); # es la
constante del amortigua-

dor.
&o €s la deformacion para
t=0
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Un resorte aislado se conoce como modelo de Hooke y representa una relacion causa-efecto lineal;
su funcion es independiente del tiempo (representa un fenémeno puramente eldstico).

Un amortiguador aislado se conoce como modelo de Newton y representa la relacion no lineal
causa-efecto; su funcionamiento depende del tiempo (representa un fenGmeno puramente viscoso).
Debido a que las relaciones esfuerzo-deformacion de los suelos no siguen los patrones de los
modelos elementales, se deben introducir combinaciones para su representacion, como son los
modelos Saint Venant, Kelvin-Voight y Maxwell (Tabla 3.2).

Para suelos con comportamiento mas complejo, se requieren otros modelos reolégicos Ilamados
modelos compuestos complejos. Algunos ejemplos son: el modelo de Bingham, el modelo lineal

estandar y el modelo de Burger.

Tabla 3.2 Modelos reoldgicos elementales (adaptado de Tuma y Abdel-Hady, 1973)

Modelo de  Saint | Modelo de Kelvin-Voight Modelo de Maxwell
Venant

Represen-
tacion del
modelo

k %

esfuerzo- _ o
deforma‘ o : ikl ste Constant strain
cion . Eay T

ReIaCién 0 T Constant stress ‘ {

Relacion
esfuerzo-
tiempo
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Modelo
Venant

de  Saint

Modelo de Kelvin-Voight

Modelo de Maxwell

Funcion

de la
relacion
esfuerzo-
deforma-
cion

La combinacion de un
resorte y resistencia
por friccion produce
una respuesta elasto-

plastica:
Oy = O = kSE
oy < kgy

oe Y ¢e son el esfuerzo
y deformacion en el
rango elastico,
respectivamente; oy y
ey son el esfuerzo y
deformacion en el
punto de fluencia,
respectivamente; y k es
la  constante  del
resorte.

La combinacion en paralelo
de un resorte y un
amortiguador produce una
respuesta viscoelastica, dada
por:

de
0=ke+r}a

Cuya solucién para g;—y =
Ot=t = Op, Et=0 = &p €S!

€= FO (1—e %) + gpe™

e es la base del logaritmo
natural; oo, €0 Son el esfuerzo
y deformacion parat=0; a =
k/n; y ny k son las
constantes del amortiguador
y del resorte,
respectivamente.

La combinacion en serie
de un resorte y un
amortiguador  produce
una respuesta viscoelas-
tica inversa, dada por:

do N k  de
at " n° " “at
Cuya  solucion  para

O—t=0 = 0-0 es.

d
o=e % (k J %€ patgy
dt

+00)
Los simbolos tienen el

mismo significado que
para el modelo de Kelvin.

3.3 Modelo elastico

La hipotesis basica de un comportamiento eléstico es que coinciden las direcciones del incremento

de esfuerzos principales y el incremento de deformaciones. EI modelo elastico lineal no simula

heterogeneidad, que en el caso de suelos puede ser la estratigrafia. Tampoco considera un

comportamiento no lineal de la curva esfuerzo-deformacion del material, ni considera las

deformaciones o relajacion de esfuerzos con el tiempo. La ecuacién general constitutiva relaciona

los incrementos de esfuerzo con los incrementos de deformacion.

(Ao D11 D1z D1z Dy Dis Dig ] (Aex)

AUJ’ Dy1 Dyy Dy3 Dyy Dys Dae Agy

) Ao, [, _ D3y D3z D33 D3y D3s Dsg ) Ae,

Aty D41 Daz Dyz Day Dys Dae Ayxy

At,, Dsy Ds; Ds3 Dsy Dss Dse AYxz

\At,,)  LDs1 Dez Dg3 Dea Des Des 1 \Ay,y, )
Ao = [D]Ae

(3.3)

(3.4)

Los modelos elasticos pueden tener diversas formas; algunos suponen al suelo como isotropico.
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Para un material elastico, la matriz D toma la siguiente forma:

_(1 — 1_7) v v 0 0 0 ]
E y Q0w A’y o 0 0
Pl=a75] o 0 0 (1/2-v) 0 0 (3.5)
0 0 0 (1/2 —v) 0
.0 0 0 0 0 (1/2 —v)

Donde E y v son el mddulo de Young y la relacion de Poisson, respectivamente. Dependiendo del
tipo de andlisis que se realice, en términos de esfuerzos efectivos o de esfuerzos totales, estos
parametros se expresan como drenados (efectivos) o no drenados, respectivamente. Se considera
que, para problemas de estabilidad a largo plazo, el andlisis usualmente se realiza en término de
esfuerzos efectivos considerando parametros drenados, mientras que para problemas que

involucran resistencia a corto plazo, con frecuencia se emplean pardmetros no drenados.

3.3.1 Elasticidad lineal isotrépica

Un material isétropo es aqueél que tiene un punto de simetria; es decir, cada plano en el cuerpo es
un plano de simetria para el comportamiento del material. En tal caso, se puede demostrar que sélo
se necesitan dos constantes elésticas independientes para representar el comportamiento y, también,
la matriz constitutiva se vuelve simétrica. Es comdn usar el médulo de Young, E, y la relacion de
Poisson, v, para estos parametros.

Si el comportamiento del material es lineal, entonces E y v son constantes y la matriz constitutiva
se expresa como una relacion entre los esfuerzos acumulados o y las deformaciones &. También es
posible expresar la matriz constitutiva como una relacién entre esfuerzos y deformaciones, de
forma incremental o acumulada. En el caso de que se realice un andlisis en término de esfuerzos
totales, los parametros apropiados son el modulo de elasticidad no drenado E, y la relacion de

Poisson no drenada v.
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o LA T S T I

y v 1—v v 0 0 0 y
Ao, | E v v 1—-vw 1-2v0 ¢ 0 Ag, (3 6)
ATxy B 1+v)(1-2v)| O 0 0 > 1—=2v 0 Ayxy '
Asz 0 8 0 0 2 1-2v Ayxz
Az, 0 0 0 0 2 Ay,

En ingenieria geotécnica es comun caracterizar el comportamiento del suelo en términos del
maodulo de corte elastico, G, y el modulo efectivo de variacién volumétrica, K. Por lo tanto, la

ecuacion queda:

(Box) 1K +4/36 K—2/36 K—2/3G 0 ¢ 0 ] (2)
Aay, K+4/36 K—2/3G 0 0 0 Ag,
Ao, | _ K+4/3G 0 0 0 Ae,
<ATx_’y p= G 00 <Ayxy> (3.7)
AT, sim. G0 AYyy
\ATZyJ G | \Ayzy)
T 201+v")’ T 3(1-2v")

Para expresar la matriz constitutiva en parametros no drenados, el médulo de corte (G) es el mismo,
solo K’ debe ser reemplazado por K.

Estos modelos elasticos lineales isotropicos no simulan aspectos importantes del comportamiento
del suelo. Por tanto, su uso es limitado en los anélisis geotécnicos. Dichos modelos son con
frecuencia usados para representar elementos estructurales (muros de retencion, losas de

cimentacion, etc.)

3.3.2 Elasticidad lineal anisotropica

El comportamiento del suelo raramente es puramente isotropico; a menudo exhibe anisotropia.
Para los depdsitos de suelo se considera que las caracteristicas anisotropicas dependen del modo
de depositacion (sedimentacion) y de la historia de esfuerzos. Los suelos que se depositan

normalmente en un plano a menudo presentan un eje de simetria en la direccion en que se depositan.
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_ N

ireccion de la depositacion .

P- Plano de la depositacion

Fig. 3.7. Orientacion de ejes para considerar la isotropia transversal (Potts, 1999).

La anisotropia mostrada se conoce como isotropia transversal u ortotropia y reduce el nimero de

incognitas a siete. La relacion entre el incremento de esfuerzos y deformaciones se muestra en la

ecuacion:
Al —vspvps)Ep  A(Vpp + Vsp)Ep Avps(1+vpp)Ep 0 0 0
A(pp + vspVps)Ep A(1 — vspUps)Ep Avps(1+vpp)Ep 0 0 0
Avps(1+ vpp)Es  Avps(1+ vpp)Es A(1— vppvpp)Es 0 0 0 (3.8)
0 0 0 Gps 0 0
0 0 0 0 Gps O
0 0 0 0 0 Gpp
1
A= 3.9
1 — 2vgpVps — 2UspUpslpp — Vpp ( )
Donde:

Es Maodulo elastico en la direccion de la sedimentacion;

Ep Maddulo eléstico en el plano de sedimentacion;

vsp  Relaciéon de Poisson para las deformaciones en el plano de sedimentacién, debido al
esfuerzo actuante en la direccion de sedimentacion;

vps  Relacién de Poisson para las deformaciones en la direcciéon de sedimentacion, debido al
esfuerzo actuante en el plano de sedimentacion;

vpp  Relacién de Poisson para las deformaciones en el plano de sedimentacién, debido al
esfuerzo actuante en el mismo plano;

Gps  Madulo de corte en el plano de la direccion de sedimentacion; y

Gpp  Modulo de corte en el plano de sedimentacion

Sin embargo, debido a la simetria se muestra que:
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Ysp _ Vps
L (3.10)
Y:
Gpp = m (311)

3.4 Modelos elastoplasticos

3.4.1 Comportamiento elastoplastico

El principio bésico de la elastoplasticidad es que las deformaciones y los esfuerzos estan
compuestos de dos partes: una parte eléstica y otra plastica. EI cambio de una porcion a otra se da
en el esfuerzo de falla.

Para un material idealizado como elastico-perfectamente plastico, la ley de Hooke relaciona las
deformaciones con los esfuerzos en la parte elastica. Cuando se alcanza el esfuerzo de falla, el
comportamiento cambia y exhibe flujo plastico continuo a esfuerzo constante.

Se debe notar que el esfuerzo de fluencia usado en aplicaciones de analisis limite, donde se
considera la suposicion de plasticidad perfecta, debe escogerse para representar el esfuerzo
promedio en un apropiado rango de deformacion. La eleccion del nivel de esfuerzo de fluencia no

es absoluta, sino que es determinada por las caracteristicas mas importantes del problema.

Pico Perfectamente
/Dléstico
g b | LA ] Ry b

ESFUERZO ]

Reblandecimiento
por trabajo

DEFORMACION

Fig. 3.8. Modelo elastico perfectamente plastico (Chen, 1975).
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3.4.2 Modelo de Mohr Coulomb

Las condiciones de falla de un suelo se pueden expresar en términos de un esfuerzo cortante limite,
Ilamado resistencia al corte, 0 como una funcion de los esfuerzos principales.
Las dos formas de condiciones de falla a menudo son, pero no siempre, intercambiables. La
resistencia al corte del suelo, ¢+, puede definirse como el esfuerzo cortante en el plano de falla en
el momento de la falla. La curva esfuerzo-deformacion para este plano usualmente tienen un pico
bien definido y un valor maximo correspondiente al esfuerzo cortante actuante se considera como
la resistencia al corte. Se debe considerar que la forma de la curva esfuerzo-deformacion depende
del tipo de carga, velocidad de deformacién y condiciones de drenaje. La expresion mas usada
para definir la resistencia al corte es el criterio de falla de Coulomb:

Ty =c+optan¢ (3.12)
Donde c es la cohesion, at, es el esfuerzo normal en la superficie de falla, y ¢ el &ngulo de friccion
interna. Esta ecuacion es relativamente simple; sin embargo, los valores de ¢ y ¢ dependen de
muchos factores y pueden variar en un rango amplio. EI campo de aplicacion de la ec. 3.12 se
limita a condiciones que replican aquellas presentes durante la prueba en la cual se obtuvieron los
coeficientes.
Un criterio de falla de mayor aplicacion general se obtiene al expresar la resistencia al corte como
una funcion del esfuerzo normal efectivo. De acuerdo con Terzaghi (1943), las caracteristicas de
esfuerzo y deformacion de los suelos se gobiernan por los esfuerzos efectivos y no por los
esfuerzos totales. En el caso de suelos saturados:

o'r=0—u (3.13)

7p = ¢’ + oy tan ¢’ (3.14)
oy debe ser el esfuerzo normal efectivo

Donde u es la presion de poro, que se supone como cero en el caso de un ensayo completamente
drenado. La presion de poro representa la presion del agua libre y no las presiones del agua
adherida entre las particulas de suelo.

La plasticidad estd asociada con el desarrollo de deformaciones irreversibles. Para calcular si
ocurre plasticidad, se introduce una funcién de fluencia, f, que es funcion del esfuerzo y
deformacion. Una funcion de fluencia puede presentarse como una superficie en el espacio de

esfuerzos principales. Un modelo perfectamente plastico es un modelo constitutivo con una
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superficie de fluencia fija; es decir, la superficie estd completamente definida por los pardmetros
del modelo y no esté afectada por la deformacion plastica. Para representar los estados de esfuerzo
dentro de la superficie de fluencia, se considera un comportamiento elastico en el que las

deformaciones son reversibles.

e=&"+¢’ &= £0+eP (3.15)

La condicion de fluencia del criterio de Mohr-Coulomb es una extensién de la ley de friccion de
Coulomb para un estado de esfuerzos general. Esta condicion asegura que se cumpla la ley de
friccion de Coulomb en cualquier plano dentro del elemento.

La funcion de fluencia, f, que tiene unidades de esfuerzo, depende de la resistencia del material y
de combinaciones de invariantes de las componentes de esfuerzos. La funcion esta disefiada de tal
forma que es negativa dentro de la superficie de fluencia o falla y cero en esta superficie. Valores
positivos de f implican esfuerzos que se encuentran fuera de la superficie de falla que deben ser
distribuidos por procesos iterativos.

Durante la deformacion plastica, el material puede fluir de forma asociada; es decir, el vector de
incrementos de deformaciones plasticas puede ser normal a la superficie de fluencia.
Alternativamente, la normalidad puede no existir y el flujo puede ser no asociado. El flujo asociado
conduce a simplificaciones matematicas y, cuando se combina con el criterio de falla de von Mises
o0 Tresca, predice correctamente un cambio de volumen pléstico igual a cero durante la fluencia de
arcillas no drenadas. Para materiales friccionantes, cuyo estado Gltimo puede describirse por el
criterio de Mohr-Coulomb, el flujo asociado conduce a una expansion volumétrica no realista o
dilatancia durante la fluencia. En tales casos, se prefieren reglas de flujo no asociado en el que las
deformaciones plasticas se describen por una funcién de potencial plastico, Q. Esta funcion puede
ser similar a la funcion de falla f, pero reemplazando el angulo de friccion ¢ por el angulo de

dilatancia .

Criterio de falla

En el espacio de esfuerzos principales, el criterio de Mohr-Coulomb toma la forma de un cono
hexagonal irregular, fig. 3.9. La irregularidad se debe al hecho de que o2 no se toma en cuenta.
Para derivar la forma invariante de este criterio, debe escribirse en términos de esfuerzos

principales de la geometria del circulo de Mohr, por tanto (si se considera la compresion negativa):
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o, +to 01 — O
Fye = 1 - 3 seng — 103 ccos (3.16)
Sustituyendo para o1 Yy o3 de la ec. 3.16 resulta la funcion:
P = . +5 (cos 6 sin@sin qb) (317)
Mc = OmSing +a Ne 3 ccos¢ _

Que muestra que el criterio de Mohr-Coulomb depende de las tres invariantes (o, 7, 8). El criterio
de Tresca considerando ¢=0 resulta:
o cos 6 3.18
FT = - Cu ( )
V3
El criterio de Tresca se prefiere al de Von Mises para problemas que involucran arcillas no

drenadas.

a Superficie de
fluencia
Mohr-
Coulomb

fr /‘\Diagunal en
el espacio

plano
octaédrico

Fig. 3.9. Criterio de falla de Mohr-Coulomb en el espacio de esfuerzos principales y el plano octaédrico
(Smith et al., 2014).

El modelo de Mohr-Coulomb requiere un total de cinco pardmetros que pueden ser obtenidos de
ensayes convencionales. Estos pardmetros son:
E Maodulo de Young / Médulo elastico

y Relacién de Poisson
¢ Angulo de friccion interna
Cohesion

% Angulo de dilatancia

Maodulo elastico
El modulo elastico tiene unidades de esfuerzo. Los valores de este parametro requieren especial

atencion, debido a que la mayoria de los suelos muestran un comportamiento no lineal desde el
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inicio de la carga. En mecénica de suelos la pendiente inicial se indica usualmente como Eo y el
maodulo secante al 50% de la resistencia maxima como Eso. Para materiales con un rango elastico
grande, es realista usar Eo, pero para modelar la carga en suelos es comun usar Eso (Plaxis, 2015).
Hay investigadores que no recomiendan usar el mddulo secante, sino el tangente (Muir Wood,
2005). Por otro lado, al considerar problemas de descarga, como en el caso de tuneles y
excavaciones, se necesita Eyr en lugar de Esp.

En suelos, tanto el médulo de descarga como el de carga tienden a aumentar con la presion
confinante. Por tanto, los estratos mas profundos de suelo tienden a tener mayor rigidez que los
estratos mas superficiales. La rigidez es mayor en descarga y recarga que durante la primera carga.
Al usar un médulo constante para representar el comportamiento del suelo, se debe escoger el
valor consistente con los niveles de esfuerzo y la trayectoria de esfuerzos que se va a desarrollar.

Las pruebas de las que se obtienen estos modulos son ensayes triaxiales de tipo UU, CU y CD con
medicion de presion de poro. De acuerdo con el problema a resolver, los mddulos se determinan

en términos de esfuerzos efectivos o de esfuerzos totales.

Relacion de Poisson

Los ensayes triaxiales drenados pueden dar una reduccion de volumen significativa al inicio de la
aplicacion de la carga axial y, por tanto, se obtiene un valor bajo de la relacion de Poisson. En
algunos casos, como son los problemas de descarga, puede ser realista usar un valor inicial bajo.
Para este tipo de problemas, es comun usar valores entre 0.15 y 0.25. Sin embargo, al usar el

modelo Mohr-Coulomb se recomienda usar un valor mayor.

Cohesién
La cohesidn tiene unidades de esfuerzo, se obtiene de ensayes triaxiales de tipo UU y de CU.

Angulo de friccion
Este pardmetro se suele obtener de ensayes triaxiales de tipo CU con medicion de presion de poro
y CD con medicion de cambio de volumen. De acuerdo con el problema a resolver, el angulo de

friccién se determina en términos de esfuerzos efectivos o de esfuerzos totales.

Angulo de dilatancia
Con excepcion de arcillas con alto grado de preconsolidacion, estos suelos tienden a tener poca

dilatancia (w=0). La dilatancia de las arenas depende de la densidad y del angulo de friccién. Para
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valores de #<30°, el angulo de dilatancia es casi cero. Un valor negativo pequefio de y es realista
para arenas extremadamente sueltas.

Un angulo de dilatancia positivo implica que, en condiciones drenadas, el suelo continuara
dilatandose si sigue ocurriendo deformacién debido al esfuerzo cortante. Esto no es realista, pues
la mayoria de los suelos alcanzaran un estado critico y ocurrira deformacion por esfuerzo cortante
sin cambio de volumen. En condiciones no drenadas, un &ngulo de dilatancia positivo, combinado
con cambios de volumen restringidos, conduce a la generacién de presion de poro en tension. Por
tanto, en un analisis no drenado en término de esfuerzos efectivos se puede sobreestimar la

resistencia del suelo.

3.4.3 Modelo Soft Soil

El modelo Soft Soil, formulado por Brinkgreve (1994) e implementado en el programa Plaxis, es
un modelo cuya rigidez es dependiente del esfuerzo (se considera un comportamiento de
compresion logaritmica); distingue entre la carga primaria y la descarga y recarga. Tiene memoria
del esfuerzo de preconsolidacion y usa el criterio de falla de Mohr-Coulomb. Toma algunos
parametros similares a los de Cam Clay. Podria decirse que se inspira en estos modelos, pero no
son iguales; este modelo no es de estado critico.
Se supone que hay una relacion logaritmica entre la deformacion volumétrica, &, y el esfuerzo
efectivo medio, p’, que puede formularse como:

& —&)=—2In (5—;) en la rama virgen (3.19)
Para mantener la validez de la ec. 3.19 se considera un valor minimo de p’ igual a una unidad de
esfuerzo. El pardmetro A* es un indice de compresion modificado, que determina la
compresibilidad del material en la carga primaria.
La ec. 3.19 es funcidn de la deformacion volumeétrica en lugar de la relacion de vacios. La grafica
de la ecuacion da una linea recta como se muestra en la fig. 3.10.

Durante la descarga y recarga se sigue una trayectoria diferente, que puede formularse como:
&, —ef® = —k*In (%) en descarga y recarga (3.20)

Nuevamente, se asigna un valor minimo de p’ igual a una unidad de esfuerzo. El pardmetro x* es
el indice de expansion modificado, que determina la compresibilidad del material en descarga y

recarga. La respuesta del suelo durante la descarga y recarga se considera como elastica; por tanto,
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el uso del superindice e. EI comportamiento eléstico se describe por la ley de Hooke y la ec. 3.20
implica una dependencia lineal entre los esfuerzos y el modulo de variacion volumétrica tangente,
de tal forma que:

Eyr p’
_ r_P 3.21
K =30 203" %" (321)

El subindice ur indica descarga y recarga (por sus iniciales en inglés). Se consideran parametros
efectivos. Ni el modulo de variacion volumétrica, Kyr, ni el médulo elastico, Eur, se usan como
parametros de entrada. En su lugar, se emplean vy y K.

l._V.-.

- Inp

Fig. 3.10. Relacion logaritmica entre la deformacion volumétrica y el esfuerzo promedio (Plaxis, 2015).

Puede existir un namero infinito de lineas de descarga y recarga; cada una corresponde a un valor
particular del esfuerzo de preconsolidacion isotrépico. Durante la descarga y recarga, el esfuerzo
de preconsolidacién permanece constante. Sin embargo, en la carga primaria, el esfuerzo de
preconsolidacion aumenta con el nivel de esfuerzo, causando deformaciones volumétricas
irreversibles (plasticas).

El modelo es capaz de simular el comportamiento bajo un estado general de esfuerzos. A
continuacion se muestra la funcién de fluencia para las condiciones de un ensaye de compresion
triaxial en el cual o>=c¢ 3. Para dicho estado de esfuerzo, la funcion de fluencia del modelo Soft
Soil se define como:

f=f-pp (3.22)

Donde f es una funcion del estado de esfuerzos (p’,q) y el esfuerzo de preconsolidacion, pp, es

funcién de la deformacion pléastica, de forma que:

qZ

> +
Mss“(p' + c cot )

f= P’ (3.23)
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14
pp = Dexp </’l*_—iv}c*> (3.24)
La funcién de fluencia f, describe una elipse en el plano p’-q, como se muestra en la fig. 3.11. El
parametro Mss en la ec. 3.23 determina la altura de la elipse. La altura de la elipse es responsable
de la relacion entre los esfuerzos horizontales y verticales en la compresion primaria

unidimensional.

A "71‘ - \
b‘ . Elipse limite \ \
z ! 5

- > P
ccot ¢

Fig. 3.11. Superficie de fluencia del modelo Soft Soil en el plano p’-g (Plaxis, 2015).

Como resultado, el pardmetro Mss determina el coeficiente de empuje tierras KoNC. El valor de Mss
puede elegirse de tal forma que el valor conocido de KoN© se ajusta en la compresion
unidimensional.

Los extremos superiores de todas las elipses se localizan en una linea con pendiente Mss en el
plano p-q. El criterio de falla de Mohr-Coulomb es una funcion de los parametros de resistencia
¢y ¢, que pueden no corresponder a la linea Mss. El esfuerzo de preconsolidacion isotropico pe,
determina la extension de la elipse en el eje p’. Durante la carga pueden existir una infinidad de
elipses y cada uno corresponde a un valor particular de pc. En tension (p ’<0), la elipse se extiende
a ccotg. Para asegurar que la parte derecha de la elipse (el limite o ‘cap’) permanecera en la zona
de compresion (p >0) se adopta un valor minimo de ccot¢ para pp. Para ¢ = 0, se adopta un valor
minimo de p. igual a un esfuerzo unitario.

El valor de pc se determina por deformaciones volumétricas plasticas que siguen la relacion de
endurecimiento. Esta ecuacion refleja el principio que el esfuerzo de preconsolidacién aumenta

exponencialmente cuando disminuyen las deformaciones volumétricas plasticas (compactacion).
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A pc se le puede considerar como el valor inicial del esfuerzo de preconsolidacion. De acuerdo

con la ec. 3.24, la deformacion volumétrica inicial se supone igual a cero.

En el modelo Soft-Soil, la funcion de fluencia describe la deformacion volumétrica irreversible
con compresion primaria y forma el limite de la superficie de fluencia. Para modelar el estado de
falla se usa una funcién de fluencia de Mohr-Coulomb (perfectamente pléstica). Esta funcion de

fluencia representa una linea recta en el plano p-g. La pendiente de la linea de falla es menor que

la pendiente de la linea Mss.

La curva de fluencia total, como se muestra en la fig. 3.12, es la frontera del area de esfuerzos
elasticos. La linea de falla esta fija, pero el limite puede aumentar en compresion primaria. Las
trayectorias de esfuerzos dentro de esta frontera dan solamente incrementos de deformacion

elastica, mientras que las trayectorias de esfuerzo que cruzan la frontera generalmente dan

incrementos de deformacion elastica y plastica.

Para estados de esfuerzos generales, el comportamiento plastico del modelo Soft Soil se define por
un total de 6 funciones de fluencia: tres funciones a compresion y tres de Mohr-Coulomb. La curva

de fluencia total en el espacio de esfuerzos principales que resulta de estas seis funciones de

fluencia se muestra en la fig. 3.12.

Superficie de
falla

//
P
-0-'2

Fig. 3.12. Representacion de la superficie de fluencia del modelo Soft Soil en el espacio de esfuerzos
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Diferencias entre el modelo Soft Soil y el modelo Cam Clay Modificado

Los indices 1* y x* son diferentes a 1 y k usados por Burland (1965). Sin embargo, la relacion
A*k* es igual a la relacion Ak.

El uso de Mss difiere de la idea de la linea de estado critico original, pero asegura un ajuste de
KoN®. En el modelo Cam-Clay modificado, la linea M se refiere a la linea de estado critico y
representa los estados de esfuerzo después del pico de falla. En el modelo Soft Soil, la falla no esta

necesariamente relacionada con el estado critico.

Parametros del modelo Soft Soil

Las constantes de material basicas requeridas son:

¥ indice de compresion modificado
K* indice de expansion modificado
C Cohesion

o Angulo de friccion

v Angulo de dilatancia

Los parametros avanzados del modelo son:
Vur Relacion de Poisson para descarga y recarga
KoNC  Coeficiente de esfuerzo lateral en consolidacion normal

Mss  Parametro de Ko\© (se calcula automaticamente a partir de la ec. 3.30)

indices modificados de compresion y expansion

Estos parametros pueden obtenerse de un ensayo de compresion isotrépica incluyendo descarga
isotropica. Al graficar el logaritmo del esfuerzo promedio como una funcion de las deformaciones
volumétricas para arcillas, la relacion puede ser aproximada por dos lineas rectas. La pendiente de
la linea de carga primaria da el indice de compresién modificado, y la pendiente de la linea de
descarga (o recarga) proporciona el indice de expansién modificado.

De forma alternativa, los parametros «* y A* pueden obtenerse de ensayes de consolidacion
unidimensional. Hay relaciones con parametros obtenidos de estos ensayes como son el indice de
compresion, Cc, y el indice de expansion, Cs (ec. 3.27 y 3.28).

A
1+e

= (3.25)
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S 3.26

T 1te (3.26)
Cc

. 27

Y =330+o (3.27)

. 2Cs 3.8

Y230 +e) (3.28)

Las ecuaciones 3.25 y 3.26 muestran relaciones con los parametros del modelo Cam Clay. En ellas
se considera que la relacion de vacios, e, es constante. Aunque e presente cambios durante el
ensaye de compresion, la diferencia seria pequefa.

En la ecuacién 3.28, la relacion es aproximada debido a que la relacion entre esfuerzos horizontales
y verticales cambia durante la descarga en el ensaye de consolidacion unidimensional. Para esta
aproximacion, se considera que el estado de esfuerzos promedio durante la descarga es un estado
de esfuerzos isotrdpico; es decir, los esfuerzos horizontales y verticales son iguales.

Se puede suponer que la expansion tiene un comportamiento equivalente a la recompresion; sin
embargo, esto puede ser incorrecto. Por tanto, k* se debe basar en Cs, en lugar del indice de
recompresion, Cr.

El factor 2.3 en la ecuacion 3.27 se obtiene de la relacion entre el logaritmo base 10y el logaritmo
natural.

La relacion A*/k*, generalmente, tiene valores entre 2.5y 7.

Cohesion

La cohesion tiene unidades de esfuerzo. Se puede usar cualquier cohesion efectiva, incluso cero.
El uso de este pardmetro mayor a cero resultard en una region elastica que se localiza parcialmente
en la zona de tension. La parte izquierda de la elipse cruza el eje p’ en un valor —ccotg. Para
mantener el lado derecho de la elipse (el limite) en la zona de presion del espacio de esfuerzos, el
esfuerzo de preconsolidacion isotrdpico, pp, tiene un valor minimo de ccotg. Esto indica que una
cohesion mayor a cero puede resultar en un estado de preconsolidacion, dependiendo de la
magnitud de la cohesion y el estado de esfuerzos inicial. Como resultado, un comportamiento mas
rigido se obtiene al iniciar la carga. No es posible especificar una resistencia no drenada mediante
una cohesidn alta y un angulo de friccién igual a cero. Los parametros de entrada siempre deben

ser en términos de esfuerzos efectivos.
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Angulo de friccion

El &ngulo de friccion interna efectivo representa el incremento de la resistencia al esfuerzo cortante
con el nivel de esfuerzos efectivos. No esta permitido un angulo de friccidn cero. Por otro lado, se
debe tener cuidado al usar angulos de friccion grandes. Plaxis recomienda emplear ¢ 'cs, el angulo
de friccion de estado critico. El estado critico es el estado que se alcanza cuando las deformaciones
son al menos del 10% y esté asociado con flujo turbulento. Las relaciones entre esfuerzo cortante,

esfuerzo normal y relacién de vacios de suelos en el estado critico se indican en la fig. 3.13.

: >
o

(b)

Fig. 3.13. Estado critico del suelo (Atkinson, 1993).

Las figs. 3.13a y 3.13b muestran la linea de estado critico (CSL). Esto indica que en el estado
critico hay una relacion Unica entre el esfuerzo cortante, el esfuerzo normal y la relacion de vacios.
La fig. 3.13c muestra la relacion entre la relacion de vacios y el esfuerzo normal en escala
logaritmica. La linea de estado critico esta dada por:

Tes = Ocs tan g (3.29)

e.s = er — C.logals (3.30)
Los subindices cs indican los esfuerzos y relacidn de vacios en la falla en el estado critico. En la

fig. 3.13 se observa que la linea de compresién normalmente consolidada (NCL) y la linea de
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estado critico (CSL) son paralelas y ambas tienen el mismo gradiente, Cc. EI pardmetro e define
la posicion de la linea de estado critico, de la misma forma que eq define la posicién de la linea de
compresion normalmente consolidada. La ecuacién 3.29 es el criterio de falla de Mohr-Coulomb
con cohesidn igual a cero y ¢, es el &ngulo de friccion de estado critico.

Las lineas de estado critico obtenidas de ensayes triaxiales drenados y no drenados se muestran en
la fig. 3.14. Estas lineas estan dadas por:

Ges = Mpés (3-31)

ves =T — Alogpls (3.32)

Donde, los subindices cs denotan la falla Gltima en los estados criticos. Comparando la ec.3.31 con
laec. 3.29, larelacion de esfuerzos critica, M, es equivalente al angulo de friccidn en estado critico,
¢’cs. Para los parametros M y I” es necesario diferenciar entre estados criticos de compresion y de

extension.

(@) (®)

Fig. 3.14. Linea de estado critico en el ensaye triaxial (Atkinson, 1993).
Las relaciones entre la relacion de esfuerzos critica, M, y el angulo de friccion en estado critico,

@’cs, €stan dadas por:

en compresion: M, = % (3.33)
cs
en extension: M, = Ssindes (3.34)

T 3+singlg
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El angulo de friccion en estado critico es aproximadamente el mismo para el ensaye triaxial en

compresion y el ensaye en extension.

Angulo de dilatancia
Para las arcillas, que son el tipo de material que describe el modelo Soft Soil, la dilatancia puede

despreciarse. Generalmente se usa un angulo de dilatancia de cero grados.

Relacion de Poisson

La relacion de Poisson, v, es la constante elastica pura. Su valor usualmente varia entre 0.1y 0.2.
Para cargar materiales normalmente consolidados, la relacién de Poisson juega un papel menor,
pero se vuelve importante en los problemas de descarga. Por ejemplo, durante la descarga en un
ensaye de consolidacion unidimensional, una relacion de Poisson pequefia resultard en un menor
decremento del esfuerzo lateral comparado con el decremento del esfuerzo vertical. Como
resultado, la relacion entre esfuerzos horizontales y verticales aumentara. Por tanto, la relacion de
Poisson no debe basarse en el valor normalmente consolidado, sino en la relacion entre el
incremento de esfuerzo horizontal y el incremento de esfuerzo vertical durante la descarga y

recarga del ensaye de consolidacion unidimensional:

Vur Aoy
—r = XX para descarga y recarga (3.35)

1-vy, - Aoy
Parametro Ko\©
El parametro Mss se determina automaticamente a partir del coeficiente de empuje de tierras en
reposo para la condicién normalmente consolidada, introducida por el usuario. La relacion exacta

entre Mss y KoNC esta dada por la ec. 3.36:

(1— KY6)? 1=Ky - 2vy,) (% — 1)

= +
NCN2 *
(42650 (1 4 2K~ 20) 5~ (1 = KFO (1 +v,,)

Mg (3.36)

El valor de Mss puede ser aproximado por:

Mgs ~ 3.0 — 2.8K)¢ (3.37)



58

3.5 Modelos de estado critico

3.5.1 Cam Clay Modificado

Como se menciono anteriormente, Drucker et al propusieron en 1957 la introduccién de una
superficie de fluencia limitada por un “cap” (tapa) que se puede expandir y crecer en tamafo
cuando aumenta el nivel de esfuerzos. EI comportamiento del suelo es puramente eléstico sélo en
un lado de la superficie de falla y el cap. Si el esfuerzo aumenta directamente hacia el cap, se
generan deformaciones plasticas y el cap se expande.
En la Universidad de Cambridge, varios autores trataron de mejorar el modelo de Drucker para
describir el comportamiento de arcilla caolinita reconstituida, de la cual habia disponible
informacion de ensayes axisimétricos para especimenes normalmente consolidados vy
preconsolidados. Roscoe y Schofield propusieron en 1963 el modelo que posteriormente seria
conocido como Cam Clay Original. Sin embargo, poco tiempo después, Roscoe y Burland
propusieron otro modelo también basado en la teoria del estado critico que adoptd el nombre de
Cam Clay Modificado. Este ultimo es el mas usado de los modelos Cam Clay y, por esta razén, se
expondra con mayor detalle.
Formulacién del modelo Cam Clay Modificado
En un espacio de esfuerzos, se define una funcion de fluencia f, de tal forma que el comportamiento
del suelo es elastico si f < 0. La superficie descrita por f, Ilamada también lugar de fluencia (yield
locus) se formula en funcion del tensor de esfuerzos y valores escalares que son parametros de
endurecimientos. Estos parametros se relacionan con el tamafio de la superficie de fluencia en el
espacio.
Dentro de la superficie de fluencia el comportamiento esta definido por la siguiente funcion:
v=v,—klnp' (3.38)
Donde v es el volumen especifico, que expresado en términos de la relacién de vacioses: v =1 +
e; vi1 es el valor de referencia para un volumen especifico; x es la pendiente de la linea de
recompresion en el plano v-In p’; y p’ es el esfuerzo efectivo promedio.
El cambio en la relacion de vacios y las deformaciones volumétricas se correlacionan mediante:

de dv
- _ - _ 3.39
dey 1+e v (3.39)
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Fig. 3.15. a) Curva de fluencia eliptica para el modelo Cam Clay modificado en el plano p -g; b), ¢) rama
normalmente consolidada (iso-ncl) y rama de descarga-recarga (url) en el plano de compresion, en plano
p’ vy Inp’-v (Muir Wood, 1990).

Durante la etapa de consolidacion isotrdpica, los cambios volumétricos son diferentes durante la

carga que durante la descarga y recarga. En el caso de carga se tiene que:

e—e;=Alnt (3.40)
Pc
Mientras que durante la descarga/recarga el cambio volumétrico queda regido por:
e—ey= Klnﬁ (3.41)
Pc

En la etapa de descarga/recarga se considera un comportamiento elastico, mientras que el
comportamiento en la rama virgen (normalmente consolidada) se supone como elasto-plastico. En
la fig. 3.15c se puede observar la interpretacion geométrica de los parametros « y A como las
pendientes de las ramas de carga y descarga/recarga en el plano In p’ —v.

Durante la etapa de falla las deformaciones volumétricas dependen del estado del material. Hay

una contraccion inicial elastica, seguida de un comportamiento elastoplastico. En suelos
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normalmente consolidados o con poca preconsolidacion (OCR 1-4), se observa una contraccion
volumeétrica, mientras que en suelos preconsolidados hay una expansion volumétrica. Este efecto
se debe a la dilatancia.

A Av

&1

Fig. 3.16. Deformacidn axial vs cambio de volumen (Solowski, 2018a).

Si se hace una prueba no drenada, el cambio en las presiones de poro también es diferente. Al
inicio hay un cambio eldstico inicial de la presion de poro, seguido de un cambio elastopléstico.
Los suelos normalmente consolidados, o con poca preconsolidacion (OCR 1-4) presentan cambios
positivos de la presion de poro; sin embargo, suelos preconsolidados con OCR>4, se observan
cambios negativos en la presion de poro.

Los valores finales de la relacion de vacios, a volumen constante, muestran una Gnica linea paralela
a la rama normalmente consolidada (virgen), que se conoce como linea del estado critico y esta

definida como:

v=C—=2Alnp’ (3.42)

In p’

Fig. 3.17. Rama normalmente consolidada y linea del estado critico en el plano In p’-v (Solowski, 2018a).
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Si se analiza el comportamiento durante la falla drenado, se observa una relacion lineal entre q y
p’en los estados criticos:

q=Mp’ (3.43)
La constante M es la tangente de la linea de estado critico y determina la dependencia del esfuerzo
desviador altimo respecto al esfuerzo efectivo medio, p’. Por tanto, M puede considerarse como
una constante de friccion. Ademas, M determina la forma de la superficie de fluencia (altura de la
elipse) e influencia el coeficiente de presion de tierras KoN© en un estado de esfuerzos normalmente

consolidado.
qll

-.'.r‘
‘.‘..
M _.4“
o""
!-"' ;

.-‘..

pl'
Fig. 3.18. Constante M en el plano p-q (Solowski, 2018a).

Las ecuaciones anteriores definen una superficie de estado critico en el espacio p’, g, v. La forma
de la funcion de fluencia en el plano p -q es una elipse, simétrica con respecto al eje p . La ecuacion

de la funcion de fluencia es:
f=q*-M*p'(p'y,—p") (3.44)

q

M- pendiente de la linea
del estado critico (CSL)

-
-
'

Po/2 Do P

Fig. 3.19. Superficie de fluencia y constante M en el plano p -q (Solowski, 2018a).
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El modelo CCM mantiene la misma de la superficie de fluencia, pero puede cambiar su tamario.
Los cambios en la superficie de fluencia s6lo dependen de la deformacion volumétrica (se trata de
un modelo con endurecimiento volumétrico). El tamafio inicial de la superficie de fluencia depende

de la historia previa de carga y descarga del suelo.

El modelo Cam Clay Modificado se basa en los siguientes parametros:
A indice de compresion

K Indice de expansion

M Tangente de la linea de estado critico

vyr  Relacion de Poisson

e Relacion de vacios

Indices de compresion y expansion

Estos parametros se pueden obtener de un ensayo de compresion isotropica que incluya descarga
isotropica. Al graficar el logaritmo natural del esfuerzo medio como funcion de la relacion de
vacios para arcillas, resultan aproximadamente dos lineas rectas. La pendiente de la linea de carga
primaria da el indice de compresion y la pendiente de la linea de descarga da el indice de expansion.
Alternativamente, estos parametros se pueden obtener de un ensaye de consolidacion

unidimensional.

Tangente de la linea del estado critico (M)

Para obtener correctamente la resistencia al esfuerzo cortante, el parametro M debe basarse en el
angulo de friccion. La linea de estado critico es comparable con la linea de falla Drucker-Prager,
y representa un cono (circular) en el espacio de esfuerzos principales. Por tanto, el valor de M
puede obtenerse de ¢ de forma similar que la constante o de Drucker-Prager se obtiene de ¢.
Ademas, para determinar la resistencia al esfuerzo cortante, el parametro M tiene una influencia
importante en el valor del coeficiente de presion de tierras, Ko"®, en un estado normalmente
consolidado. En general, cuando M se escoja para que el modelo prediga correctamente la

resistencia al corte, el valor de KoN© debe ser muy alto.

Relacion de Poisson
La relacion de Poisson vy €S un parametro elastico real y no una constante pseudo-eléstica como

se usa en el modelo Mohr-Coulomb. Su valor usualmente se encuentra en el rango entre 0.1y 0.2.
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3.5.2 Cam Clay Original (CCO)

El modelo Cam Clay ha sido empleado para la descripcion del comportamiento de suelos en
ensayes triaxiales. Los modelos que ilustran la interconexiéon entre las relaciones de esfuerzos y la
dilatacion pueden describir condiciones de deformacion plana. Posteriormente se pueden realizar
analogias para determinar la regla de flujo para condiciones triaxiales.
El modelo Cam Clay Original es el antecedente del modelo Cam Clay Modificado. Schofield (1993)
indicé que la formulacion de CCO se deriva de la suposicién de que cualquier agregado de
particulas trabadas entre si disipan trabajo, de acuerdo con los analisis que realizo Taylor sobre el
comportamiento de arenas en estado seco ensayadas en corte directo. Otra suposicion es que los
suelos en estados con méas humedad que la critica, se comportaran como un continuo plastico dictil
y se va a satisfacer una regla de flujo asociado. La ecuacion de Cam Clay explica el
comportamiento del suelo blando sin realizar suposiciones acerca de los enlaces quimicos entre
las particulas de arcilla. Es un modelo mecanico para analizar el comportamiento de suelos finos
saturados.
La dilatancia en suelos debida a la trabazon entre las particulas se puede ver en una muestra de
suelo ensayada en corte directo a la cual se aplica una fuerza normal P y una fuerza cortante Q.
Los desplazamientos en las direcciones x y y se miden en los extremos del aparato. El trabajo
realizado por las cargas P y Q sobre la muestra de suelo durante los incrementos de desplazamiento
ox Y oy es:

SWr = Péy + Qdx (3.45)
El término Qd&x representa el trabajo realizado durante el corte en la muestra, mientras que el
término P&y representa el trabajo que se realiza porque la muestra de suelo estd cambiando de
volumen cuando se esta ensayando. Para una arena densa, que dilata cuando ocurre la falla, dy<0
y la carga normal P se levanta cuando ocurre la falla. El suelo se expande debido a la trabazon
entre las particulas: s6lo puede ocurrir deformacién si algunas particulas se pueden subir sobre
otras. Debido a esta trabazon (interlocking), no todo el trabajo por cortante Qéx es absorbido por
el suelo; algo de trabajo se requiere para levantar la fuerza normal y vencer la trabazon de las
particulas de suelo. El resto, el trabajo neto de entrada, §W; va dentro de la muestra. Algo se puede
almacenar en deformaciones elasticas de las particulas de suelo, pero la mayoria se disipa en

resistencia por friccion entre los granos cuando ruedan y se deslizan unos sobre otros.
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De acuerdo con Taylor (1948), se puede obtener una ecuacion esfuerzo-dilatancia si se considera
que todo el trabajo neto que entra se disipa en friccion (no se almacena energia en las
deformaciones elasticas) y también se supone que esta disipacion friccional esta controlada por la
fuerza normal P y una constante de friccion p, de tal forma que

Wy = uPéx (3.46)
Igualando las ecs. 3.35y 3.36, y despejando L, queda:

Q oy
= =4 = 3.47
# P+6x (3:47)

Esta ecuacion es especifica para el aparato de corte directo, pero se puede usar para deducir la
ecuacion esfuerzo-dilatancia apropiada para las condiciones axisimétricas del ensaye triaxial.
Las analogias entre ambas pruebas son:
Fuerza normal P y esfuerzo efectivo medio, p’,
Fuerza cortante Q y esfuerzo desviador q,
Deformacion por cortante ox y deformacion triaxial por corte &q, y
Deformacion volumétrica oy y deformacion volumétrica ep.
El trabajo total que entra por unidad de volumen a una muestra en ensaye triaxial sometida a
esfuerzos p’y q mientras experimenta las deformaciones ¢p y &q €S:

SW =p'be, + ql¢, (3.48)
Pero de este trabajo de entrada, una parte se almacena en deformaciones elasticas del suelo. La
energia disponible para disipacion es:

8E = p'8¢eh + qbel (3.49)
De acuerdo con el analisis de Taylor (1948), de las pruebas de corte directo se puede considerar

que esta energia se disipa por completo en friccion de acuerdo con la expresion:

8E = Mp'8e]] (3.50)
Entonces, la combinacion de las dos ecuaciones anteriores se puede acomodar de la forma:
p'8e, +qde] = Mp' el (3.51)
0 bien,
%+%§=M (3.52)

El parametro M es apropiado porque en el estado critico 655/635 =0yq/p'=n= M. Esta

expresion se puede interpretar como que la friccion mas dilatancia son igual a una constante. La
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expresion anterior se puede graficar como una relacion esfuerzo-dilatancia en un plano -4, donde
f = tan™! 655’/655. La curva 2 es la correspondiente a CCO. La forma del potencial pléstico en
el plano p’-q se puede obtener mediante la integracion, debido a que la direccién del vector de
incrementos de deformacidn, controlado por la relacion 555’/55,’,’ es, por definicién, la misma que

la direccion de la normal al potencial plastico. La ecuacion que se debe integrar es:

— — =M (3.53)

Y la ecuacion del potencial plastico es:

T _pPo (3.54)

M p'
Donde p’ , indica el tamafio de una curva de potencial plastico en particular y es el valor de p’ para
n=0. Esta curva se grafica en la fig. 3.20 si se supone que un suelo cuyo flujo plastico esta
gobernado por la ecuacion 3.52, obedece al principio de normalidad; entonces, la superficie de
flujo del suelo también tiene la misma forma que la dada por la ec. 3.54. Si estas superficies de
fluencia e idénticos potenciales de plastico se colocan en el marco de los modelos elastoplasticos

con endurecimiento volumétrico, entonces se puede recrear el modelo CCO.

V= V+ Kinp'
Vo, = Ve Rinp'

Vi

Inp’

PL i P

(iii)

Fig. 3.20. Lugar de fluencia y trayectoria de esfuerzos, modelo CCO (Schofield, 1993).
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Limitaciones:
Para uso practico en modelaciones numéricas, el punto del potencial plastico de CCO se debe

redondear y la discontinuidad se debe eliminar.

3.6 Modelos con doble endurecimiento

3.6.1 Hardening Soil Model (HSM)

Es un modelo basado en la teoria clasica de plasticidad. Fue propuesto por Schanz et al. (1999) y
esta incluido dentro de los modelos constitutivos de suelos de Plaxis. En el modelo, las
deformaciones totales se calculan usando una rigidez dependiente del esfuerzo, diferente para las
cargas en la rama virgen y en descarga/recarga. Las deformaciones plasticas se calculan con la
introduccidn de un criterio de falla multi-superficie. Se supone el endurecimiento como isotrépico
y dependiente del cortante plastico y las deformaciones volumétricas. Para el endurecimiento por
friccion se considera una regla de flujo no asociada, mientras que para el endurecimiento del cap
se supone una regla de flujo asociada.

El modelo HSM parte de la ideal del modelo hiperbélico de Duncan Chan, en el que se considera
una relacion elastica no lineal entre esfuerzo y deformacion. Sin embargo, lo supera porque usa la
teoria de la plasticidad en lugar de la teoria de la elasticidad; incluye la dilatancia del suelo e
introduce un cap de fluencia.

En contraste con un modelo elastico perfectamente plastico, la superficie de fluencia del HS no
esta fija en el espacio de esfuerzos principales, sino se puede expandir debido a las deformaciones
plasticas. Se pueden distinguir dos tipos de endurecimiento: endurecimiento por cortante y
endurecimiento por compresion. El endurecimiento por cortante se usa para modelar
deformaciones irreversibles debido a la carga desviadora primaria. El endurecimiento por
compresion se usa para modelar deformaciones plasticas debido a la compresion primaria en la
carga en una prueba de odometro y en carga isotropica. EI modelo se formulé para condiciones de
carga triaxial con o', = a'5 y @', es el esfuerzo principal mayor a compresion.

Una idea bésica del HSM es la relacion hiperbdlica entre la deformacion vertical ¢1, y el esfuerzo
desviador, g, en la carga triaxial primaria. Cuando la muestra de suelo se somete a la carga

desviadora primaria, el suelo muestra una disminucion de la rigidez y simultaneamente se
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desarrollan deformaciones plésticas. En el caso especial de un ensaye triaxial drenado, la relacién
observada entre la deformacion axial y el esfuerzo desviador se puede aproximar por una hipérbola.
Los ensayes triaxiales drenados dan curvas que pueden describirse por:

qa (oy — 03)

& = araq < 3.55
! 2E50 qq — (01 — 03) P 1= ( )
El esfuerzo desviador ultimo, g y la cantidad g, se definen como:
6 sin ¢
R S (p + ccot ) (3.56)
qr
qq = R_f (3.57)

La relacion para qf se deriva del criterio de falla de Mohr-Coulomb, que involucra los parametros
de resistencia c y ¢. Cuando g=qy, se satisface el criterio de fallay ocurre la fluencia perfectamente
plastica. La relacion entre gr y ga Se da por la relacion de falla Ry, que debe ser menor que 1. R¢
=0.9 es el valor recomendado por los desarrolladores del modelo. La relacion hiperbolica se
observa en la fig. 3.21.

Asintota

o +--mmfpmmmmmfm oo

qf E, 1 ==

> £

Fig. 3.21. Relacién hiperbolica esfuerzo-deformacion en carga primaria para un ensaye triaxial drenado.
(Plaxis, 2015).

La relacion esfuerzo-deformacion para la carga primaria es altamente no lineal. EI pardmetro Eso
es el mddulo de rigidez dependiente del esfuerzo de confinamiento para la carga primaria. Eso se
usa en lugar del modulo inicial E; para pequefias deformaciones que, como moédulo tangente, es

mas dificil de determinar experimentalmente. EI mddulo Eso esta dado por la ecuacion:
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_ _ref [ 03 Fccote )m
Bso = £ (aref + ccot¢p (3:58)

Eggf es un modulo de rigidez de referencia que corresponde a un esfuerzo de referencia p™¢/. La
rigidez (instantanea) real depende del esfuerzo principal menor, ¢ 3, que es el esfuerzo efectivo de
confinamiento en un ensaye triaxial. La cantidad de dependencia del esfuerzo se indica con el

exponente m. Para simular una dependencia logaritmica del esfuerzo, como en el caso de arcillas

blandas, el exponente debe ser igual a 1.0. El valor de E1¢’ se determina de la curva esfuerzo-

deformacion de una prueba triaxial para la movilizacion del 50% de la méaxima resistencia al corte,

qr.

Rigidez para la descarga/recarga
Para las trayectorias de esfuerzo en descarga y recarga, se usa un médulo de rigidez dependiente

del esfuerzo definido como:

ref( o3 + ccotg )m (3.50)

Bur = Eur pef + ccotp
Donde Eﬂﬁf es un modulo de rigidez de referencia de descarga/recarga que corresponde a un

esfuerzo de referencia p™®/. De esta manera, la trayectoria de descarga/recarga se modela como

un material puramente elastico no lineal.
1
—Eur
2(1+vy,) (3.60)
p"®/ =100 kPa

Gur =

Las componentes elasticas de deformacién ¢® se calculan usando las ecs. 3.59 y 3.60; ademas de
un valor constante para la relacion de Poisson wyr. Para trayectorias de esfuerzo en ensayes
triaxiales, con o, = g3 = constante, el mddulo elastico E,, permanece constante y las

deformaciones elasticas estan dadas por las ecuaciones:

& = Ei
“ (3.61)
e e q
& =& = vurE_
ur

Hay una restriccion para las deformaciones que se desarrollan al aplicar la carga desviadora.
Mientras las deformaciones que se desarrollan durante la primera etapa de la prueba no se

consideran para la primera etapa de compresion isotropica (con consolidacion), el HSM predice
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cambios de volumen completamente elasticos de acuerdo con la ley de Hooke, pero estas

deformaciones no estan incluidas en la ecuacion 3.61.

Superficie de fluencia, condicién de falla, ley de endurecimiento
Para el caso triaxial, las dos funciones de fluencia fi2 y fi3 se definen de acuerdo con las ec. 3.62 y
3.63. Aqui la medida de la deformacion plastica por cortante yP se usa como un parametro

relevante para el endurecimiento friccional:

da (01-03) 2(0y-07) P
_ 1a _ — 3.62
f12 ESO qa — (0-1—0'2) Eur v ( )
qa (01-03) 2(01—03) p
_ ta _ — (3.63)
fis Eso qq — (01-03) Eur y
yp = gf - gg — g?z)) = Zef - sfj' =~ Zé‘f (3-64)

En realidad, las deformaciones volumétricas plésticas £ no seran exactamente cero, pero, para
suelos duros, los cambios volumétricos plasticos tienden a ser pequefios en comparacion con la
deformacion axial; por tanto, la aproximacion anterior sera lo suficientemente apropiada.

Para un valor dado del pardmetro de endurecimiento, y?, la condicién de fluencia f12= f13=0 puede
verse en el plano p’-q como un lugar de fluencia. Al graficar los lugares de fluencia se usan las
ecuaciones 3.62 y 3.63 y las correspondientes a Eso y Eyr. Debido a las expresiones anteriores, la
forma del lugar de fluencia depende del exponente m. Para m=1.0 se obtienen lineas rectas, pero
un lugar de fluencia ligeramente curveado corresponde a valores menores del exponente. Para

cargas mayores, las superficies de falla se aproximan a la condicion de falla lineal.

Regla de flujo, funciones de potencial plastico
Después de definir la deformacién plastica por cortante, y?, se determinard la deformacion
volumétrica plastica ?. Como para todos los modelos de plasticidad, el HSM involucra una
relacion entre velocidades de deformacion plastica, es decir, una relacion entre €0 y y?. Esta regla
de flujo tiene la forma lineal:

&P = siny,,yP (3.65)
La definicion del angulo de dilatancia movilizado para este modelo es:

sin ¢, — sin ¢y,
1 — sin¢,, sin ¢,

siny,, = (3.66)
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Donde ¢, es el angulo de friccion en el estado critico, que es una constante del material
independiente de la densidad y ¢,,, es el angulo de friccion movilizado:

sin ¢, — sin ¢,
1 — sin ¢,,, sin ¢,

siny,, = (3.67)

01— 03
01 + 031 —2ccot¢

sin ¢, = (3.68)

Las ecuaciones anteriores corresponden a la teoria de esfuerzo-dilatancia. La propiedad esencial
de esta teoria es que el material se contrae para bajas relaciones de esfuerzo a,, < a.,, mientras
que ocurre dilatancia para altas relaciones de esfuerzo o,, < a.,,. En la falla, cuando el angulo de
friccion movilizado es igual al &ngulo de falla ¢, se encuentra que:

sin¢ —siny
1—sin¢siny

siny., = (3.69)

Por tanto, el &ngulo de estado critico se puede calcular de los angulos de falla ¢ y . La definicion
de la regla de flujo es equivalente a la definicion de las funciones de potencial plastico gi2 y gi3 de
acuerdo con:
912 = (01— 03)/2 — (01 + 02) /2 - sinhyy, (3.70)
913 = (04— 03)/2 — (0, + 03)/2 - siny,, (3.71)

Superficie de fluencia cap

Las superficies de fluencia por corte no explican la deformacion volumeétrica plastica que se mide
en compresion isotropica. Por tanto, se debe introducir un segundo tipo de superficie de fluencia
para cerrar la region eléstica en la direccion del eje p. Sin ese cap no es posible formular el modelo
con valores de entrada independientes de Eso y Eced. EI modulo triaxial controla la superficie de

fluencia por esfuerzo cortante y el moédulo edométrico controla la superficie de fluencia cap.
De hecho, E;gf controla la magnitud de las deformaciones plasticas asociadas con la superficie

de fluencia por esfuerzo cortante. De forma similar, Eg;’c’;

deformaciones plasticas que se originan del cap. En este modelo se considera la definicion de la

controla la magnitud de las

superficie de fluencia cap a = c cot ¢:

qZ

=1+ @ +a)? = (e + a)? (3.72)

fe



71

Donde M es un parametro auxiliar del modelo que se relaciona con KoN¢. Considerando p = a; +

o, +03Y:
g =o,+(a@—1)0, —ao; (3.73)
Y:
3+sing
=g sing (3.74)

g es la medicion del esfuerzo desviador. En el caso de compresion triaxial, g = o; — o3, mientras
que para extension triaxial es g = a(o; — 03). Para la fluencia en la superficie del cap, se usa una
regla de flujo asociado con la definicidn del potencial plastico gc:

e = fe (3.75)
La magnitud del cap se determina por el esfuerzo de preconsolidacion isotrépico pc. Para el caso
de compresion isotropica, la evolucion de pc se relaciona con la velocidad de deformacion

volumétrica plastica:
g =—-—==p (3.76)

Aqui H es el mddulo de endurecimiento, de acuerdo con la ec. 3.67 que expresa la relacion entre
el modulo elastico de expansion Ks y el modulo de compresion elastoplastico K. para compresion
isotropica:

K.
B Ks - Kc

H K, (3.77)

De esta definicion se observa la dependencia del esfuerzo de H; para el caso de compresion

isotrdpica, se tiene =0y p = p.:

.0 ,
pe = HEL = HA, a‘i ~ = 2HA.p (3.78)
El multiplicador plastico A, referido al cap, se determina como:
. _Ofc . 0fc .
fe = 35 ¢ + . Pc=0 (3.79)

H ( P +a )m Pe (3.80)

A =
¢ 2(p+a)\o" +a) o +a
Usando las ec. 3.79 y 3.80, se encuentra la siguiente relacion de endurecimiento que relaciona pc

con la deformacion volumétrica en el cap &;:
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& = — (3.81)

0,

Fig. 3.22. Representacion de la curva total de fluencia del HSM en el espacio de esfuerzos principales
para suelo sin cohesion (Plaxis, 2015).

La deformacion volumétrica limite es la deformacion volumétrica plastica en compresion
isotropica. Ademas de las constantes m y o™ hay otra constante del modelo, H. Ambas H y M son

parametros del cap, pero no son directamente parametros de entrada. En su lugar hay relaciones a

partir de Ko\© 'y E™® de tal forma que estos dos Ultimos son los parametros que determinan la

oed’

magnitud de M y H. La forma del cap de fluencia es una elipse en el plano p — . Esta elipse tiene
una longitud p. + aenelejepy M(p. + a) enel eje §.

Por tanto, pc determina la magnitud de la elipse y M su relacion de aspecto. Valores grandes de M
conducen a caps escarpados bajo la linea de Mohr-Coulomb, mientras que valores bajos de M
definen caps que son méas puntiagudos alrededor del eje p.

La fig. 3.22 describe las superficies de fluencia en el espacio de esfuerzos principales. Ambos, el
lugar de fluencia por cortante y el cap tienen una forma hexagonal, clasica del criterio de falla de
Mohr-Coulomb. De hecho, el luchar de fluencia por cortante se puede expandir para alcanzar la
superficie de falla ultima de Mohr-Coulomb la superficie de fluencia cap se expande como una

funcion del esfuerzo de preconsolidacion.

Parametros del modelo Hardening Soil HSM
Algunos parametros coinciden con los del modelo Mohr-Coulomb, como son los parametros de
falla ¢, c y w en términos de esfuerzos efectivos. Los pardmetros basicos para determinar la rigidez

del suelo son:

E;gf rigidez secante en ensaye triaxial drenado,
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E'¢/  rigidez tangente para carga primaria en odoémetro,
m exponente para la dependencia de la rigidez del nivel de esfuerzos
Los parametros avanzados son:

EL¢  rigidez para descarga/recarga,

vy  relacion de Poisson para descarga/recarga,

p"¢/  esfuerzo de referencia para las rigideces,

K¢ valor Ko para condicion normalmente consolidada y

Rf relacion de falla g¢/q,.

El modelo Hardening Soil permite usar una curva esfuerzo-deformacion hiperbolico, con
dependencia del nivel de esfuerzos. En los suelos, los diferentes médulos de rigidez dependen del

nivel de esfuerzos. Con el modelo HSM se define un modulo de rigidez E;gf para un esfuerzo

principal menor de referencia o; = 6™/, El modulo Eso no se usa como concepto de elasticidad.
Por tanto, no hay una conversion de Esg a Gso. A diferencia de los modelos basados en elasticidad,
el HSM no involucra una relacion fija entre la rigidez triaxial drenada Eso y la rigidez del odémetro
Eoed. En su lugar, estas rigideces deben ser independientes. Para definir la rigidez edomeétrica, se

usa:

(3.82)

oed

o, + ccot¢p )m

E — Eref(
oed o + ccotgp

e

Donde Eqeq es el modulo de rigidez tangente para la carga primaria. Por tanto, E, 7 es una rigidez
tangente en el esfuerzo vertical de o; = o7/

Valores realistas de v,,- son alrededor de 0.2. En contraste con el modelo Mohr-Coulomb, K{'¢ no
es una funcion de la relacion de Poisson, sino un parametro de entrada. Como alternativa, se puede
usar la correlacion de Jaky: KY€ = 1 — sin ¢». Sin embargo, el modelo no admite cualquier valor
de K}'¢. Dependiendo de otros parametros, como Eso, Eoed., Eur Y vur, hay un valor limite minimo
de KJ'C.
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4. ENSAYES DE LABORATORIO PARA LA
OBTENCION DE PARAMETROS EMPLEADOS
EN MODELOS CONSTITUTIVOS

Como se menciond anteriormente, para hacer una modelacion adecuada es necesario contar con el
modelo constitutivo de suelo apropiado. Se debe elegir al modelo constitutivo que permita analizar
los aspectos de mayor interés para un problema, pues ninguno de ellos reproduce todos los aspectos
del comportamiento real del suelo. A su vez, para emplear un modelo particular en un analisis, es
necesario contar con los ensayes de laboratorio y/o de campo para obtener los parametros
requeridos. Otro factor que determina la eleccion del modelo constitutivo del suelo es la
disponibilidad de sus parametros. Esta restriccion limita el uso de modelo avanzados, porque sus
parametros, en general, no pueden ser determinados por ensayes convencionales.

Los ensayes de laboratorio permiten determinar parametros del suelo en condiciones controladas
y medir la respuesta del suelo a cambios de esfuerzos, deformaciones y/o presiones de poro; la
principal dificultad es la obtencion de muestras inalteradas. Se deben simular las condiciones en
campo de: esfuerzos iniciales, cambios en los esfuerzos, secuencia y velocidad de aplicacion de

esfuerzos y las condiciones de drenaje.

4.1 Consolidacion unidimensional

El ensaye de consolidacion unidimensional se realiza en un equipo llamado odémetro o
consolidémetro, del cual existen dos tipos. En la fig. 4.1 se muestra el de anillo fijo, que fue el
primero que se desarroll6; mientras que, en la fig. 4.2 se muestra el de anillo flotante, en el cual es
menos probable que se desarrolle friccion y que se encaje la piedra porosa en el anillo. Hasta hace
algun tiempo se recomendaba colocar una camisa de hule para impedir la evaporacién excesiva de
la muestra de suelo; esta practica tiende a usarse menos. La muestra de suelo se confina en un
anillo circular metélico, cuyas dimensiones usuales son 80 mm de diametro y 20 mm de altura;
ademas, se colocan piedras porosas en la parte superior e inferior para permitir el drenaje en la
direccién vertical. El anillo restringe la deformacion lateral y s6lo se permite la deformacion

vertical. La aplicacién de la carga vertical a la muestra se realiza mediante incrementos, después
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de la aplicacion de cada incremento de esfuerzo se permite el tiempo suficiente para que se disipe
completamente el exceso de presion de poro generado.

]

T

Barra de carga

TNO sello _ Funda de caucho 7
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Piedra porosa \
;:»:@u\e;r\ax L

Q';'\\4V’ Diam

NN

Piedra porosa

Fig. 4.1. Aparato de consolidacion unidimensional de anillo fijo (Taylor, 1948).

i
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Tapa superior confinamiento

Piedras porosas Muestra

Fig. 4.2. Representacion esquematica del odometro de anillo flotante (Potts, 2001).

Los resultados del ensaye de odometro en arcillas usualmente se presentan en una grafica relacion
de vacios-logaritmo de esfuerzo efectivo vertical (e-logoy’), llamada curva de compresibilidad,;

ésta se muestra en la fig. 4.4. Como se permite la disipacion del exceso de presion de poro en esta
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etapa ov’=ov, al incrementar el esfuerzo vertical efectivo el volumen de la muestra se reduce.
Ademas de esta informacion, también se obtienen curvas deformacion-tiempo por cada incremento
de carga, como la mostrada en la fig. 4.3.
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Fig. 4.3. Curva deformacidn-tiempo para un incremento de esfuerzo.

La curva de compresibilidad consta de varias ramas (fig. 4.4). La primera rama, a-b, es la de
recarga, que va desde un esfuerzo vertical muy pequefio hasta el punto b, que indica el esfuerzo de
preconsolidacion. El indice de recarga se calcula como:
C. = A—e
" Ay(loga'y)

La segunda rama, que va del punto b a c, es la rama virgen. A su pendiente, que en el plano e-

(4.1)

logoy” se considera recta, se le conoce como indice de compresion y se calcula como:
Ae

- Aj(loga’y)

Para evaluar el potencial de expansion de un suelo, la muestra se puede descargar axialmente lo

Ce (4.2)

gue incrementa la relacion de vacios, e. Esta rama, que une los puntos c y e, es la de expansion, se

considera recta con pendiente Cs y se denomina indice de expansion.
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Ae

o= .
S = 2¢(loga'y) (4.3)

Rama normalmente
consolidada

b

Cs

Rama de

i expansion

% d
(T, ) logo,’

Fig. 4.4. Curva de compresibilidad e-loga.’ (Potts, 2001).
Si los dos ejes de la curva de compresibilidad se presentan en escalas aritméticas, se puede obtener
el coeficiente de compresibilidad, av, que es la relacion entre el cambio de la relacion de vacios y
el cambio de esfuerzos a los que estad sometido la muestra de suelo:
Ae
T A0")

El esfuerzo de preconsolidacion, ¢, se asocia con el esfuerzo vertical efectivo maximo al que ha

ay (4.4)

estado sometido el suelo en el campo a la profundidad de la muestra. Por tanto, la relacion de
preconsolidacion original de la muestra, OCR, puede calcularse al dividir ¢y entre el esfuerzo
vertical efectivo de campo a la profundidad de la muestra. Para obtener o, se puede seguir el
procedimiento de Casagrande (fig. 4.5) el cual consiste en:

1. Escoger un punto de maxima curvatura (T).
Trazar una linea horizontal a partir del punto anterior (T-h).
Trazar una linea tangente a partir de este punto (T-t).
Trazar la bisectriz del angulo formado por las lineas anteriores (T-c).

Prolongar la linea de la rama de compresion (linea I).

o o~ w D

El esfuerzo de preconsolidacion se localiza en la interseccion de las lineas obtenidas del

inciso 4 y el inciso 5.
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logso o’

Fig. 4.5. Determinacion del esfuerzo de preconsolidacion (Casagrande, 1939).

Para usar los datos del ensaye de odometro en un espacio general de esfuerzos, es necesario
expresar los indices de compresidn y expansion en términos de invariantes y se presenta la curva
de compresibilidad en un plano volumen especifico - logaritmo natural del esfuerzo efectivo
promedio (v-Inp”) como se muestra en la fig. 4.6. El volumen especifico se puede calcular como

v=1+e. La pendiente de la rama de compresion se expresa como /1y se calcula como:

1= Av
~ A(lnp)

La pendiente de la rama de expansion, x, en el mismo diagrama se calcula de forma similar. Estos

(4.5)

parametros, A y x, son esenciales en modelos de estado critico, como el Cam Clay Modificado.

\\Rama normalmente
consolidada

1 4

Rama de
expansién

Inp'’
Fig. 4.6. Curva de compresibilidad v-Inp '(Potts, 2001).
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Es dificil estimar el valor de Ko, pues no se mide en el ensaye convencional de odometro. Cuando
el suelo se encuentra en la rama normalmente consolidada se considera que Ko = Ko"® = (1-sen¢g’)
donde ¢’ es el angulo de friccion interna del suelo. Si se conoce este valor, entonces se pueden
estimar K’y p’. Como KoN¢ es aproximadamente constante en la rama virgen, entonces esta linea
es recta tanto en el espacio e-loga,” como en el espacio v-Inp’; por tanto, Cc=2.3\. Sin embargo,
en la rama de expansion Kq no es constante, sino que incrementa conforme se descarga la muestra.
Como se expone, la determinacion de « a partir de un ensaye de odometro es dificil y lo mas
apropiado es realizar un ensaye triaxial para determinar estos parametros.

Algunos modelos constitutivos avanzados consideran los datos de consolidacion en un espacio
Inv-Inp” y suponen que las ramas normalmente consolidadas y de expansion son rectas en este
espacio.

Los resultados del ensaye de odometro también se pueden usar para estimar los coeficientes de
permeabilidad en la direccion vertical, ky. Si después de cada incremento de carga se monitorea la
altura de la muestra con el tiempo, esta informacién se puede combinar con la teoria de

consolidacion unidimensional para estimar k.

Posibles fuentes de error

a) Alteracion de la muestra
La alteracion hace un suelo mas compresible. Ademas, a cierto esfuerzo, la relacion de vacios es
mayor en una muestra de suelo inalterado que en una muestra de suelo alterado. En la fig. 4.7 se
muestran las curvas de compresibilidad para una muestra de suelo inalterado y otra para el mismo
suelo remoldeado. Las muestras de suelo que tengan alteracion moderada tendran una curva de

compresibilidad entre las correspondientes a la muestra inalterada y a la de suelo remoldeado.

b) Debidos al equipo (Paniagua, 1989)
-Friccion entre la muestra de suelo y el anillo. Para evitarla se aplica una capa delgada
de grasa de silicon en el interior del anillo antes del labrado.
-Rozamiento de las piedras porosas con el anillo.
-Permeabilidad insuficiente de las piedras porosas.
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Espécimen inalterado

Relacién
de vacios

Espécimen remoldeado

Esfuerzo (escala logaritmica)

Fig. 4.7. Curva de compresibilidad de muestras inalteradas y del mismo suelo remoldeado (Hirschfeld,
1963).

c) Debidos al procedimiento (Paniagua, 1989)
-Que la muestra de suelo no llene completamente el anillo.
-Que el espécimen de suelo pierda humedad durante el labrado.
-Variaciones apreciables de temperatura durante el ensaye. Esta variable afecta la
viscosidad del agua y las lecturas de deformacion.
-Proporcidn entre los incrementos de carga y el esfuerzo acumulado.
-Velocidad de aplicacion de los incrementos de carga (tiempo que se mantiene el
incremento de carga)

-Impactos al aplicar los incrementos de carga.

4.2 Ensaye triaxial

Los componentes principales de un aparato triaxial son: la base, que forma el pedestal donde se
coloca la muestra de suelo e incorpora varias conexiones; un cilindro removible; una tapa en la
parte superior, que asegura la muestra y permite que se aplique la presion confinante; y el vastago
de carga para la aplicacion del esfuerzo desviador a la muestra. Las dimensiones del aparato

convencional permiten ensayar muestras de suelo cilindricas de aproximadamente 36 mm de
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didmetro y 100 mm de altura. El esquema de este aparato se muestra en la fig. 4.8. En general, la
proporcion entre la altura y el diametro de la probeta se recomienda que sea entre 1.5y 2.5 (Bishop,
1962). La muestra se envuelve en una membrana impermeable, cilindrica, de latex que se sella por
arriba en la tapa de la muestra y por abajo en la base. EIl grosor de la membrana depende del
material que se va a ensayar; sin embargo, debe ser lo mas delgada posible. La membrana es la
interfaz de aplicacion de la presion confinante y separa las presiones de poro generadas al interior
de la muestra de la presion radial aplicada al exterior de ésta. Las principales ventajas de los
ensayes con camara triaxial son: control de las condiciones de carga y de drenaje y posibilidad de
medir tanto cambios volumétricos como la presion de poro u. El ensaye triaxial se ha usado en
investigaciones basicas para medir la resistencia al esfuerzo cortante y la influencia de la
trayectoria de esfuerzos en la respuesta del suelo.

El error en los parametros de resistencia es menor al 10% si el tipo de prueba corresponde con las
condiciones de drenaje del problema real, de acuerdo con Skempton-Golder, Bjerrum-Eide y
Sevaldson (Bishop, 1962).

Carga axial
Medidor de presién _Vélvula_’ de Vaéstago de carga
liberacion
de aire
7
Anillo Tapa superior
de caucho Piedra porosa
Tubo flexible
Agua L5 Muestra dentro
TL 1"de una
membrana de
Anillo de ! - Iééexd
caucho—J [N\ k& Adl L{--Piedra porosa
%L b 7] _Arosello
- N
I\\\\& N \\}:_ £ S
K e >
Al control de la presién Conexiones para drenaje y
en la camara medicion de presion de poro

Fig. 4.8. Esquema del aparato para ensaye triaxial, (Bishop, 1962).

El aparato triaxial permite realizar diferentes tipos de ensayes, l0s ensayes convencionales son: No
Consolidado-No Drenado (UU), Consolidado-No Drenado (CU) y Consolidado-Drenado (CD).
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4.2.1 Etapas de un ensaye triaxial

Para realizar estos ensayes (Bishop, 1962), las etapas generales son (fig. 4.9):
1. Revision del equipo antes del ensaye.

Preparacion del espécimen.

Montaje del espécimen.

Saturacion.

Consolidacion.

o 0ok~ w D

Aplicacion del esfuerzo desviador hasta la falla.

entrada de agua salida de agua

AV(-ve) G AV
Au ; :
= il VN
-
\< -
=2 -
AV -
— - -
-
[] i
| .
indicador o
(@) trans@uctor de (b)
presion de poro l
sin drenaje * drenalfef
= AV
aY=0 "¢ I 4 Ak
Au=0 , -—
\ .
N i
- \. § <
= o — _-—
L_J L]

(c) (d)

Fig. 4.9. Representacion de las etapas de un ensaye triaxial a) Saturacion, b) Consolidacion, c) Aplicacion
del desviador en condiciones no drenadas, d) Aplicacién del desviador en condiciones drenadas (tomado
de Head, 1998).
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1. Revisién del equipo antes del ensaye
La revision del equipo de ensaye es una parte esencial del procedimiento. Una pequefia falla puede
invalidar los resultados de un ensaye. Se debe revisar el sistema de medicion de cambios
volumétricos de la probeta de suelo. Consta de una o dos buretas, a través de las cuales se puede
saturar el espécimen y en su caso aplicar contrapresion; incluye las conexiones de la base y tapa
de la muestra de suelo. Este sistema debe estar saturado con agua desaireada antes de comenzar
un nuevo ensaye. El sistema de medicidn de presion de poro también se conecta al de cambios
volumétricos. Es esencial eliminar las burbujas de aire y no se pueden permitir fugas. Otro sistema
que se debe revisar es el de contrapresion. La revision del sistema de presion debe realizarse
aplicando la maxima presion de ensaye a la celda llenada con agua; se debe verificar que la presion
aplicada se mantenga constante con una variacion entre £0.5% de la lectura indicada en un periodo
de tiempo al menos igual a la duracion de un ensaye tipico. Asimismo, se debe revisar el sistema
de aire comprimido, el sistema agua-aceite, los transductores de presion, de desplazamiento y la

instrumentacion electrénica.

2. Preparacion del espécimen
La seleccion de la muestra que se va a ensayar debe realizarse con conocimiento del sitio de donde
fueron obtenidas y del tipo de andlisis que se realizaran con los resultados del ensaye. Las muestras
deben ser representativas del perfil de suelo. Cuando la muestra se toma del tubo muestreador, por
ejemplo, se debe verificar que sea adecuada para el ensaye.
El tamafio de la probeta que se va a ensayar depende del material. Por ejemplo, en muestras con
grava, el diametro de la probeta debe ser entre 2.5 y 4 veces el diametro de la particula mas grande.
Se deben evitar los cambios de deformacion y que cambie el contenido de agua, ya sea que pierda
agua o la absorba. Las caracteristicas esfuerzo-deformacion son susceptibles a errores por
alteraciones, aunque sean pequefias, en especial en arcillas normalmente consolidadas. Las
muestras de suelo inalteradas deben ensayarse poco tiempo después de que se hayan obtenido y
los especimenes del material montarse y confinarse 1o mas pronto posible después de su labrado.
Se pueden preparar especimenes para ensaye de muestras inalteradas, remoldeadas, reconstituidas
y compactadas y de suelos sin cohesion (e.g. arena).
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3. Montaje del espécimen

e Ensaye UU
Se registran el peso, diametro y longitud de la muestra y después se coloca en un disco Perspex de
aproximadamente 19 mm de espesor en el pedestal central de la celda. Se coloca otra placa en la
parte superior. Una membrana se coloca en un tubo de laton delgado y se voltea en los extremos.
La succidn aplicada al espacio entre la membrana y el tubo permite la expansién de la membrana
a un tamafo conveniente para deslizar la muestra sin tocarla. Se libera la succion de tal manera
gue la membrana se contrae en la muestra y se ajustan los extremos.
Dos arosellos se colocan sobre los extremos del tubo de laton, y después se deslizan con los dedos
para sujetar la membrana con el disco inferior y la placa superior (de carga). Se coloca una esfera
de acero en la tapa superior y se revisa el alineamiento axial.
Se coloca la parte superior de la celda sobre la muestra y se levanta el vastago hasta su maximo
limite. Asimismo, se aprietan los tornillos de la celda. Después, la celda se puede llenar con agua
y se abre la valvula de liberacion de aire. Se cierran las valvulas una vez que la celda esta llena
con agua y, posteriormente se ajusta la presion de confinamiento hasta el nivel requerido.
Se ajusta el vastago cerca de la placa de carga. Cuando el vastago esté alrededor de 12 mm arriba
de la muestra de suelo, el motor se inicia a la velocidad que sera usada durante el ensaye y el sensor
se reinicia en cero. Esto compensa automaticamente el desplazamiento hacia arriba del vastago
debido a la presion de confinamiento en la celda. Se detiene el motor y se ajusta manualmente el
vastago para poner en contacto éste con la parte superior de la muestra. Se indica el contacto por
el sensor.
El sensor de desplazamiento se coloca en cero al ajustar el brazo movil y se inicia el ensaye
encendiendo el motor.

e Ensaye CUYy CD en arenas
En ensayes CU, las muestras se preparan por el método elegido y se saturan. Se aplica una
contrapresion para asegurar la saturacion de la muestra y que las mediciones de cambios
volumeétricos y/o de presion de poro sean precisas.
El montaje de la muestra es igual en ensayes CD que en CU; sin embargo, en los primeros se mide

el cambio de volumen y en los segundos el cambio de presion de poro.
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e Ensaye CUy CD en arcilla

En arcillas blandas donde ocurre poca expansion durante el montaje de la muestra, se puede dejar
correr agua de la bureta entre la membrana y la muestra para facilitar la remocion de aire antes de
colocar la tapa de la probeta. Este procedimiento no se recomienda para arcillas rigidas donde
ocurre reblandecimiento rapido en la superficie.

Se ensambla la celda y se cuida el alineamiento de la celda cuando el vastago se inserta en la guia
de la placa de carga. Se deja correr agua desaireada dentro de la celda y se libera el aire atrapado.
Posteriormente, se incrementa la presion de confinamiento hasta el valor deseado. Para asegurar
la saturacion deben consolidarse con contrapresion para que cualquier aire remanente se disuelva.
El montaje de la muestra es el mismo en ensayes CD que en CU; sin embargo, en los primeros se

mide el cambio de volumen en lugar del cambio de presion de poro.

4. Saturacion
Esta etapa se refiere al aumento de la presion de poro en el espécimen para eliminar el aire que
ocupa los espacios vacios. La presion de poro se aumenta de manera controlada, usualmente
mediante la aplicacion de contrapresion para que el aire sea forzado en la solucién. Esto permite
tomar lecturas confiables del cambio de presion de poro y, después, determinar los esfuerzos

efectivos.

5. Consolidacion

En la etapa de consolidacion el espécimen se consolida isotropicamente bajo una presion
confinante, permitiendo el drenaje, de forma que la presion de poro cae hasta igualar el valor de la
contrapresion. El drenaje resulta en una disminucion de volumen del espécimen de suelo y en un
incremento en los esfuerzos efectivos que, después de la consolidacién, es igual a la diferencia
entre la presion confinante y la contrapresion del espécimen. Una disipacion del 100% de la presion
de poro se alcanzaria si la presion de poro llega a ser igual a la contrapresion.

De la diferencia entre los volumenes inicial y final de la consolidacion (la disminucién de volumen
medido en la bureta), y con la variacion en la altura del espécimen, se puede determinar el area
transversal de la muestra después de la consolidacién. Los cambios en la seccion transversal
durante el corte se calculan como indica la ecuacion 4.6:

1+ AV/V,

— (4.6)

a:ao
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Donde:

a, es la seccion transversal inicial de la muestra de suelo, después de consolidada.
[, es la longitud inicial de la muestra de suelo, después de consolidada.

V, es el volumen inicial de la muestra de suelo, después de consolidada.

e= deformacion axial=—Al/l,

6. Aplicacion del esfuerzo desviador

En la etapa de aplicacion del esfuerzo desviador, la presion de confinamiento se mantiene
constante y la fuerza axial se incrementa o disminuye gradualmente hasta que ocurre la falla. Este
proceso también se llama etapa de carga o de falla. Las condiciones de drenaje difieren del tipo de
ensaye que se realiza. En ensayes UU y CU no se permite drenaje, pero es deseable la medicion
de los cambios de presion de poro. En el ensaye CD, se permite drenaje completo para disipar los
cambios en la presion de poro, y se miden los cambios de volumen.

Usualmente se preparan tres especimenes de una muestra de suelo para un juego de ensayes; cada

espécimen se consolida a diferentes esfuerzos efectivos para la etapa de compresion.

4.2.2 Ensaye no consolidado-no drenado (UU)

El ensaye estandar no drenado es un ensaye de compresion realizado bajo una presion de
confinamiento constante. Esto significa que el esfuerzo principal menor o3 se mantiene a un valor
constante, mientras que la falla resulta del incremento del esfuerzo principal mayor o1. Usualmente
se realiza sin medicion de presion de poro.

Este ensaye se realiza a muestras parcial o completamente saturadas, de suelos cohesivos o que
exhiben algo de cohesion (e.g. suelos limo arenosos). Generalmente se usan especimenes de
38 mm de diametro.

La velocidad de deformacion y la frecuencia de las lecturas dependen del propoésito del ensaye.
Los ensayes convencionales generalmente se realizan a una velocidad de deformacién de 1% por
minuto. En ocasiones se usa una velocidad de deformacion de 2% por minuto, pero es la velocidad
mas alta para una adecuada toma de lectura.

Para ensayes especiales, 0 con muestras que presentan caracteristicas esfuerzo-deformacion

inusuales, la frecuencia de las lecturas se modifica. Como esta necesidad sélo se puede identificar
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después de completar un ensaye, es mejor registrar mas lecturas de las que usualmente se requieren
y evaluar solamente las necesarias para definir adecuadamente la curva esfuerzo-deformacion.

El ensaye continla hasta que el esfuerzo desviador permanezca constante 0 comience a caer;
cualquiera de estos dos eventos indica que ha ocurrido la falla. Esto generalmente se muestra por
una caida en la lectura del sensor de carga. Sin embargo, con muestras que fluyen a un esfuerzo
constante (falla plastica), la carga sigue incrementando un poco con la deformacion axial, debido
al incremento del area transversal.

La deformacion requerida para alcanzar la falla depende del tipo de suelo, el grado de
consolidacién y el grado de alteracién de la muestra.

Posteriormente, se reduce la presion de confinamiento y se abre la valvula para desalojar el agua.
Se remueve la parte superior de la celda, la tapa se seca, y se quita la membrana de la muestra de
suelo. Esta se vuelve a pesar y se dibuja el modo de falla y la inclinacion de los planos de
deslizamiento medidos; se obtienen al menos dos contenidos de agua del espéecimen.

Los resultados tipicos se muestran en la fig. 4.11. Se observa que ¢,=0 cuando los resultados se
grafican con respecto a esfuerzos totales en el diagrama de Mohr (Bishop, 1962).

Para arcillas normalmente consolidadas, la relacién entre resistencia no drenada y el esfuerzo
vertical efectivo bajo la cual la muestra de suelo fue consolidada en campo muestra una correlacion
con su indice de plasticidad, como se muestra en la fig. 4.10.
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Fig. 4.10. Relacion entre cu/p y el Indice de Plasticidad. (Skempton 1957, citado en Bishop, 1962).
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Fig. 4.11. Ensayos no drenados: a) Curvas esfuerzo-deformacion de ensayes UU en arcillas normalmente
consolidadas y preconsolidadas. b) Circulos de Mohr, en términos de esfuerzos totales, para ensayes UU
en arcilla saturada fisurada. (Bishop, 1962).

Ensaye de compresion simple

El ensaye de compresion simple es una variante del no consolidado no drenado (UU) en el que no
se aplica una presion confinante.

Los esfuerzos totales, efectivos y la presion de poro gue actdan en el espécimen se muestran en la
fig. 4.12. La presion de poro en el ensaye de compresion simple debe ser menor que la atmosférica
durante todo el incremento de esfuerzo desviador.

Tedricamente, las resistencias en los ensayes de compresion simple y los UU debe ser iguales. Sin
embargo, los resultados indican que la resistencia en los primeros es ligeramente menor,

especialmente para suelos que fallan por un plano de corte bien definido (Hirschfeld, 1963).
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El ensaye de compresion simple no es adecuado para determinar la resistencia de arcillas
parcialmente saturadas o arcillas fisuradas. En las primeras, los esfuerzos efectivos y la resistencia
dependen de la presion confinante. En las segundas, la resistencia esta determinada por la
resistencia al corte a lo largo de las superficies de las fisuras, que depende de la presion confinante
con la cual los fragmentos se juntan unos con otros.

En la préctica, la resistencia al corte que se usa en analisis de estabilidad (para arcillas saturadas
sin cambios en el contenido de agua) se considera como la mitad de la resistencia a la compresion
simple. Del anélisis de muchas fallas, se ha observado que la resistencia al corte promedio a lo
largo de la superficie de falla es aproximadamente ese valor en muestras inalteradas. Esto puede
resultar en una sobreestimacion de la resistencia al corte; sin embargo, considerando las pérdidas
de resistencia debido al manejo de las muestras, el valor de la mitad de la resistencia a la

compresion simple es un valor razonable para la resistencia cortante in situ.

Esfuerzos Presion Esfuerzos
totales de poro efectivos
g,=0 o)~ Y,

l

Antes del
incremento en ~— ;=0 2=-1, ~ o=,
la carga axial
01=(0,- 03) 0,=(0,- 03) +u,-Au
Y Y
Durante el
incremento en ;=0 o5= U, -Au
la carga axial
01~ (01~ 03)max 01 = (01 = 03)ax - Uy

o D‘.— " D<—63 o
* u, uy u 80N menores

que la presién atmosférica

Fig. 4.12. Condiciones de esfuerzo para el ensaye de compresién simple (Hirschfeld, 1963).
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4.2.3 Ensaye consolidado-no drenado (CU)

En un ensaye consolidado no drenado, el espécimen de suelo primero se consolida bajo una presion
confinante en la celda triaxial y, posteriormente, se incrementa el esfuerzo principal mayor para
provocar la falla. Puede realizarse con o sin medicién de presion de poro, aunque para la mayoria
de las aplicaciones es deseable su medicién.

En el campo, la consolidacién del suelo generalmente ocurre bajo condiciones anisotropicas; es
decir, el esfuerzo principal mayor y el menor no son iguales. Para una investigacion completa de

estos casos es necesario el uso de consolidacién anisotropica.

Ensaye en arena con medicion de presién de poro

Debido a que las arenas son muy permeables, no hay retraso en la lectura de presion de poro y la
velocidad del ensaye dependera de la conveniencia para tomar las lecturas. Se estima que en este
material en una hora ocurre la falla. A menos de que se requieran estudios especiales del material
bajo grandes deformaciones, el ensaye se detiene cuando se alcanza el maximo esfuerzo desviador.
Los resultados tipicos se muestran en la fig. 4.14 a) para arena muy suelta y b) para una muestra
mas densa; el esfuerzo de consolidacion es el mismo para ambas muestras de suelo. La envolvente
de circulos de Mohr se observa en la fig. 4.13 para una arena suelta en términos de esfuerzos

efectivos.

j/ n=4457%
E———

30

. 7 N\
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0 10 20 30 40 50 60 70 80 [%]
Esfuerzo normal — Ib/in2

Esfuerzo cortante — Ib/ir?

Fig. 4.13. Circulos de Mohr en términos de esfuerzos efectivos para ensayes CU en arena suelta (Bishop,
1962).
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para una arena muy suelta b) para una arena densa (Bishop, 1962).
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Ensaye en arcillas saturadas con medicion de presién de poro
a) Consolidacion con drenaje a presion atmosférica

Los resultados tipicos obtenidos de ensayos CU en arcilla normalmente consolidada se muestran
en la fig. 4.15. La relacién entre el cambio de presion de poro durante el ensaye y el esfuerzo
desviador en la falla es usualmente cercana a uno. Los circulos de Mohr para una serie de ensayos
con diferentes esfuerzos de consolidacion se muestran en la fig. 4.16, en términos de esfuerzos
efectivos y totales.

La magnitud de la presion de poro en arcilla preconsolidada depende de grado de preconsolidacion.
En lafig. 4.17 se muestran resultados de un espécimen preconsolidado donde se observa que, antes
de que ocurra la falla, hay una caida en la presion de poro. La envolvente de Mohr (fig. 4.18) de
una serie de ensayos en una arcilla preconsolidada en esfuerzos efectivos y en esfuerzos totales

indica que el material presenta cohesion.
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Fig. 4.15. Ensaye CU en una muestra de arcilla normalmente consolidada: esfuerzo desviador y cambio
de presién de poro vs deformacion (Bishop, 1962).
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arcilla preconsolidadas (Bishop, 1962).

4.2.4 Ensaye consolidado-drenado (CD)

En un ensaye consolidado-drenado la muestra se consolida primero bajo un esfuerzo confinante,
después se lleva a la falla al variar el esfuerzo axial bajo condiciones de drenaje completo. La
velocidad de carga o deformacidn se adecua para que el exceso de presidn de poro sea despreciable
en cualquier tiempo durante la aplicacion de la carga axial y particularmente cerca de la falla.
Como la presion de poro es despreciable, la presion en la celda y el esfuerzo principal mayor son
esfuerzos efectivos; por tanto, este ensayo da mediciones directas de parametros de esfuerzos
efectivos. Es usual realizar este ensayo a una velocidad de deformacion constante (velocidad de
deformacidn controlada), pero también se puede realizar mediante la aplicacion de incrementos de
carga (aplicacion de carga controlada).

Cuando se espera que las muestras se dilaten durante el corte, se obtienen resultados mas
satisfactorios con la aplicacion de contrapresion, a menos que las muestras estén completamente

saturadas. Esto es porque se puede acumular aire en la porcion vertical del canal de drenaje dentro
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del pedestal y el aire atrapado evita que el espécimen absorba agua durante la dilatacién. En estas
circunstancias la presion de poro puede ser menor que la presion atmosférica y los esfuerzos

aplicados no seran esfuerzos efectivos.

Ensayos en muestras saturadas de arena

Los especimenes se preparan y la base de la muestra se conecta directamente a la bureta. El
ensamble de la celda y la consolidacién se realiza como se describié anteriormente. Cuando la
consolidacidn termina, el vastago se pone en contacto con la tapa de la probeta, se inicia el ensaye
de compresion y se toman las lecturas del cambio de volumen en la bureta.

Debido a que las arenas drenan libremente durante el ensaye, la duracion de ésta esta regida por la
necesidad de tomar lecturas precisas de carga y cambio de volumen.
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Fig. 4.19. Ensayos drenados en arena saturada: esfuerzo desviador y cambio de volumen vs deformacion
para a) arena densa y b) arena suelta (Bishop, 1962).
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Ensayos en muestras saturadas de arcilla
El montaje del espécimen y la consolidacion inicial se realiza de la misma forma que en los ensayos
CU. Cuando se espera que se presenten incrementos de volumen durante el proceso de corte, como
en el caso de especimenes OCR, la consolidacién inicial y la compresion deben llevarse a cabo
con contrapresion si hay incertidumbre de la saturacion completa de la muestra.

a) Eleccion de la velocidad de deformacion
Debido a la baja permeabilidad de las arcillas, los ensayos drenados deben llevarse a cabo
lentamente para que no se genere exceso de presion de poro. Los efectos de que haya una
disipacion incompleta de la presion de poro se pueden ilustrar al considerar los extremos de
algunos ensayos drenados y no drenados. En la fig. 4.20, se han dibujado los circulos de Mohr,
para ambos ensayos en la falla, de muestras de una acilla normalmente consolidada bajo una
presion p. En el ensaye no drenado se genera un exceso de presion de poro Au, casi igual al esfuerzo
desviador, y el circulo de esfuerzos efectivos se desplaza a la izquierda por una cantidad Au. Si la
presidn de poro generada se disipa durante el ensaye, la resistencia medida aumentara, y el circulo
de esfuerzos efectivos en la falla se movera a la derecha; para la disipacion completa, el esfuerzo
principal efectivo menor sera p. La resistencia medida sera una funcion lineal del exceso de presion
de poro en la falla. La relacién entre la resistencia no drenada, la resistencia completamente
drenada y la resistencia con disipacion parcial del exceso de presion de poro se puede escribir
como:

(oy — 0'3)f = (01— 03)y + Uf [(01 — 03)q — (01 — 03)4] (4.7)

Donde:

(01 — 03) s = resistencia medida para cualquier grado de disipacion en la falla U,
(0y — 03),, = resistencia no drenada (U; = 0),
(01 — 03) 4 = resistencia completamente drenada (U, = 1)

Ur = el grado de disipacion de la presion de poro en la falla, promedio.
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Fig. 4.20. Circulos de Mohr para ensayos drenados y no drenados en muestras consolidadas bajo una
presion isotropica p. (Bishop, 1962).

Aunque las velocidades adecuadas para realizar los ensayes drenados se pueden encontrar
mediante prueba y error, es Util conocer con antelacion el tiempo aproximado que requieren estos
ensayes. La teoria de consolidacion se puede emplear en este problema.

El grado de disipacion de presion de poro promedio, en la falla, Uy, se puede expresar como:

h? (4.8)

Donde:

h = % de la altura de la muestra,

c,, = coeficiente de consolidacion,

t; = tiempo para que ocurra la falla, y

n = factor que depende de las condiciones de drenaje en los extremos de la muestra.

Los valores de » para diferentes condiciones de drenaje se muestran en la tabla 4.1. En caso de

drenaje radial, se considera que la altura de la muestra es dos veces el diametro.

Tabla 4.1 Valores de # para diferentes condiciones de drenaje (Bishop, 1962)

Condiciones de drenaje n

Drenaje de un solo extremo 0.75
Drenaje de ambos extremos 3.00
Drenaje solo de la frontera radial 32.0
Drenaje por ambos extremos y la frontera radial 35.0

Una comparacion entre esta teoria y los resultados de ensayos drenados muestran que un grado de
disipacion teorica del 95% es suficiente para considerar un error despreciable en la medicion de la
resistencia. El tiempo requerido para llegar a la falla en un ensaye se puede escribir como se indica

enlaec. 4.9:
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La etapa de consolidacion, previo al ensaye, puede usarse para conocer el coeficiente de

(4.9)

consolidacién. Hay varios métodos disponibles para calcular el coeficiente de consolidacion de las
mediciones de cambio de volumen y tiempo.
b)

Después de completar la etapa de consolidacion inicial y elegir la velocidad de deformacién, la

Procedimiento del ensaye de compresion

celda se coloca en la maquina del ensayo. Se debe colocar la bureta de tal manera que el nivel del
agua esté a la mitad de la altura de la muestra y se ajusta ocasionalmente para compensar por el
flujo de agua que ocurre. Durante la prueba se mide la deformacion y el cambio de volumen hasta
que ocurre la falla.

Para prevenir la expansion de la muestra después de retirar la carga axial y reducir la presion de

confinamiento, la valvula debe cerrarse tan pronto el motor se detenga.
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Fig. 4.21. Ensayos drenados a una velocidad de deformacion constante. Esfuerzo desviador y cambio de
volumen vs deformacion para muestras de arcilla normalmente consolidadas y preconsolidadas (Bishop,
1962).

c) Uso de cargas muertas
Los ensayes también pueden realizarse con cargas muertas (carga controlada). Se pueden obtener

resultados satisfactorios si los incrementos de carga son pequerios y se permite el tiempo suficiente



99

entre los incrementos para que se disipe la presién de poro. Los tiempos de los ensayes de carga
controlada son mas largos que los de velocidad de desplazamiento controlado.

4.2.5 Ensayes no convencionales

Potts (2001) describe los siguientes ensayes triaxiales no convencionales:

e Si el esfuerzo axial, g, y el esfuerzo confinante, or, se hacen variar al mismo tiempo, tal
que la deformacion radial (horizontal) &=0, la muestra se deformara como en compresion
unidimensional, similar al ensaye de odometro. La ventaja es que al medir la presion de
poro y el esfuerzo radial (confinante) se puede obtener el coeficiente de presion de tierras
en reposo. De forma similar, se pueden estimar diferentes coeficientes de presion de tierras
preconsolidados que permiten obtener diferentes OCRs.

e Si se aplica un esfuerzo de confinamiento y, posteriormente, éste se reduce, la muestra se
expandira. Los resultados de estos ensayos se pueden graficar en un diagrama v-Inp’y se

pueden obtener los valores de los parametros 1V «.

4.2.6 Estado critico y ensaye triaxial

Tanto las arcillas como las arenas pueden tener un esfuerzo desviador méximo, antes de mostrar
un ablandamiento, hasta llegar a un esfuerzo desviador que no cambia al aumentar la deformacion.
Este estado se conoce como el estado critico del material. Algunos parametros importantes para la
modelacion y el disefio son: el angulo de friccion en el pico, ¢, Y en el estado critico, ¢ s (fig.
4.22) y pueden ser distintos para compresion y extension. Otro pardmetro de interés es la rigidez
del suelo. Del ensayo triaxial se pueden obtener los modulos de Young: E’ drenado y no drenado
E.. Estos mddulos se pueden obtener en compresién y extension triaxial y calcular de las curvas

esfuerzo-deformacién como valores secantes o tangentes.
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Fig. 4.22. Curva esfuerzo-deformacion y trayectoria de esfuerzos (Potts, 2001).

En lugar de usar pardmetros E’ y v, la elasticidad del suelo se puede expresar en términos del
modulo de esfuerzo cortante, G y el modulo de variacion volumétrica, K. Ambos se pueden
calcular de ensayos de compresion o extension; sin embargo, K solo se puede obtener de ensayes
drenados.

La celda triaxial también se puede usar para estimar la permeabilidad. A la muestra se aplica un
esfuerzo de confinamiento, or. y se hace circular agua de la base a la tapa de la probeta de suelo,
aplicando un diferencial de presion y midiendo la cantidad de agua que fluye en cierto tiempo.

Cuando se alcanza el flujo establecido, se puede estimar la permeabilidad usando la ley de Darcy.

4.2.7 Posibles fuentes de error

- Ensaye consolidado-drenado (CD)

El esfuerzo desviador se debe aplicar suficientemente despacio para que la presion de poro sea
despreciable en la falla. La mayoria de los especimenes en este ensaye reducen su volumen durante
la aplicacion de esfuerzo cortante; si el esfuerzo desviador se aplica muy rapido se generard presion
de poro positiva en el espécimen y la resistencia sera menor que en un verdadero ensaye drenado.
Las muestras ensayadas a esfuerzos de confinamiento muy bajos pueden aumentar de volumen
durante la aplicacion de esfuerzo cortante; si el esfuerzo desviador se aplica muy rapido en dicho
espécimen se presentaran presiones de poro negativas y la resistencia serd mayor que un ensaye
realmente drenado.

La alteracion de muestras tiene poco efecto en los resultados de los ensayes CD

- Ensaye consolidado no drenado (CU)
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El requisito mas importante es que la consolidacion bajo el esfuerzo de confinamiento debe
continuar hasta que el exceso de presion de poro se haya disipado. La mayoria de las muestras
reducen su volumen durante la consolidacion; si se deja poco tiempo para la consolidacién habra
un exceso de presion de poro positivo al inicio del incremento del esfuerzo desviador y la
resistencia medida serd menor que la verdadera.
Los especimenes ensayados a un esfuerzo efectivo de consolidacién pequefio aumentan su
volumen durante la etapa de consolidacion; si el tiempo permitido para la consolidacion es corto,
se generara un exceso de presion de poro negativa al inicio de la aplicacion del esfuerzo desviador
y la resistencia medida sera mayor que la real.
Si la muestra que se va a ensayar esta parcialmente saturada, pero el suelo en campo se encuentra
en estado saturado, entonces para saturar la muestra se debe aplicar contra presion.

- Ensaye no consolidado-no drenado (UU)
La alteracion de la muestra es critica en este tipo de ensayes; cualquier alteracion reduce la
resistencia en arcillas sensitivas.
Este ensaye debe usarse para determinar la resistencia a un contenido de agua constante para todos
los suelos cuya resistencia depende del esfuerzo de confinamiento, incluyendo arcillas
parcialmente saturadas y arcillas fisuradas. La resistencia de arcillas saturadas e intactas es
independiente del esfuerzo de confinamiento y se puede determinar usando el ensaye no confinado
0 el ensayo de veleta.

- Medicion de presion de poro
Debido a que los esfuerzos no son uniformes en la probeta durante el ensaye triaxial, la presion de
poro que se genera en la parte de arriba/abajo es diferente de la presion de poro en el centro del
espécimen, que es donde ocurre la falla. Como consecuencia, habra una redistribucion del
contenido de agua del espécimen durante el incremento del esfuerzo desviador, aunque el
contenido de agua promedio permanece constante.
Para determinar la relacion entre la resistencia al corte y el esfuerzo efectivo, los ensayes UU y

CU se deben realizar muy lentamente para que la presion de poro sea igual en todo el espécimen.
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4.3 Corte directo

El ensaye de corte directo permite ensayar una muestra, usualmente, de 60 x 60 mm de 25 mm de
altura. Esta se coloca entre dos placas rigidas y tiene predefinido un plano de falla. La carga vertical
se aplica en la parte superior y, normalmente, se mantiene constante durante el ensaye. La fuerza
horizontal se aplica en la parte superior, mientras que la parte inferior se mantiene fija (fig. 4.23).
Las placas superior e inferior transfieren el esfuerzo cortante al suelo. El principal objetivo del
ensaye es determinar la resistencia del suelo; no permite medir la rigidez. Los Unicos esfuerzos
que se conocen son el esfuerzo vertical promedio y el esfuerzo cortante horizontal promedio. La
aplicacion del esfuerzo cortante causa una rotacion del esfuerzo principal mayor o1; sin embargo,
no hay forma de medir esta rotacion. Ademas, debido al confinamiento, la muestra sufre esfuerzos

y deformaciones no uniformes durante el corte.

Plano de corte §

Fig. 4.23. Aplicacion de esfuerzos en el ensaye de corte directo (Potts, 2001).

Los resultados de este ensaye se presentan en términos de esfuerzo horizontal vs desplazamiento
horizontal (=d). El esfuerzo cortante incrementa hasta un valor maximo al inicio del
desplazamiento horizontal y, después, disminuye hasta alcanzar un valor residual a un gran
desplazamiento horizontal. De este ensaye se pueden obtener angulos de friccion maximos y
residuales (fig. 4.24), aunque para obtener este Gltimo se necesitan varios ciclos de carga. La
resistencia residual puede ser importante en problemas de valores de frontera en arcillas de alta
plasticidad. Debido a la forma alongada de las particulas de arcilla, a grandes deformaciones éstas
se alinean en la direccion del corte. Las arcillas de baja plasticidad y materiales granulares tienen

una menor caida del estado critico a la resistencia residual.
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Fig. 4.24. Circulo de Mohr de un ensaye de corte directo (Potts, 2001).

El aparato de corte directo también permite ensayar interfaces. En este caso, el suelo se coloca
contra otro material como concreto, acero o madera, con el objetivo de determinar el angulo de
friccion, 8, en la interfaz de los materiales. Este pardmetro se usa, por ejemplo, en el analisis de
pilotes 0 muros de contencion, donde se necesita conocer el maximo valor del &ngulo de friccion

entre el pilote o muro y el suelo.

4.4 Corte simple

El aparato de corte simple tiene un principio similar al de corte directo: una placa superior se
mueve horizontalmente respecto a la parte inferior. En el aparato de corte simple la muestra se
puede deformar de forma méas uniforme.

El aparato del NGI se muestra en la fig. 4.25. La muestra ensayada es cilindrica y las dimensiones
comunes son 80 mm de didmetro y aproximadamente 10 mm de altura; la muestra se confina por
una membrana que tiene embebido un resorte metalico. Esta membrana mantiene la circunferencia
de la muestra constante, pero permite deformacion vertical y rotacion de los lados de la muestra.
La muestra se coloca entre una placa inferior y una superior. La carga axial y cortante se aplican
en la placa superior. Usualmente la carga vertical se mantiene constante, mientras que la fuerza
cortante se incrementa durante el ensaye. Las deformaciones verticales y de corte se pueden medir
a través de los desplazamientos horizontal y vertical de la placa vertical. Aunque se puede medir
la presion de poro, el estado de esfuerzos y deformaciones no es conocido y se interpreta

suponiendo condiciones de corte simple ideales.
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Fig. 4.25. Aparatos de corte simple a) modelo NGI y b) Modelo Cambridge (Potts, 2001).

El aparato desarrollado en la Universidad de Cambridge consta de un prisma rectangular, cuyas
dimensiones son 100 x100 mm en planta y 20 mm de espesor. La muestra se coloca entre dos
placas (superior e inferior) que permiten deformacion vertical y rotacion de las placas laterales.
De las mediciones de las deformaciones externas se pueden estimar las deformaciones promedio
dentro de la muestra. Debido a que las placas laterales permiten el movimiento vertical, el estado
de esfuerzos y deformaciones no es uniforme dentro de la muestra.

Ambos aparatos se usan para obtener la resistencia del suelo: resistencia no drenada o angulo de
friccion interna. El aparato de Cambridge también permite obtener informacion del
comportamiento esfuerzo-deformacion antes de la falla.

Jaime (1975) desarroll6 dos equipos de corte simple ciclico que también permiten realizar ensayes
estaticos. En 1975 desarrolld un aparato de corte simple ciclico bidireccional y, en 1987, Jaime
et al. publicaron la descripcion de un aparato de corte simple ciclico; ambos disefios se basan en
el de torsion ciclica de Casagrande y Rendon (1972) se inspiran en el del NGI. Con el equipo mas
reciente (fig. 4.26), se realizaron ensayes consolidados-no drenados sin medicion de presion de

poro a muestras de arcilla blanda de la Ciudad de México.
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Fig. 4.26. Aparato de corte simple ciclico (Jaime et al., 1987).
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Fig. 4.27. Barras biarticuladas, resorte plano, membranas, base y tapa de la muestra de suelo (Jaime et al,
1987).

La realizacion de ensayes con medicién de presion de poro en corte simple es complicada. Si se
aplica contrapresion a la muestra de suelo, la membrana se indenta en el resorte (slinky) y se perfora.
Una posible solucidn es colocar el resorte con la muestra de suelo dentro de una camara, aplicar
una presion de confinamiento, consolidar la muestra, aplicar una contrapresion y, después aplicar

la carga vertical y lateral. (Jaime, 2019).

4.5 Ensaye de cubo triaxial

En este aparato se ensaya una muestra cubica. La diferencia con el aparato triaxial convencional
es que en el cubo se pueden aplicar los esfuerzos principales, independientemente o1, 02 y 03,
mientras que en la celda convencional dos esfuerzos principales son iguales (fig. 4.28).

La ventaja de este ensaye es que los valores del angulo de friccidn interna ¢’, se pueden obtener
para el rango completo de b (entre 0y 1). Estos valores son Utiles si ¢’ se necesita para condiciones
distintas de la triaxial, como deformacion plana. También se puede medir la rigidez en las tres
direcciones. Por ejemplo, se pueden estimar cuatro de los cinco pardmetros necesarios para definir
el modelo lineal transversalmente anisétropo.

La desventaja de este ensaye es la obtencién y montaje de las muestras; ademas, el aparato no es

convencional y su uso es casi exclusivo de investigacion.
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Fig. 4.28. Esfuerzos principales en ensaye de cubo triaxial (Potts, 2001).

La fig. 4.29 muestra una vista en corte del aparato usado por Yamada e Ishihara (1979) que permite
ensayar un especimen de 10 x10 x 10 cm. En las paredes superior e inferior se coloca una piedra
porosa para permitir el drenaje de la muestra. El aparato cuenta con transductor para medir la
presion de poro en ensayes no drenados; o bien, se pueden conectar las tuberias a una bureta para

medir los cambios de volumen en el caso de ensayes drenados.
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dCamare!' Placa perforada 3 4 f
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la pared Piedra porosa
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Fig. 4.29. a) Vista en corte del aparato triaxial verdadero b) Detalles de la pared lateral (Yamada e
Ishihara, 1979).

Los resultados que obtuvieron son las trayectorias de esfuerzo en las direcciones radiales del plano

octaédrico, como se ve en la fig. 4.30, las graficas deformacién principal (%) vs relacion de
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esfuerzos zc/p’ para cada direccion (fig. 4.31) y deformacion volumétrica v (%) vs relacion de

esfuerzos nc/p’ para cada direccidn que se aprecia en la fig. 4.32.

°=voct=0-l °lo )
o 4z =05 °}
2C a: =1.0°%
‘Coct/p' : I\F/Igi(acontracuon volumétrica
081 ~— : Direccién del vector de
incremento de deformacion

041

Mohr - Coulomb
7E Lade y Duncan (1975)

Fig. 4.30. Representacion de las deformaciones medidas en el plano octaédrico (Yamada e Ishihara,

1979).
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Fig. 4.31. Deformaciones principales medidas vs relacion de esfuerzos zc/p’ en una direccion (Yamada e
Ishihara, 1979).
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Fig. 4.32. Deformacion volumétrica vs relacion de esfuerzos zc/p’ en 3 direcciones (Yamada e Ishihara,
1979).

4.6 Ensaye de cilindro hueco

En las figs. 4.33 y 4.34 se muestra el aparato de cilindro hueco usado por Ishiharay Yamada (1975)
para estudiar la licuacion de arenas. Este aparato permite ensayar especimenes de suelo de 10 cm
de diametro exterior, 6 cm de didmetro interior y altura de 7 cm. Se colocan dos membranas, una
interior y otra exterior; ademas, en la parte superior e inferior se colocan piedras porosas de forma
anular. La camara interior del espécimen se llena de agua y esta aislada de la cAmara exterior; por
tanto, la presion en el interior de la muestra de suelo puede ser diferente de las presion en el
exterior, aunque, hay forma de conectar ambas cdmaras para que ambas tengan la misma presion
confinante. Se usa una barra vertical para que el area transversal del vastago de carga sea igual al
area transversal del espécimen. El esfuerzo vertical es independiente de la presion confinante.

Para asegurar que se transfiera perfectamente el momento torsionante en el contacto entre las

piedras porosas y el especimen, se colocan varias cuchillas pequefias en las piedras porosas.
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Aunque la friccion entre el vastago y la placa superior de la celda se reduce por el uso de baleros,
no se puede remover y, especialmente durante ensayes dinamicos, se coloca un transductor para
medir la fuerza torcionalen un plano horizontal dentro de la camara triaxial. La presion vertical y
el desplazamiento también se miden con transductores. El angulo de rotacion del piston durante la
torsion también se registra con un transductor. En este caso la presion de poro se midié con el
transductor de presion colocado en la base. Todas las sefiales de los transductores se registran
simultdneamente.

A las muestras se les aplicaron tiempos historia de los cambios de los esfuerzos torsionales
correspondientes a sismos en Japdn ocurridos en la década de 1960.

Se registran los cambios en la presion de poro, u, y distorsion, y, con el tiempo.

Debido a que las muestras pierden rigidez, la distorsién aumenta considerablemente. La direccién
hacia la que se tuercen las muestras es la direccion en la que ocurren los maximos esfuerzos. Sin
embargo, a deformaciones hasta de un 10%, la precision de estas mediciones no es buena. En este
aparato de cortante torsional, la méaxima distorsion que puede medirse con buena precision es

menor a 4% y, por tanto las mediciones arriba de este valor se consideran aproximadas .
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Fig. 4.33. a) espécimen de suelo en cilindro hueco b) Porcion superior de la celda triaxial (Ishihara y
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Yamada, 1975).
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Fig. 4.34. Representacion esquematica del sistema para ensaye de cilindro hueco (Ishiharay Yamada,
1975).

4.7 Permeametro de carga constante

Un permedmetro es un aparato de laboratorio para determinar los coeficientes de permeabilidad
de los suelos. Un permeametro de carga constante es aquel en el cual la altura de agua permanece
constante y se puede medir la cantidad de agua que fluye a través de la muestra de suelo, cuya area
y longitud son conocidas. La seccion transversal de dicho aparato se muestra en la fig. 4.35. La
altura de agua se puede mantener constante drenando las excedencias. La diferencia en la elevacion
de la muestra con relacion a las alturas del agua no entra en la expresion, la pérdida de carga
efectiva, h, depende solo de la diferencia de los niveles de agua. El area y la longitud de la muestra,
Ay L, se miden. El agua que ha atravesado la muestra de suelo se recupera en una bureta y el gasto,

Q, se mide de la ley de Darcy:

k= g—j (4.10)

En suelos altamente impermeables, la cantidad Q es pequefia, y no se pueden obtener mediciones

precisas por este método. Por tanto, el permeametro de carga constante se emplea principalmente

en suelos relativamente permeables.
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Fig. 4.35. Permedmetro de carga constante (Taylor, 1948).

4.8 Permeametro de carga variable

El principio del permeametro de carga variable se muestra en la fig. 4.36. La caracteristica del
método es que la cantidad del agua percolada se mide indirectamente por observaciones de la
velocidad de caida del nivel del agua en la bureta arriba de la muestra de suelo. Se deben conocer
a longitud L y el area A de la muestra y el area a de la bureta. Adicionalmente, se deben observar
al menos dos niveles diferentes de agua en la bureta.

Si ho es la altura medida en el tiempo cero y h; es la altura medida después de transcurrido un
tiempo ty, h es la altura en cualquier tiempo intermedio t. la velocidad del flujo se puede expresar
como el area de la bureta multiplicada por la velocidad de caida. La velocidad de caida es —dh/dt,
el signo negativo significa que la altura h disminuye al incrementar el tiempo. al igualar esta

expresion de velocidad de flujo con la ecuacion de la ley de Darcy, se obtiene:

dh h
a— — k=4 4.11
o k T (4.11)
Donde:
aL hy
k =—Iog, (4.12)

Aty hy



113

k=23 ab logqo @ (4.13)
Aty hq

Una vez que se han medido las cantidades del lado derecho de la ecuacién, se puede determinar k.

El permedmetro de la fig. 4.36 es de los primeros modelos disefiados para ensayes en muestras

inalteradas. El principio del permedmetro de carga variable se puede alterar para dar resultados

mas precisos sobre un amplio rango de tipos de suelo. Se pueden usar buretas de diferente area;

por ejemplo, con una bureta de area grande, se puede determinar la permeabilidad de materiales

mas permeables.
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Fig. 4.36. Permeametro de carga variable (Taylor, 1948).

4.9 Columna resonante

La columna resonante es el aparato mas usado en laboratorio para medir las propiedades de los

suelos a bajas deformaciones (fig. 4.37). En este ensaye se somete un espécimen cilindrico solido
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0 hueco a cargas axiales o cargas torsionales armonicas por sistema de carga electromagnético. El
sistema de carga usualmente aplica cargas armonicas para las que se puede controlar la frecuencia
y la amplitud, pero también se puede usar carga de ruido aleatorio y cargas de impulso.
Después de que se ha preparado el espécimen y se ha consolidado, se empieza a aplicar la carga
ciclica. La frecuencia de carga inicialmente se fija a un valor bajo y, posteriormente se incrementa
gradualmente hasta que la respuesta (amplitud de deformacion) alcanza un méximo. La frecuencia
mas baja, a la que la respuesta es localmente maximizada, es la frecuencia fundamental del
espécimen. La frecuencia fundamental es una funcion de la rigidez a baja deformacion del suelo,
de la geometria del espécimen y de algunas caracteristicas del aparato de columna resonante.
En el ensaye, ya sea de torsion o longitudinal, se hace variar la frecuencia de vibracion forzada
inducida en el espécimen hasta obtener la condicion de resonancia para el primer modo de
vibracién. La resonancia es la condicion en la que la amplitud de vibracidon de respuesta del
espécimen de suelo es maxima. Es recomendable determinar las frecuencias de resonancia en los
primeros tres modos de vibracion para obtener una estimacidén mas precisa de la velocidad de onda
bajo consideracion (Jaime, 1980).
Los méddulos de corte se pueden relacionar con la frecuencia fundamental mediante el siguiente
procedimiento: se tiene el espécimen de la columna resonante, cuya altura es h, fijado contra la
rotacion de su base (extremo empotrado), con un modulo de torsion J, y esta sujeto a carga
armonica torsional. La resistencia eléstica del espécimen que se produce como respuesta del suelo
a un torque aplicado en la parte superior, esta dada por:
a0 1 06
T=(] — =G- = (4.14)
Donde | es el momento polar de inercia de la masa del espécimen y p=ym/g (peso volumétrico del
suelo entre la aceleracion de la gravedad. Este torque debe ser igual al torque inicial del sistema
de carga. Si los elementos del sistema de carga torsional, que se conectan a la parte superior del
espécimen, tienen un momento polar de inercia, lo, el torque inicial es:
0%6
a2
Si se considera que las rotaciones del espécimen también son armonicas, se pueden describir como:
0(z,t) = 0(2)(C, cos wt + C, sin wt) (4.16)

T = —Iyh (4.15)
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Donde ©(z) = C5 cos kz + C, sin kz. La condicion de frontera de rotacién cero en la base (z=0)
requiere que C3=0, y la igualdad de las ecuaciones 4.15 y 4.16 requiere, en la frecuencia

fundamental, que w,, = k, v, de tal forma que:

I
G ’ Cyky, cos k,h (Cq cos wyt + C, sin wy,t)

(4.17)
= —Iyh(—w2C, sin k,h)(C, cos w,t + C, sin w,t)
Que puede expresarse como:
I wyh wnh
— = —"—tan— (4.18)
Iy Vs Vs

Para un espécimen dado, I, lo y h son conocidas generalmente cuando inician la aplicacién de
cargas ciclicas. Luego se obtiene experimentalmente la frecuencia fundamental y se usa la
ecuacion 4.18 para calcular vs. EI modulo de corte entonces se obtiene de G = pvZ. El
amortiguamiento se puede determinar de la curva de la frecuencia de respuesta usando el método
de banda de la media potencia o del decremento logaritmico al poner el espécimen en vibracion
libre.

Para carga longitudinal, la ecuacién analoga es:
W  w,h  w,h
= n

Wo =7 ” (4.19)

Donde W es el peso del espécimen, W es el peso del sistema de carga, y v; =/ E/p es la
velocidad de propagacion de onda longitudinal.

Si el sistema de carga no tuviera masa (lo=0), la ec. 4.18 se degradaria a:

2wyh
Vg =

= 4f,h (4.20)

Donde f es la frecuencia fundamental en Hertz. En este caso, las rotaciones seguirian un patron
de onda de cuarto de seno sobre la altura del espécimen de la frecuencia fundamental. Adicionar
la masa del sistema de cargas resulta en una variacion mas lineal de rotacion y, consecuentemente,
en condiciones de deformacion mas uniformes en la altura del espécimen.

La distorsion en un espécimen cilindrico sélido cargado en torsion varia desde cero al centro del
espécimen a un valor maximo en su borde exterior. En situaciones donde el médulo de corte varia
con laamplitud de la distorsion, los efectos de deformacion no uniformes pueden ser significativos.
El uso de especimenes huecos disminuye la variacion de la amplitud de la distorsion a través del

espécimen.
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El ensaye de columna resonante permite medir las caracteristicas de rigidez y amortiguamiento
bajo condiciones controladas. Los efectos de la presion confinante, amplitud de deformacion y
tiempo se pueden investigar. Sin embargo, es dificil medir la presidn de poro, y las propiedades el

material se miden a frecuencias superiores a las de los movimientos sismicos.
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Fig. 4.37. Diagrama del aparato para ensaye de columna resonante (Ni, 1987, reproducido en EPRI,
1993).
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4.10 Ensaye triaxial ciclico

El ensaye triaxial ciclico consiste en colocar una muestra de suelo en una camara triaxial y
consolidarla a la presion confinante deseada. Posteriormente, se aplica un esfuerzo desviador
ciclico (esfuerzo controlado), o una deformacion axial ciclica (deformacion controlada) con una
forma de onda conocida, normalmente cuadrada o senoidal, a la frecuencia deseada (generalmente
uno o dos cps). En la fig. 4.38 se muestra el aparato triaxial ciclico del Instituto de Ingenieria de
la UNAM desarrollado por Jaime (1980). En la fig. 4.39 se muestra un aparato triaxial ciclico con

celda de carga hidrostaticamente compensada (celda sumergible).
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Fig. 4.38. Camara triaxial ciclica (Jaime, 1980) .
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Fig. 4.39. Aparato triaxial ciclico con celda de carga sumergible (Wykeham Farrance, 2012).

En el caso del ensaye ciclico con esfuerzo controlado, se usan transductores de fuerza y de

desplazamiento (LVDT) para detectar la fuerza inducida en el espécimen y su deformacion axial,

las sefiales de estos dispositivos se registran en una computadora y se pueden visualizar en una

pantalla, la informacion se guarda de forma digital. También es posible medir la variacion de la

presion de poro con un transductor de presion. Con los datos de fuerza y desplazamiento se puede

graficar el esfuerzo normal vs deformacion axial en lugar de z vs y. De esta curva se determina el

modulo secante dinamico de Young, E, y, consecuentemente, el valor de G. Asimismo, se puede

conocer el porcentaje de amortiguamiento critico, A.
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Cuando la prueba se realiza en condiciones de deformacion controlada, se obtienen los mismos
parametros antes mencionados. Por lo general, el ensaye triaxial ciclico se realiza con esfuerzo
controlado.

De acuerdo con la forma en que se aplique el esfuerzo desviador ciclico, aqc, €l ensaye triaxial se
puede llevar a cabo de distintas maneras: a) en compresion solamente, con el espécimen sujeto a
confinamiento hidrostatico o anisotropico; y b) en compresion y extensién, bajo confinamiento
hidrostatico o anisotropico. Los ensayes con consolidacion isotrépica se usan cominmente para
representar sitios al nivel del terreno donde no existen esfuerzos cortantes iniciales en los planos
horizontales. Para modelar condiciones en y debajo de taludes, donde existen esfuerzos cortantes
estaticos iniciales, se realiza el ensaye triaxial de consolidacion anisotrdpica.

En lafig. 4.40 se presentan de manera esquematica las variantes mas utilizadas y su representacion
en el plano de Mohr 7 vs an. Se dice que el ensaye ciclico es de compresion solamente, cuando el
esfuerzo axial minimo es siempre mayor o igual que el esfuerzo confinante, oc. El ensaye es de
compresion y extension cuando el esfuerzo axial maximo es mayor que el o¢ y el minimo menor
que este valor, pero mayor que cero.

Con el ensaye triaxial ciclico, en sus distintas variantes, ademas de G y 4, se puede determinar el
namero de ciclos de esfuerzo desviador ciclico, aqc, de magnitud conocida para inducir la falla en
un espécimen de suelo o la combinacion de esfuerzos estaticos y ciclicos.

El ensaye triaxial ciclico permite la aplicacion de esfuerzos uniforme, aunque pueden existir
concentraciones de esfuerzo en la parte superior y en la base, y se pueden controlar las condiciones
de drenaje (cuando se mitigan los efectos de la penetracion en la membrana). Se requiere una
modificacion menor al aparato de ensaye triaxial convencional.

Los efectos de penetracion en la membrana pueden ser importantes en ensayes triaxiales ciclicos
de arenas gruesas y gravas. Después de la consolidacion, la delgada membrana penetrara en los
vacios (huecos) perimetrales de arena gruesa y grava.

Las deformaciones angulares inducidas al suelo en el ensaye triaxial ciclico son mayores de 102%

en el plano a 45°.
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5. ENSAYES DE CAMPO PARA LA OBTENCION
DE PARAMETROS EMPLEADOS EN MODELOS
CONSTITUTIVOS

En esta seccidn se discutiran algunos ensayes de campo que, en algunos casos, también son de
exploracién y muestreo de suelos.

Estos ensayes ofrecen informacion adicional a los ensayes de laboratorio, su principal ventaja
sobre éstos es que la informacidn se obtiene bajo las condiciones reales del sitio en cierto momento;

por tanto, se evita la alteracién de la muestra y se ensaya en la condicion natural.

5.1 Prueba de penetracion estandar

La prueba de penetracion estandar (SPT) es comunmente usada para evaluar el potencial de
licuacion de depdsitos de arena saturados y estimar la capacidad de carga y asentamientos de
cimentaciones en suelos granulares. Por mucho tiempo, la SPT se llevo a cabo usando una polea
Ilamada cabeza de gato funcionando con motor y un cable de manila enrollado una o dos veces
para levantar 30 in (76.2 cm) un martillo de 140 Ib (63.56 kg) (fig. 5.1). El peso se dejaba caer en
caida libre cuando el operador regresaba la soga, liberando la friccidn entre el cable y la cabeza de
gato. Los procedimientos de la prueba dependen de la experiencia y habilidad del operador
(Kovacs et al., 1977). En la actualidad, en México es mas comun el uso del martillo de seguridad
(fig. 5.1).
El procedimiento de ensaye, de acuerdo con la ASTM D1586, se resume de la siguiente manera:
Después de que el sondeo se ha avanzado a la profundidad deseada y se han removido el material
suelto, se registra la profundidad y se realizan las siguientes operaciones:

1. Ajustar el muestreador tipo A o B (tubo partido o tubo liso) a las barras de perforacién y

colocarlo dentro del sondeo; no se debe permitir que el muestreador caiga en el suelo que

SE va a ensayatr.
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Fig. 5.1. Esquema del martillo tipo dona y martillo de seguridad (ASTM D1586-11).

2. Posicionar el martillo arriba y ajustar la cabeza golpeadora a la parte superior de las barras.
3. Dejar el peso muerto del muestreador, barras, cabeza golpeadora y el martillo en la parte
inferior del sondeo. Registrar la profundidad del inicio del sondeo y comparar con la
profundidad antes obtenida. Si hay material suelto, se debe retirar el equipo y removerlo.
4. Marcar las barras en tres tramos sucesivos de 15 cm, de tal forma que el avance del
muestreador bajo el impacto del martillo se pueda observar para cada incremento de 15 cm.
5. Hincar el muestreador con golpes del martillo de 140 Ib y contar el nimero de golpes que
se aplica en cada tramo de 15 cm. Se suspende la prueba cuando ocurra cualquiera de los
eventos siguientes:
a) Se acumulen 50 golpes en el tramo que se esta ensayando.
b) Se han aplicado un total de 100 golpes en los tramos ensayados.
c) No se observa penetracion del muestreador durante la aplicacion de 10 golpes sucesivos.

d) EIl muestreador penetra 45 cm sin que se hayan presentado los eventos a-c.
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6. Siel muestreador se hunde bajo el peso del martillo, de las barras, 0 ambos se debe registrar
este desplazamiento e hincar el muestreador por el resto del intervalo de prueba. Si el
muestreador se hunde por todo el intervalo, se debe detener la penetracion, remover el
muestreador y las barras del sondeo y avanzar la perforacion de los materiales muy blandos
0 sueltos hasta la siguiente profundidad de exploracién. Se debe registrar el valor de N

como el peso del martillo, peso de las barras 0 ambos.
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Fig. 5.2. Esquema del martillo automaético usado en Reino Unido. a) muestreador SPT; b) Martillo
automatico (Clayton, et al., 1995).

7. Registrar el nimero de golpes N requerido para avanzar cada tramo de 15cm de
penetracion. Los primeros 15 cm se consideran como de reacomodo. La suma de los
nameros de golpes requeridos para el segundo y tercer tramo (los dltimos 30 cm) se
denomina la resistencia a la penetracion o el valor de N. Si el muestreador se hinca menos

de 45 cm, el numero de golpes por cada tramo de 15 cm y por cada incremento parcial se
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debe registrar. Para incrementos parciales, se debe reportar la profundidad de penetracion,

ademaés del nimero de golpes. Si el muestreador avanza debajo del fondo del sondeo bajo

el peso estatico de las barras o el peso de las barras mas el peso del martillo, se debe anotar
en el registro.

El levantamiento y liberacion del martillo de 140 Ib se debe hacer por uno de los siguientes

métodos:

a) Usando un martillo automatico, semiautomatico que levante el martillo y lo deje caer
76 cm sin interrupciones. La altura de caida para estos martillos se debe verificar
diariamente.

b) Usando cable de manila y una cabeza de gato, la cual debe estar libre de 6xido, aceite
0 grasa y tener un diametro entre 150 y 250 mm, que debe operar a una velocidad de
rotacion minima de 100 RPM. El operador debe usar 1 % vueltas (rotacion en contra
de las manecillas del reloj) 6 2 ¥ vueltas (rotacion en sentido de las manecillas del reloj)
en la cabeza de gato (fig. 5.5). El cable debe ser rigido, relativamente seco, limpio y
debe reemplazarse cuando se vuelve fragil, aceitoso o se quema.

Se lleva el muestreador a la superficie y se abre. Se registra el porcentaje de recuperacién

y se clasifica la muestra de suelo recuperada, se colocan unas porciones representativas en

contenedores y se sellan. Se colocan etiquetas indicando el trabajo, nimero de sondeo,

profundidad a la cual se obtuvo la muestra y el nimero de golpes por cada tramo de 15 cm.
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Fig. 5.3. Esquema de martillos automaticos usados en Norteamérica a) CME b) Foundex (Howie et al.,
2003).

Los factores que modifican el numero de golpes, N, se pueden agrupar en dos categorias: 1) los
debidos al procedimiento y el equipo y 2) las condiciones del suelo que afectan la resistencia a la

penetracion. El efecto puede ser que incrementen o reduzcan el valor de N.
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cabeza de gato en contra del sentido de las manecillas del reloj, y 2-1/4 vueltas para rotacion de la cabeza
de gato en sentido de las manecillas del reloj. (US Army Corps of Engineers, 2001).

Decourt (1989) para la categoria 1 indica los siguientes factores: método de levantamiento y
liberacion del martillo, tipo de martillo, variacién de la altura de caida, no liberar la tension del
cable, la actitud del operador, el tamafio de la perforacion, el uso de lodos en lugar de ademe,
longitud y peso de las barras, peso del martillo, velocidad, intervalo de penetracion, entre otros.

Los resultados de SPT se ven mas afectados por las condiciones de suelo cuando éstos son
granulares. Clayton (1985) menciona los siguientes factores: relacién de vacios, tamafio promedio
de la particula, coeficiente de uniformidad, angulosidad de la particula, cementacion, presién

efectiva a la profundidad del ensaye, presfuerzo y envejecimiento (aging).
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Correccion por esfuerzo efectivo (Cn)

La resistencia a la penetracion en arcillas se afecta poco por el incremento en los esfuerzos debidos
a la profundidad. Sin embargo, las arenas tienen una resistencia a la penetracion que depende
esencialmente del esfuerzo de confinamiento. Powell y Clayton (2012) sugieren no corregir por
esfuerzo efectivo en el caso de arcillas, pero si en suelos granulares.

Hay varias correcciones por esfuerzo efectivo, entre las mas comunes se encuentran la de Peck,

Hanson & Thornburn (1974):

200
CN == 077 10g107 (51)

Donde p es el esfuerzo efectivo debido al peso propio del suelo en ton/m? a la profundidad del
ensaye de penetracion. Esta ecuacion es valida para p > 2.5 ton/m?.

Otra ecuacion para corregir por esfuerzo efectivo es la de Liao & Whitman (1986):

1/2

95.76

Cy = ( : ) (5.2)
Po

Donde p’o es la carga debida al peso propio del suelo en kPa.

Correccion por energia del martillo
La ISSMGE propuso como procedimiento de referencia que los valores de N sean normalizados a
una energia estandar. La ISSMGE sugiere, para propdsitos de comparacion, usar una energia del

60% de la energia en caida libre teorica; considerando ensayes que se han realizado con equipos

Emedido
Eeo

que entregan diferentes energias se establecio la relacion: Ngg = Nyedido
En la tabla 5.1 se muestra la energia del martillo, tal como se realiza en diferentes paises y los
factores de correccion para cambiar los valores N medidos a valores Ngo. Hay otros autores, como
Bowles (1997) que recomienda corregir para el 70% de la eficiencia. Sin embargo, hay que
considerar con qué eficiencia fueron obtenidas las correlaciones que se pretenden emplear, ya que
algunas fueron desarrolladas con martillos que impartian menos del 60%, en cuyo caso se deberia
corregir para esa energia o, de manera conservadora, no corregir y usar el valor de N obtenido con

equipos modernos tal como se obtuvo en campo.
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Tabla 5.1 Eficiencia del martillo y correccion para Eso (Décourt, 1989)

Pais Martillo Ei % Factor de | Referencia
Tipo Mecanismo correccion
Argentina | Dona Cable-Cabeza | 45 0.75 Seed et al., 1985
de gato
Brasil Peso en eje | Manual 72 1.2 Décourt, 1989
(pinweight)
China Dona Caida libre 60 1.0 Seed et al., 1985
Colombia | Dona Cable-Cabeza 50 0.83 Comunicacién personal
de gato
Japén Dona Caida libre 85 1.40 Riggs, 1986
Dona Cable-Cabeza | 68 1.13
de gato
Paraguay | Peso en eje | Manual 72 1.2 Comunicacidn personal
(pinweight)
Reino Dona Caida libre 60 1.0 Skempton, 1986
Unido Dona Cable-Cabeza | 50 0.83
de gato
US.A. Dona Cable-Cabeza | 45* 0.75 Seed et al., 1985
de gato
Seguridad Cable-Cabeza | 60* 1.0
de gato
Seguridad Caida libre | 85 1.40 Riggs, 1986
(Automaético)
Venezuela | Dona Cable-Cabeza | 43 0.72 Comunicacion personal
de gato

*En México, el uso del SPT es similar a la practica de EEUU. Se us6 cominmente la dona, pero actualmente

se usa el martillo de seguridad; por tanto, son aplicables los factores de correccion para Ei=45 y 60%.

Determinacion de parametros de disefio geotécnico a partir de los resultados de SPT

Los resultados de SPT se usan comUnmente para obtener pardmetros de entrada en calculos de

disefio geotécnico. Varios parametros se pueden obtener facilmente de forma relativamente

econémica.

Al usar las correlaciones, es aconsejable revisar el valor de cada pardmetro obtenido de SPT con

los valores esperados para ciertas condiciones de campo y con valores del mismo parametro

obtenidos por otros medios (por ejemplo, de otros ensayes in situ o de laboratorio). Como se

menciond anteriormente, es importante conocer los factores que afectan el valor de N para evaluar

la confiabilidad de la correlacién que se va a usar.
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La resistencia del suelo en arenas se puede estimar a partir de correlaciones. Skempton sugiri6 una
correlacion entre el nimero de golpes estandarizado, (N1)so (corregido por energia del martillo a

60% de la energia en caida libre teorica y por esfuerzo efectivo), y la compacidad relativa, Dr,
como se muestra en la fig. 5.6.
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Informacién de campo 2
60t = Arenas gruesas
o Arenas
* NC finas
o Relleno
_3 40}
3 Terzaghi & Peck (1948)
/D5y =0.5mm
/
¢ D50 =0.23mm
20
. //E Ensayes de
// laboratorio
-/ ﬁo
// /
0 20 0 80 80 700
D, %

Fig. 5.6. Efecto de la compacidad relativa (Skempton, 1986).
Una aplicacion comun del SPT es la determinacion de parametros de resistencia y compresibilidad
de arenas y gravas. Es comun determinar el angulo de friccion efectivo, ¢’, y usar este valor en
calculos de disefio. ¢’ se puede determinar de las graficas de Peck, Hanson y Thornburn (1974)
que se muestran en la fig. 5.7. La resistencia a la penetracion medida debe corregirse por la energia
del martillo y por esfuerzo efectivo antes de entrar a la grafica para estimar ¢’. Otra correlacion

propuesta por Mitchell et al. (1978) muestra la influencia del esfuerzo efectivo en N.
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Fig. 5.7. Relacion entre N, ¢’ y los factores de capacidad de carga N, y Nq (Peck et al, 1974).

La resistencia en arcillas preconsolidadas no sensitivas, su, se puede relacionar con el nimero de
golpes con la correlacion propuesta por Stroud (ec. 5.3), la cual se muestra graficamente en la fig.
5.8. Esta correlacion se obtuvo de suelos del Reino Unido, donde hay una influencia relativamente
menor por el método de perforacion en este tipo de suelos y pocas variaciones en el método
(estandarizacion) comparado con otros paises; ademas, la resistencia no drenada se obtuvo de una
misma manera, usando ensayes triaxiales de compresidn en especimenes de 102 mm de diametro.
La correlacion de Stroud (1974) es la siguiente:

Su = f1 Neo (5.3)
donde f1 (en kPa) es funcion de IP, que es el indice de plasticidad y la resistencia al corte no
drenada, sy, esta dada en kPa.

Hay otras comparaciones entre la resistencia a la penetracién y la resistencia al corte no drenada
con mas dispersion de c/N (De Mello, 1971). No se espera que la compresibilidad de una arcilla
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tenga una influencia significativa en la resistencia a la penetracion en el ensaye SPT. Este ensaye
produce condiciones de falla dindmica; por tanto, las correlaciones entre compresibilidad y
resistencia a la penetracion dependeran de la relacion entre la resistencia no drenada del material
y su rigidez, que ocurre como resultado de la influencia de la relacion de vacios sobre las dos

variables.
10

c,/N (kN/m2)
[+)]

4 -
2 -
0 | | | | | |
0 10 20 30 40 50 60 70
Pl (%)
® Arcilla de Boulder A Arcilla de Kimmeridge
® Arcilla laminada ® Arcilla de Woolwichy Reading
A Till de Sunnybrook ® Arcilla de Upper Lias
O Arcilla de Londres X Marga de Keuper
o Depdsitos de Bracklesham * Silex
Vv Arcilla de Oxford

Fig. 5.8. Correlacion entre N y la resistencia no drenada, ¢, (determinada en especimenes 100mm de
didmetro), para arcillas de Reino Unido (Stroud, 1974, citado en Clayton, 1995).

La rigidez drenada de las arcillas, E’, se puede estimar a partir de casos historia. Esta informacion

se grafica en diagramas E/Neo VS g/Quit.

5.2 Penetracion de cono

El ensaye de penetracion de cono (CPT) consiste en hincar un cono instrumentado en el suelo. El
tipo de cono eléctrico inicialmente usado en México (Jaime, 1991) se muestra en la fig. 5.9.
Durante el hincado se mide a intervalos la resistencia a la penetracion por punta, qc. También se

puede medir la resistencia lateral, fs, y la presion de poro.
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Los conos modernos (fig. 5.10) son hincados continuamente al suelo por un aparato de fuerza
hidraulica reaccionando contra una maquina y emplean celdas de carga y strain gages para medir
electronicamente la resistencia en punta y la friccion simultaneamente. Las lecturas se toman de
manera automatica a una velocidad de 2 cm/s, con lecturas a cada centimetro. Si la toma de lectura
es manual, se realiza a intervalos de 5 cm. Las areas de cono varian entre 10 y 15 cm?; este tamafio

es el méas comun y es el estandarizado en la norma ASTM D5778.
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Fig. 5.9. Cono eléctrico inicialmente usado en México (Jaime, 1991).

El cono se hinca en el suelo mediante la presion vertical de una columna de barras de acero, por
cuyo interior pasa el cable que transmite la sefial a la superficie. La fuerza necesaria para el hincado

se genera con un sistema hidraulico de velocidad de penetracion controlada. El aparato puede ser
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montado en una variedad de plataformas, incluyendo soportes para camiones u orugas, pequefias

unidades portatiles y barcazas o buques perforadores.
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Fig. 5.10.CPTu con sensores de fuerza en punta y friccion y de presion de poro (Amdrill, 2021).

Tiene como ventajas que el sondeo es continuo y permite obtener parametros de resistencia a la
friccion lateral. Con una interpretacion adecuada (considerando el tipo y dimension del
penetrémetro, velocidad de penetracidn, tipo de suelo) y el empleo de correlaciones estadisticas
entre propiedades mecéanicas y dindmicas del suelo, se obtiene la resistencia en punta para todos
los tipos de suelo, excepto los muy duros. Debido a que detecta espesores de hasta 10 cm, permite
definir con gran precision la estratigrafia del sitio; es posible determinar los espesores de los suelos
blandos y compresibles y la presencia y espesores de capas drenantes, de arenas, vidrio volcanico
y limos arenosos. El tiempo para la ejecucion de las pruebas es entre 5y 10 veces menor al
requerido con los métodos convencionales y tiene un costo de aproximadamente la mitad (Jaime,

1991). Un ejemplo de registro de sondeo CPT, se muestra en la fig. 5.11. Un perfil de resistencia
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de punta, fuste y medicion de presion de poro con piezocono (CPTu), de la zona del ex-Lago de
Texcoco se muestra en la fig. 5.12.

Una desventaja de este ensaye es que no hay recuperacion de muestras, por lo tanto, es necesario
hacer sondeos con otros metodos para recuperar muestras y observar y analizar directamente el
material; las propiedades de los suelos como la resistencia no drenada, la compresibilidad y los
modulos de deformabilidad se obtienen de manera indirecta a partir de la resistencia de punta;
estos valores se deben usar bajo buen criterio puesto que las correlaciones tienen dispersion y no
son perfectas. Asimismo, factores como: la velocidad de penetracién y las caracteristicas de la
celda de medicién de cono, dan lugar a variaciones o inconsistencias en los resultados de la prueba
(Jaime, 1991).

El efecto que tiene la velocidad de penetracion es que, a mayor velocidad, mayor resistencia de
punta. Anteriormente, era dificil mantener constante la velocidad de hincado del cono (Jaime,
1991). En la practica actual este problema se ha solventado con el uso de sistemas hidraulicos cuyo
disefio permite que la velocidad de hincado del cono se mantenga dentro de un rango razonable.
En cuanto a la celda de carga, Jaime (1991) plantea que hay induccion de errores en la medicion
por la calibracion del cono con el puente digital; lo cual afecta en la precision de los valores de
resistencia por punta. Por ejemplo, los valores de resistencia obtenidos con los conos empleados
en México son +0.5 kg/cm?, lo cual significa que para los valores usuales de qc de los materiales
de la formacion arcillosa superior se pueden tener variaciones entre £25y 10% respecto del real y
supera el recomendado en el procedimiento de referencia que es de 5%. Por otro lado, Robertson
y Cabal (2010) indican que, con un adecuado disefio, calibracién y mantenimiento, las celdas de
carga, strain gauges y los transductores de presion pueden tener una precision y repetibilidad de

+/- 0.1% de la lectura a escala completa.
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Determinacion de parametros de disefio geotécnico a partir de los resultados de CPT

Existen correlaciones empiricas entre la resistencia de cono y el &ngulo de friccion interna del
suelo, compacidad relativa, E y G para arenas; mientras que, para arcillas, gc se correlaciona con
la resistencia al corte no drenada. En México, la correlacion empirica que ha dado buenas
estimaciones de la resistencia al corte, a partir de la resistencia en punta del cono, es:

Cy = 16\1,—; (5.4)
Jaime et al. (1981) realizaron exploraciones con cono eléctrico en la Cd. de México y compararon
los resultados de la resistencia al corte obtenida por CPT con torcometro y con pruebas de
compresion simple. Encontraron buen ajuste entre gc y cu cuando Nx=12 para el estrato de arcilla
superficial y Nx=16 para el estrato de arcilla mas profundo. Ademas, cuando c, se obtiene a partir
de pruebas triaxiales no consolidadas-no drenadas se encuentra un buen ajuste cuando Ny=13.
Tambien, los resultados de CPT se han usado para correlacionar la resistencia en punta con la
velocidad de onda de corte, S, de la arcilla del Valle de México. Jaime (1987) muestra
correlaciones entre S y qc para arcilla preconsolidada (fig. 5.13) y para arcilla normalmente

consolidada (fig. 5.14).

. 110
100 —~

80 -
n 80 —
~
£
c 70 —
L)
0 60 -
§
5 50 -

@ Fay
ol mb O -+ “ .
a 40 - & o S = 10.03 + 7.89 Qc (m/s)
. a]
+ 0y

HE 30 -

20 -

Fig. 5.13. Sonda suspendida vs. resdatencda de punta.
Lage de Texcoco Preconsofidado
10 -
0 - T T T I | N e B s A
0 2 4 6 =] 10 12 14 16 18 20
RES. DE PUNTA Qc, en kg/ecm™?2 )
! SCT + NONO < ALAM A CuUPJ

Fig. 5.13. Velocidad de onda de corte (sonda suspendida) de la arcilla preconsolidada del Lago de

Texcoco vs resistencia de punta (Jaime, 1987).
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Fig. 5.14. Velocidad de onda de corte (sonda suspendida) de arcilla virgen del Lago de Texcoco vs
resistencia de punta (Jaime, 1987).

Lucero (2017) propuso una correlacion entre la velocidad de onda de corte medida con sonda
suspendida y la resistencia de punta de cono de las arcillas del ex Lago de Texcoco (ec. 5.5y fig.
5.15). Los registros de sonda suspendida corresponden a veinticuatro sondeos realizados a una
profundidad méxima promedio de 85 m, en los que se midié la velocidad de onda de corte a cada
0.50 m.

S =9.53,/q, (5.5)
Las correlaciones son utiles porque dan un rango de los valores de resistencia para un determinado
material. Sin embargo, deben usarse con prudencia para estimar parametros de disefio a partir de
este tipo de ensayes. Asimismo, es probable que exista una variacion de los valores mostrados a
los actuales debido al cambio en los parametros de las arcillas del VValle de México, que se produce

por el aumento del esfuerzo efectivo que ocurre debido a la explotacion del agua subterranea.
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cuadrada de la resistencia de punta de las arcillas del ex Lago de Texcoco (Lucero, 2017).

5.3 Ensayes de carga a compresion en pilotes

Hay dos tipos de ensayes a compresion en pilotes. El primero es el ensaye de velocidad de
penetracion controlada (EVPC) y el segundo es por carga controlada (ECC). EI método EVPC se
usa principalmente para determinar la capacidad de carga ultima de un pilote y se emplea en
ensayes preliminares o en investigacion. Este método se ejecuta rdpidamente y, como no hay
tiempo para la consolidacion o que se desarrolle creep, la curva carga-asentamiento es facil de
interpretar. El ensaye ECC es mas usado, principalmente para verificar la carga en pilotes que
forman parte de una cimentacion. También se usa cuando se han utilizan métodos empiricos para
predecir la capacidad de carga Ultima (Tomlinson & Woodward, 2008).

Otra clasificacion fue propuesta por Viggiani et al. (2012), y dividen los ensayes de carga en

ensayes de disefio y de verificacion. El ensaye de disefio usualmente se lleva a la falla y es un
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ensaye destructivo que se realiza en un pilote instalado para ese propdsito y que no pertenece a la
cimentacion. Su objetivo es determinar, en la etapa de disefio, la capacidad de carga del pilote y
su relacion carga-asentamiento; si el fuste del pilote esta instrumentado, también se pueden
determinar las curvas de transferencia de cortante lateral (curvas t-z) y en la punta (p-z), asi como
las fracciones de la capacidad de carga tomadas por la punta y el fuste. Por otro lado, el ensaye de
verificacion se realiza en pilotes seleccionados que forman parte de la cimentacién, después de
instalados, no es destructivo y tiene como objetivo verificar la instalacién de los pilotes; sin
embargo, permite obtener informacién del comportamiento carga-asentamiento y, por
extrapolacién estimar la capacidad de carga.

La norma ASTM D1143-07 indica que el equipo para la carga debe ser capaz de aplicar al menos
120% la méaxima anticipada. En esta norma no se distinguen ensayes de disefio y de prueba. Aparte
de la prueba rapida, que es la mas comdn, cubre los ensayes bajo carga sostenida, carga en exceso
de carga sostenida, prueba a intervalo de tiempo constante, prueba a velocidad de penetracion
constante y carga ciclica. Las pruebas menos comunes requieren de una interpretacion cuidadosa,
pues los procedimientos producen diferentes resultados en comparacion con la prueba répida.

En los ensayes de disefio, la instalacién del pilote de prueba debe reproducir la de los pilotes que
formaran parte de la cimentacidn para que sea representativo. El pilote de prueba debe instalarse
lo mas cercano posible a los pilotes de la cimentacion. Un sondeo debe realizarse cerca del pilote
de prueba para conocer el perfil estratigrafico.

Los pilotes de prueba deben seleccionarse después de haber instalado todos. Los hincados en
suelos cohesivos se deben ensayar despues de disipado el exceso de presion de poro generado por

el hincado; este tiempo puede ser de unos dias hasta semanas después del hincado.

Equipo de prueba y procedimiento

El equipo de prueba y procedimientos son basicamente los mismos para los ensayes de disefio y
de verificacion. La carga se aplica por un gato hidraulico que se coloca en la cabeza del pilote; la
cabeza debe estar lisa y perfectamente horizontal.

Para la reaccion del gato hidraulico se dispone un lastre o una viga de reaccion sujetada con anclas
al terreno o con pilotes de tension. El lastre se coloca en vigas de acero, las cuales se apoyan en
muros. Para no influenciar el comportamiento del pilote de ensaye, el espacio entre los apoyos y
el pilote de prueba no debe ser menor de dos metros. El peso del lastre debe ser 10% mayor que la

carga maxima que se va a aplicar en la prueba y el arreglo debe estar centrado sobre el pilote.
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La aplicacion de carga se realiza con el gato hidraulico, ya sea por regulacién manual continua o

con ajustes controlados por la carga medida. La préctica correcta de medir consiste en usar una

celda de carga entre el piston del gato y el sistema de reaccion.
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El asentamiento en la cabeza del pilote se mide con micrémetros o transductores de desplazamiento,
fijados en la cabeza del pilote, tomando como referencia una o mas vigas de referencia ancladas a
apoyos suficientemente espaciados del pilote de prueba. Se recomienda una lectura redundante de
asentamientos.

En la fig. 5.16 se muestra la configuracion del dispositivo de carga de Jaime et al. (1987). Se
observa que en la cabeza del pilote se coloca una rétula con dos grados de libertad (giro en los dos
ejes horizontales), sobre el cual se asienta un gato hidraulico (o varios) y, encima de él (o ellos),
un separador de placas de acero sobre el que se coloca una celda de carga eléctrica. Arriba de la
celda se colocan placas de acero separadas hasta lograr contacto con el marco de reaccién. La
rotula debe estar disefiada para la carga maxima. El disefio de Jaime et al. (1987) permite el giro
de 7° respecto a cada eje horizontal, lo que posibilita hacer un giro compuesto maximo de casi 10°.
Permite aplicar la carga con articulacidn en un extremo y casi empotramiento en el otro. Ademas,
absorbe pequefias desviaciones de la linea de carga axial entre la cabeza del pilote y la estructura
de reaccion. Dichas desviaciones pueden ser ocasionadas por el giro de la cabeza del pilote durante
la aplicacion de la carga axial, la falta de nivel horizontal del marco o de la cabeza del pilote o
bien, por imperfecciones al asentar los dispositivos entre la cabeza y la estructura de reaccion.

Se puede obtener méas informacion del ensaye de carga de pilotes si se miden los desplazamientos
o deformaciones a lo largo del fuste, ademas de la medicion en la cabeza.

El procedimiento méas comun es aplicar la carga en incrementos, cada uno de los cuales se mantiene
constante por cierto tiempo hasta que la velocidad del asentamiento es despreciable. Viggiani et al.
sugieren que cada incremento sea alrededor del 25% de la carga de disefio o menor. Otra opcion
es mantener cada incremento por cierto tiempo; por ejemplo, una hora.

Jaime (2019) sugiere obtener una historia de carga con descargas y recargas. Primero, se ajustan
los mecanismos de carga y medicién; la aplicacion de carga debe iniciar cerca del cero y para las
descargas intermedias nunca se debe descargar a cero, porque se desajustan los mecanismos tanto
de carga como de medicion. Después, debe llegarse hasta la carga maxima y, finalmente, descargar
a cero. La descarga final se puede hacer en menos pasos y su duracion puede ser menor.

Ademas de la determinacién de la capacidad de carga, un ensaye de carga permite conocer la

relacion carga-asentamiento.
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Determinacion de la capacidad ultima y terminacion de la prueba
Hay varias definiciones de qué constituye la capacidad de carga Ultima de un pilote. Por ejemplo,
Tomlinson y Woodward (2008) enlistan siete criterios diferentes. Desde el punto de vista de
mecanica de suelos, la falla ocurre cuando el pilote penetra en el terreno sin un incremento
adicional de carga; por disefio estructural, el pilote falla cuando su asentamiento ha alcanzado un
estado que provoca distorsiones y grietas a la estructura que soporta. Este movimiento puede ser
menor que el resultante de la falla Gltima por cortante del suelo. Los criterios que indican
Tomlinson y Woodward para definir las cargas de falla son, con referencia a las figs. 5.17 y 5.18,
los siguientes:
1) Lacargaa la cual el asentamiento sigue aumentando sin mas incremento ella (Punto A).
2) La carga que causa un asentamiento del 10% de la dimension transversal significativa del
pilote, criterio definido por Terzaghi (1968) (Punto B).
3) La carga después de la cual hay un aumento en el asentamiento bruto desproporcionado al
incremento de la carga (Punto C).
4) La carga después de la cual hay un aumento en el asentamiento neto desproporcionado al
incremento de la carga (Punto D).

5) La carga que produce una fluencia plastica o asentamiento neto de 6 mm (Punto E).

Carga en la cabeza del pilote en MN
0 1.0 2.0 3.0 4.0

e

Asentamiento de la cabeza del pilote en mm
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30— __Ii_ S S——
40 1 e .0

Fig. 5.17. Curva carga-asentamiento de un ensaye de pilote de 30.5x30.5 cm a compresion en grava densa
(Tomlinson et al., 2008).
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6) Lacargaindicada por la interseccion de lineas tangentes dibujadas desde la porcion inicial,
horizontal de la curva de asentamiento bruto y la porcién mas vertical de la misma curva
(Punto F).

7) Lacarga a la cual la pendiente del asentamiento neto es igual a 0.25 mm por MN (2.45 x

10 mm por t) de la carga del ensaye.
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Fig. 5.18. Curva carga-asentamiento y curva tiempo-asentamiento de un ensaye de pilote de 30.5 x 30.5
cm, a compresion, en arcilla dura (Tomlinson et al., 2008).

Las definiciones como la indicada en el criterio 1 son problematicas; por ejemplo, en suelos
granulares es comun ver un incremento en la capacidad con el incremento del asentamiento, es
decir, no se aprecia un cambio en la pendiente de la curva. En la fig. 5.19 se muestran las curvas

carga-asentamiento para diferentes tipos de suelos arcillosos.
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Uno de los objetivos de los ensayes de pilotes puede ser verificar o actualizar los parametros de
disefio y las técnicas. Cuando se requiere conocimiento especifico de las resistencias en el fuste y
en la punta, por separado, se recomienda que el pilote esté apropiadamente instrumentado en lugar

de derivar la informacién de mediciones de desplazamientos en la cabeza del pilote.

@) Carga (b) Carga

Asentamiento
Asentamiento

Y

Fig. 5.19. Curvas carga-asentamiento para ensayes de carga a compresion a) pilote de friccion en arcilla
blanda a firme o arena suelta b) pilote de friccion en arcilla dura (Tomlinson et al., 2008)

Interpretacion

El ensaye de carga vertical estatica usualmente se confunde con el ensaye de carga ideal, ILT, fig.
5.20a, en este se considera la aplicacion al suelo de un sistema de cargas con resultante diferente
de cero. En la préctica, la carga se aplica al pilote con un gato y un sistema de reaccion. Otro tipo
de ensaye es con una celda Osterberg, la cual provee una “auto-reaccion”; sin embargo, estos
métodos difieren del ILT porque aplican al suelo un sistema de cargas con resultante igual a cero.
La relacién carga-asentamiento y la capacidad de carga ultima, obtenidas de los ensayes, son
diferentes comparados con el ILT.

Con la celda Osterberg el pilote se hace reaccionar por friccion contra el suelo en sentido
ascendente. En realidad, los pilotes por lo general trabajan en sentido descendente y las pruebas
hechas dan resultados distintos (Jaime, 1990 y 1991).

En el caso del ensaye con lastre, Poulos (2000) nota que el esfuerzo que tiene el suelo por el peso
del lastre aumenta la friccion en el fuste y la capacidad de carga por punta del pilote. A medida
que la carga en el pilote aumenta por el gato contra el lastre, el esfuerzo se reducira y tenderan a

presentarse desplazamientos hacia arriba en el suelo, mientras el pilote se asienta. Por tanto, la
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rigidez de la cabeza del pilote se sobreestima, mientras que la capacidad de carga Ultima puede ser
similar a la del ensaye ideal.

El efecto de interaccion entre los pilotes de reaccion y el pilote de prueba es una sobreestimacion
de la rigidez de la cabeza del pilote. La sobreestimacion puede ser significativa para pilotes

esbeltos y para pilotes de reaccion cercanos al pilote de prueba (Poulos y Davis, 1980).
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Fig. 5.20. Tipos de arreglos para ensayes de pilotes y ensaye ideal (Viggiani et al., 2012).

En caso de ensayes con reaccion por anclas, Poulos (2000) indica que la sobreestimacion de la
rigidez del pilote es menor que cuando se usan pilotes de reaccion, especialmente si las anclas se
localizan més abajo de la base del pilote de prueba.

Por tanto, los arreglos con lastre o con pilotes de reaccion son adecuados para determinar la
capacidad de carga; pero, si el objetivo es determinar el comportamiento carga-asentamiento, y

especialmente la rigidez inicial, se deben algunas correcciones.
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De acuerdo con la norma ASTM D1143, algunos factores que influencian la interpretacién de los
resultados de las pruebas son:

Cargas residuales potenciales en el pilote que pueden modificar la distribucion de carga en

la punta y en el fuste.

- Posible interaccién de las cargas de friccion del pilote de prueba con la friccion negativa
(hacia arriba) transferida al suelo de los pilotes de anclaje que tienen parte o todo su apoyo
en el suelo a niveles arriba del de la punta del pilote de prueba.

- Cambios en la presion de poro en el suelo causados por el hincado, relleno y otras
operaciones constructivas pueden influenciar los resultados de las pruebas para capacidad
de carga por friccion en materiales relativamente impermeables como arenas muy finas y
limos.

- Las diferencias entre las condiciones en el momento de la prueba y después de terminar la
construccion, como pueden ser cambios en el nivel del suelo o en el nivel freatico.

- Pérdida de suelo de apoyo del pilote por excavacion y socavacion.

- Diferencia en el comportamiento de un pilote en un grupo o de un grupo de pilotes
comparado con un pilote aislado.

- En comportamiento a largo plazo factores como creep, efectos ambientales en el material
del pilote, cargas de friccion negativa y perdidas de resistencia.

- El tipo de estructura que se va a soportar, incluyendo sensibilidad a asentamientos y
relacion entre cargas vivas y muertas.

- Los procedimientos de ensaye especiales que necesiten consenso para aceptacion o
interpretacion. Los aparatos y procedimientos de éstos producen diferentes resultados
respecto a la prueba convencional.

- Requerimiento de que los pilotes no ensayados tengan condiciones idénticas a las de los

pilotes ensayados, incluyendo: condiciones del subsuelo, tipo de pilote, longitud, tamafio,

rigidez y métodos de instalacion y equipo de modo que la extrapolacion a estos pilotes sea

valida.
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5.4 Ensaye de placa

El ensaye de placa consiste en cargar una placa rigida, circular o cuadrada, contra suelo o roca. De
los resultados carga vs asentamiento se puede estimar la capacidad de carga de un suelo o rocay
el modulo de deformabilidad. Este ensaye afecta hasta una profundidad alrededor de 3 diametros
0 3 veces el ancho de la placa de carga. Dependiendo de la forma de aplicar las cargas, toma en
cuenta parcialmente el efecto del tiempo. EI mddulo de reaccion se define como la relacion entre
la unidad de esfuerzo y la unidad de asentamiento, o fuerza/longitud®, medidos en el ensaye. El
modulo elastico, E, se puede deducir de la curva carga-asentamiento (fig. 5.22).

La capacidad de carga de un suelo depende de su resistencia, la magnitud y distribucion de la carga,
dimension, geometria de la placa y profundidad de ensaye.

Equipo

Para la prueba se requiere de una plataforma de carga que sirva de reaccion a las fuerzas aplicadas
en la placa, un sistema hidraulico o mecanico de suficiente capacidad para proporcionar y mantener
la carga méxima estimada para las condiciones de suelo especificas y, por lo menos, un
instrumento de medicion para medir la fuerza que ejerce el gato hidraulico (fig. 5.21). La norma
ASTM D1194 sugiere realizar 3 pruebas con placas circulares de espesor igual 0 mayor que 1 in,
cuyos diametros sean distintos y varien entre 305 y 762 mm o placas cuadradas de acero cuya area
sea equivalente.

Para el registro del asentamiento, la norma ASTM D1194 recomienda el uso de sensores de
desplazamiento con precision de al menos 0.25 mm. Otras herramientas necesarias son: columnas
de carga, herramientas y equipo para preparar los pozos donde se ensayara y montara el aparato
de carga.

Procedimiento

Con base en una exploracion previa y los requerimientos de disefio de la estructura, se selecciona
el sitio de ensaye.

La norma ASTM D1194 recomienda realizar los ensayes en al menos tres sitios con una distancia
entre éstos menor de 5 veces el didmetro de la placa més grande. Se requiere nivelar
cuidadosamente y limpiar las areas que se van a cargar para que las cargas se transmitan
uniformemente sobre toda el area de contacto. Antes de aplicar la carga, se protegen las areas

contra cambios de humedad en el suelo. La aplicacion de la carga al suelo se realiza en incrementos
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iguales no mayores que 95 kPa (9.7 t/m?) o no mayores que un décimo de la capacidad de carga
estimada del area que se esta ensayando. La carga se debe aplicar sin impacto, fluctuacién o
excentricidad. Después de aplicar la carga, ésta se mantiene por un intervalo de tiempo no menor
que 15 minutos.

El registro de los asentamientos debe ser continuo y el ensaye contintia hasta que se alcance una
carga maxima o hasta que la relacion entre incremento de carga e incremento de asentamiento
alcance un minimo. Si el suelo tiene una mayor capacidad de cargay el equipo de ensaye lo permite,
se debe continuar el ensaye hasta que el asentamiento total alcance al menos el 10% del diametro
de la placa, a menos que se observe una falla bien definida. Después de terminar las lecturas del
altimo incremento, se libera la carga aplicada en tres decrementos iguales y se registran las
deflexiones de rebote hasta que la deformacion cese para un periodo no menor que el intervalo de
tiempo de carga.
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Fig. 5.21. Arreglo para realizar ensayes de carga estaticos con placa (ASTM D1194).

Los resultados obtenidos de un ensaye de carga en placa se muestran en la fig. 5.22. Schleicher
(1926) propuso la siguiente expresion que relaciona el asentamiento, S, las propiedades el&sticas
del suelo y la forma del &rea cargada:
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1 —v?
5= qB< _ )15 (5.6)

Se considera que el suelo es un material isotrépico, linealmente elastico y homogéneo. Donde E
es el madulo de elasticidad, v es la relacion de Poisson, B es el ancho de la cimentacion (para el
ensaye de carga en placa es el ancho o diametro de la placa), q es el esfuerzo aplicado e Is es un
factor geométrico que toma en cuenta la forma del area cargada y la localizacion del punto en

donde se estima el asentamiento.

Tiempo, min (P = 300 kPa) Presiénde carga, kPa
10 100 1000 0 100 200 300 400 500
7 | | 1 l 0 T T r g

—

\

ot

Asentamiento, mm
)

Asentamiento, mm

8

I

|

|

|

|

|

|

|

|

|

|

|

|

|
g%

10 Si AH=25mm se toma como la falla, \
40 q,~500kPa R
L vy
11¥ 50 l
a) Grafica asentamiento-log tiempo para determinar el b) Grafica carga-asentamiento para
maximo asentamiento para un incremento de carga, en establecerla presién maxima de disefio
este caso de 300kPa

Fig. 5.22. Resultados de ensaye de carga en placa (Bowles, 1997).

5.5 Ensaye de permeabilidad Lefranc

Es un ensaye para determinar la permeabilidad de suelos en campo a distintas profundidades
(fig. 5.23). Se realiza en materiales granulares, sedimentos mal consolidados, rocas muy alteradas
y ocasionalmente en rocas muy fracturadas.

Es preferible llevarlos a cabo en perforaciones realizadas para tal fin. Se pueden hacer en las etapas
de exploracion y muestreo de suelos, de construccidn y, eventualmente, en el mantenimiento de
las obras civiles.

La prueba permite calcular la conductividad hidraulica de materiales granulares en un tramo de
terreno (con base en la ecuacion de Darcy), en intervalos de tiempo regulares, a partir de la
medicion del nivel freatico y del flujo de agua, agregado o extraido al tramo probado o bien, del

calculo de la velocidad con que cambian los niveles de agua en el barreno.
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El tramo que se va a probar debe estar saturado. En las pruebas con flujo constante se inyecta o se
extrae un flujo de agua (manualmente o por bombeo) y su volumen se registra en cada intervalo
de tiempo, procurando mantener sin cambio el nivel de agua dentro del barreno. Por otro lado, en
las pruebas de flujo variable se inicia inyectando o extrayendo sUbitamente agua del barreno y se
va registrando, en cada intervalo de tiempo, el cambio en el nivel del agua dentro del barreno.

Las etapas que comprende una prueba Lefranc son: preparacion de la cémara filtrante,
determinacion del tipo de prueba a efectuar, preparacion de instrumentos y equipo, desarrollo de

la prueba y calculo de ésta.
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Fig. 5.23. Principio del ensaye Lefranc (Monnet, 2015).
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Como antes se menciond, hay dos tipos de prueba Lefranc: de flujo constante y de flujo variable.
Estas a su vez se clasifican en dos tipos, de acuerdo con el ascenso o descenso del nivel freatico.
Ademas, existen pruebas especiales donde se prueba un tramo somero.

Si la observacion del material indica que éste puede ser permeable, es de esperarse que la altura
del nivel de agua cambie rapidamente; por tanto, lo mas apropiado sera efectuar una prueba de
flujo constante tratando de mantener el nivel de agua fijo en cada lectura.

Por otra parte, si el material es poco permeable, se espera que el cambio de altura sea mas lento y

pueda controlarse la variacién de esta altura.

Terreno natural
AT I S -;‘-m—:NAF
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Fig. 5.24. Nomenclatura usada para el ensaye Lefranc (Monnet, 2015).

Principio del ensaye
Dentro de un suelo permeable y bajo el nivel de agua freatica, se construye una cavidad cuyas
dimensiones deben ser conocidas. Esto se realiza en la parte inferior del sondeo, y se debe adecuar

la cavidad para que la filtracién solo ocurra a través de las paredes. Se remueve o0 inyecta agua en
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la cavidad. La carga hidraulica se fija en una cantidad. Bajo estas condiciones, el flujo se determina
como:
Q = mkhB (5.7)

Donde Q es el gasto removido o inyectado, k es el coeficiente de permeabilidad del suelo, h es la
variacion de carga que ocurre por la remocion o inyeccion de agua, B es el didmetro de la cavidad
y m es un coeficiente en funcién de la forma de la cavidad.

Los coeficientes de forma pueden tener los valores mostrados en la tabla 5.2. Sin embargo, si la
localizacion de la cavidad esté cerca del dominio del acuifero, m se reemplaza por mp mostrado en
la ecuacion y en la tabla 5.3 de acuerdo con la notacion en la fig. 5.24, donde Hy es la distancia
desde la cavidad bajo el nivel de agua freatica, H es la distancia desde la cavidad hasta la pared

impermeable y L es la longitud de la cavidad.

1 1 B B

- - 4 5.8
mg m 8mH, 8mH (58)

Tabla 5.2 Valores de m para distintas formas de cavidades (Monnet, 2015)

Forma de la cavidad Valor de m
C=L/B
Elipsoide elongado 2nC
C>10 In(20)
Elipsoide 2nC
1.2=C<10 In(C +VC? + 1)
Esférica 2m\/C + 1/4
0.7<C<1.2
0.3<C<0.7 2m,/2C +1/2
C<0.3 V1 —4C2
2 atan (—2C +,/4C%* + 1)
Plana, la cavidad corresponde al 2
extremo de un sondeo con ademe

Tabla 5.3 Valores de mg como funcion de los limites del acuifero (Monnet, 2015)

Tipo de Cavidad Valor de mo
Cavidad lejos de los limites del acuifero m=m,
Cavidad cerca del estrato impermeable 1 B

mg ~ 8nH

1
m
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Tipo de Cavidad Valor de mo

Cavidad cerca de la superficie del nivel de 1 1 B
agua freética m m, 8nH,

Cavidad cerca de la superficie del suelo 1 1 B
localizado bajo el NAF m m, 8mnH,

5.6 Ensaye de permeabilidad Matsuo-Akai

El ensaye Matsuo et al. (1953) permite determinar la permeabilidad del suelo en campo y se
emplea en suelos con mediana permeabilidad. La prueba se realiza en zanjas excavadas para este
fin, cuya geometria es variable. Matsuo et al. (1953) emplearon el procedimiento a dos zanjas de
diferentes geometrias (fig. 5.25) y verificaron los resultados con el método de computo de la
permeabilidad basado en la tasa de decaimiento del nivel del agua con el tiempo.

L 2im /

5ém SOm

[| 2N

Fig. 5.25. Zanjas de para ensaye de permeabilidad (Matsuo et al, 1953).

b

=R
N

Es usual que el ancho de la zanja, B, sea igual a un metro, la longitud sea el doble, L=2B, y la

profundidad sea mayor de 0.80 m, con pendiente en los taludes 1:1.
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Matsuo et al. (1953) describen que una vez que se excava la zanja, se vierte agua continuamente
para mantener un tirante de agua constante. La cantidad de agua que se filtra de la zanja se mide
de la siguiente manera: se usa un recipiente con capacidad de 10 | y se mide el tiempo requerido
para llenarlo. El flujo de agua en el suelo es tridimensional, ya que se infiltra por todos los lados
de la zanja. Después, la zanja se extiende al aumentar la longitud de los bordes largos por lo que,
al restar el volumen de agua que fluye de la zanja original, se elimina el efecto de flujo cerca de
los extremos. De esta manera, se obtiene el volumen de agua, Q, que fluye fuera de la secciény la
unidad de longitud horizontal, que es la longitud en la que se extendio la zanja. El flujo al cual se

ha eliminado el efecto de los extremos puede considerarse como un flujo bidimensional.

L)
>

’1

Fig. 5.26. Flujo en una zanja con superficies libres confinado por asintotas verticales (Matsuo et al.,
1953).

(5.9)

ky = (5.10)
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Las ecuaciones para determinar k dependen de la direccion de la difusion del flujo que esta
gobernada por la profundidad del nivel freatico. En caso de que el nivel freatico esté muy profundo,
las lineas de flujo tienden a ser verticales, fig. 5.26. Se determina k con la ecuacién 5.9.

Si el nivel freatico esta cerca de la zanja, las lineas de flujo se propagan radialmente, fig. 5.27 y se
emplea la ecuacion 5.10.

El gasto Q se define como:

92 — 11
Q=—"—"—-— A1
AL (5.11)

Donde q: es el gasto medido con las dimensiones iniciales de la zanja, g2 es el gasto medido

después de que se alargo la zanja y 4L es la longitud en que se extendio la zanja.

5.7 Ensaye de permeabilidad USBR

Este ensaye permite conocer la velocidad a la cual fluye el agua en el suelo bajo carga constante y
determinar la permeabilidad en campo, fig. 5.28. Se realiza en perforaciones de 6-8 in (15-20 cm)
de didmetro. La velocidad determinada con ese ensaye es de percolacion, no de infiltracion. La
primera se refiere al movimiento tanto horizontal como vertical del agua; mientras que la segunda
solo involucra el descenso del agua. Se distinguen tres condiciones, fig. 5.29:

l. La distancia entre el nivel freatico y la superficie del agua en el pozo es al menos tres
veces la columna de agua en el pozo. Ademas, debe haber por lo menos 3 m desde el
fondo del pozo al nivel freético y al menos 1.5 m al estrato impermeable.

I. La distancia entre el nivel freatico y la superficie del agua en el pozo es menos de 3
veces, pero al menos igual a la columna de agua en el pozo. Ademas, debe haber por
lo menos 3 m desde el fondo del pozo al nivel freatico y al menos 1.5 m al estrato
impermeable.

M. Ubicacion inaceptable. La distancia entre el nivel freatico y la superficie de agua en el

pozo es menor que la columna de agua.
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Fig. 5.28. Aparato para el ensaye de permeabilidad USBR (modificado de USBR., 1990).
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Fig. 5.29. Relacion entre la profundidad del agua en el pozo y distancia al nivel fredtico (USBR., 1990).
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5.8 Ensaye de permeabilidad Lugeon

Este ensaye se usa para determinar la permeabilidad de rocas fracturadas, el cual se lleva a cabo
en la base de una perforacion usando un obturador inflable para cerrar la seccion del ensaye, fig.
5.30. También se puede realizar a distintas profundidades usando dos obturadores para sellar las
secciones superior e inferior. EI obturador es critico y si éste es de mayor longitud, la prueba es
mas efectiva.

El procedimiento consiste en bajar el o los obturadores a la profundidad requerida e inflarlos con
presion con un tangque de nitrégeno. Ya expandidos, la longitud de los sellos debe ser al menos
cinco veces el didmetro de la perforacion; éstos estan sostenidos por unas barras, que también se
usan para suministrar el agua. Posteriormente, se inyecta agua en la cavidad, mediante la
regulacion de la presion de inyeccion, p, a través del sistema de bombeo. La ec. 5.12 permite
determinar el coeficiente de permeabilidad, k, en ensayes con un obturador. Donde Q es el gasto,
m es el coeficiente de forma, p es la presion de inyeccion estatica, B es el didmetro de la perforacion
Y 7 €s el peso especifico del agua.

mkpB
=— (5.12)
yW
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Fig. 5.30. Principio del ensaye Lugeon (Monnet, 2015).
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5.9 Ensayes cross-hole, down-hole y up-hole

Jaime (1980) describe los ensayes de campo para medir la velocidad de propagacién de ondas en
el suelo mediante pozos perforados para este proposito. Las técnicas, cuya representacion
esquematica se encuentra en la fig. 5.32, son: a) pozos cruzados (cross-hole), b) excitacion en el
pozo y medicion en la superficie (up-hole) y c) excitacion en la superficie y medicion en el pozo
(down-hole).

La técnica de up-hole es practica y econdmica, porque se puede aprovechar el muestreador de
penetracion estandar como fuente generadora de ondas. Sin embargo, tanto esta técnica como la
de down-hole proporcionan informacion de dificil interpretacion. Por tanto, el metodo de pozos
cruzados es el método més usado, ya que su interpretacion es mas confiable y segura, de acuerdo
con Stokoe y Woods (1972) y Woods (1978).

El ensaye cross-hole requiere de dos o0 méas pozos perforados en el suelo. En uno de ellos se
provoca una excitacion dindmica a determinada profundidad, mediante una fuente de energia de
impulso, y en el otro u otros se mide el tiempo de llegada de la excitacion a la misma profundidad
(fig. 5.31). Como se conoce la distancia entre los pozos y el tiempo de llegada, puede calcularse
la velocidad de propagacion de onda del horizonte de suelo y ésta se utiliza para determinar los
maodulos dindmicos E o G. Con este método se pueden determinar las ondas P y S simultdneamente.
Los principales componentes para el ensaye cross-hole son: los pozos, la fuente generadora, los
detectores y el equipo de registro. En caso de que el pozo requiera ademe, se pueden emplear tubos
de acero, aluminio o PVC; estos dos ultimos son mejores. Debe procurarse que la verticalidad de
los pozos tenga poca desviacion; en sondeos profundos puede ser necesaria su verificacion con
inclinémetros.

Las fuentes generadoras de tipo mecanico son las mas simples. También, se pueden utilizar cargas
reducidas y dinamita para generar la excitacion. Para detectar la llegada de las ondas en los pozos
receptores se utilizan ge6fonos direccionales, cuyo principal problema es fijarlos y orientarlos
correctamente en el fondo o a la misma profundidad a la que se genera la excitacion. Por otro lado,
el sistema de registro puede ser un osciloscopio o un registrador de varios canales, que detecte los
tiempos con una precision de 0.2 milisegundos.

El método de pozos cruzados permite obtener las propiedades dindmicas de suelos estratificados

de manera confiable. La interpretacion del ensaye es sencilla y el método no presente dificultades.



161

Csciloscopio - Arrancador

.@ d Transducer de
I velocida

—

Registro \érlmp"m

Gedtono
direccionals__| Ondos PyS$

-—— — — a—

Fig. 5.31. Diagrama esquematico del ensaye cross-hole (Stokoe y Woods, 1972 citado en Jaime, 1980).

Los ensayes down-hole y up-hole se realizan en un solo pozo. En el down-hole, la fuente de
impulso se coloca en la superficie junto al pozo (fig. 5.32a); un Unico receptor que puede moverse
a diferentes profundidades, o varios receptores a determinadas profundidades, se fija(n) contra las
paredes del pozo, y un receptor de la sefial se coloca en la fuente de energia. Todos los receptores
se conectan a un sistema de registro a alta velocidad de forma que los registros de salida se midan
en funcion del tiempo. En el up-hole, una fuente de energia mavil se localiza en el pozo con un
nico receptor en la superficie, cercano al pozo (fig. 5.32b)

El objetivo de estos ensayes es medir los tiempos de arribo de las ondas P y/o S desde la fuente de
energia al receptor o receptores. Al cambiar la posicion del receptor, se puede generar una gréafica
tiempo vs profundidad. La pendiente de la curva de tiempo a diferentes profundidades representa
la velocidad de propagacion a esa profundidad.

Las ondas S se pueden generar mas facilmente en el ensaye down-hole que en el ensaye up-hole.
Con una fuente de ondas SH, el ensaye down-hole mide la velocidad de ondas similares a aquellas
que llevan la mayor energia sismica a la superficie del terreno. Debido a que las ondas deben viajar
a través de todos los materiales entre la fuente de impulso y los receptores, el ensaye down-hole
permite la deteccion de estratos que pueden ocultarse en levantamientos de refraccion sismica. Las

posibles dificultades con los ensayes down-hole y up-hole y su interpretacion resultan de la
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alteracion del suelo durante la perforacion del pozo, ademe y los efectos del fluido en el pozo,
fuentes de impulso insuficientes o excesivamente grandes, efectos de ruido ambiental, y efectos

del nivel freatico (Kramer, 1996)

Equipo de ’
regisiro _ Registrador
Gedfonos
i v~ T~
Geafonos
Onda Ondao
Fuene de generado AN generado
energia - Fu“ em's de.
' energia
Sondeos Sondeo | Sondeo
Pozos cruzados - Gen‘erocio'n en el pozo Generacion en la superficie
registro en la superficie registro en el pozo

Fig. 5.32. Ensayes sismicos (a) cross-hole, (b) down-hole y (b) up-hole (Jaime, 1980).

5.10 Sonda suspendida

Este ensaye permite conocer la velocidad de transmisidon de onda en suelo y rocas blandas y se
puede usar hasta 600 m de profundidad. El equipo consiste en una sonda, que contiene una fuente
y dos gedfonos espaciados 1 m, suspendida en un cable; éste sirve para sostener la sonda y
transmitir la informacidn a la superficie, fig. 5.33 (GeoVision, 2021).

En una perforacion previamente realizada y estabilizada con lodo bentoninico se baja la sonda a
la profundidad deseada, ahi la fuente generard una onda de presién en el fluido. Al alcanzar la
pared de la perforacion, la onda produce ondas p y s en el suelo circundante. A lo largo de la pared
en la ubicacion de los gedfonos, las ondas p y s se convierten en ondas de presion en el fluido y
son recibidas por éstos que envian los datos al sistema en la superficie. La diferencia de los tiempos
de arribo de las ondas se usa para determinar las velocidades de onda p y s de una columna de 1 m

de suelo alrededor del sondeo.
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Fig. 5.33. Esquema de la sonda suspendida OYO PS (GeoVision, 2021).

5.11 Analisis espectral de ondas de superficie (SASW)

El método SASW se basa en la naturaleza dispersiva de la propagacion de ondas de superficie en

un semi-espacio estratificado (fig. 5.34). La dispersion implica que las ondas de superficie con

diferentes longitudes de onda se propagan con diferentes velocidades en el medio estratificado.

Cerca de la superficie se propagan ondas con longitudes cortas, mientras que en estratos mas

profundos se propagan ondas con longitudes largas. Por tanto, todos los estratos pueden estudiarse

al generar ondas de superficie en un rango de longitudes (Stokoe et al., 1989).
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Las sefiales en los receptores son digitalizadas y registradas por un analizador. Después se calcula
la transformada répida de Fourier (FFT) para cada sefial. Asi, se puede obtener el espectro de
potencia cruzado y la coherencia. La funcidn de coherencia indica el intervalo de frecuencias para
el cual se obtuvieron mediciones utiles. Por otro lado, el angulo de fase del espectro de potencia
cruzado permite determinar el tiempo de recorrido entre los dos receptores y, consecuentemente,
la velocidad de onda Rayleigh; después se pueden calcular las longitudes de onda correspondientes.
La curva de dispersion es la grafica velocidad de onda Rayleigh vs longitud de onda. Se puede
calcular el perfil de rigideces en el sitio usando un algoritmo de inversién, este procedimiento
permite determinar la velocidad de onda de corte .

Las ventajas de este ensaye son que se realiza rapidamente, no requiere perforaciones, puede
detectar estratos con velocidades bajas y se puede usar para profundidades considerables (>100m).
Sin embargo, el procedimiento requiere equipo especializado y operadores con experiencia;

ademas, su aplicacion esta limitada a sitios con estratificacion horizontal.

Cappiadars £2 0 22 |Analizador
- S2 022 |de senales
D_ == T,
Fuente de ruido @
aleatorio, sinusoidal o Receptor [ Receptor
de impulso 1 | 2
u’ O .
o~ )@L AZ Dl - -
" N

Fig. 5.34. Configuracion bésica del ensaye SASW (Stokoe et al., 1989).
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6. METODOS PARA PREDECIR LA CURVA
CARGA AXIAL-DESPLAZAMIENTO DE
PRUEBAS EN PILOTES

6.1 Curvast-z

El método de las curvas t-z fue inicialmente propuesto por Seed y Reese en 1957. Posteriormente,
otros investigadores propusieron diferentes métodos basados en este principio. Los métodos para
generar las curvas t-z permiten calcular los movimientos axiales de un pilote bajo carga vertical;
éstos son comunmente empiricos e influyen diversos factores como: didmetro, rigidez axial,

longitud y distribucion de la resistencia del suelo y la rigidez propia del pilote.

6.2 Criterio de Seed y Reese (1957)

Seed y Reese (1957) realizaron ensayes de carga de pilotes in situ para estudiar la interaccion
pilote-suelo. Investigaron el efecto del tiempo, la distribucién de fuerzas a lo largo del pilote y la
presion de poro que se genera durante el hincado del pilote. Ademas, propusieron un método para
estimar la relacion carga-asentamiento a partir de los datos de resistencia obtenidos por medio de
veleta.

Los pilotes eran de tubo de acero de 15 cm diametro con punta conica, de 6.0 a 6.6 m de longitud,
hincados 4.5 m en un estrato de arcilla blanda saturada. Los pilotes fueron instrumentados con
celdas de carga que permitian medir la distribucion de la carga y los esfuerzos a lo largo de la
pared del pilote durante el hincado y durante la etapa de carga.

Los ensayes se realizaron a diferentes tiempos después del hincado, desde 3 horas, hasta 33 dias.
Se tomaron lecturas de las celdas de carga en el pilote después de la aplicacién de cada incremento
y 1 segundo después se tomaba lectura de presion de poro en el suelo. El asentamiento se midid
en la cabeza del pilote y la prueba se detenia cuando el asentamiento aumentaba claramente con
un pequefio incremento de carga.

Se consider6 como la capacidad de carga Ultima del pilote la maxima que pueda soportar sin

deformacion continua durante su aplicacion.
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La curva carga-asentamiento permite determinar la carga que puede ser soportada con seguridad

por el pilote. La curva P vs ¢ tiene usualmente la forma siguiente: una parte inicial que es recta,

una transicién marcada en forma de curva y una parte final que muestra un incremento de
asentamiento sin incremento de carga. La carga segura usualmente se toma como una proporcion
de la carga Ultima, o la carga correspondiente a un valor limite de asentamiento.

Los ensayes realizados por Seed y Reese fueron del tipo rapido, era poco el tiempo entre los
incrementos de carga.

Se observé incremento en la capacidad de carga ultima del pilote cuando el ensaye se realizaba a
diferentes tiempos después del hincado. La capacidad Gltima del pilote ensayado 33 dias después
del hincado fue 5.4 veces mayor que la del pilote cargado 3 horas después del hincado.

Los investigadores también obtuvieron las curvas de distribucion de fuerzas a lo largo del pilote
cuando se llego a la carga Gltima en cada uno de los ensayes.

En la fig. 6.1 se muestra el mecanismo de la resistencia del suelo al movimiento hacia abajo del
pilote de friccion. Si el pilote fuera completamente rigido, se tendria el mismo asentamiento a lo
largo de todo el pilote, y la deformacion del suelo resultaria en el desarrollo de esfuerzos cortantes
en el suelo. Sin embargo, los pilotes no son completamente rigidos y se ha observado en ensayes
que el asentamiento medido en la cabeza del pilote es mayor que el asentamiento en la punta; esto
se debe a la compresion elastica del pilote y a la resistencia al corte del suelo alrededor de aquél.
Por tanto, la carga transmitida disminuye con la profundidad.

La distribucién de carga a lo largo del pilote esta asociada con la rigidez relativa de éste y el suelo
circundante. Seed y Reese determinaron en sus ensayes que aproximadamente 90% de la carga se
transmite por friccion y el 10% restante por la capacidad por punta.

Contar con la distribucion de la carga aplicada a lo largo del pilote y con el asentamiento medido
en la cabeza del pilote permite obtener:

1. Lavelocidad de transferencia de carga del pilote al suelo o la resistencia al corte del suelo
alrededor del pilote.

2. La compresion elastica del pilote desde la cabeza a cualquier seccion a lo largo de su
longitud (fig. 6.2). Esta se puede obtener al dividir el area bajo la curva de distribucion de
carga (a esa seccion) entre el area del pilote y el mddulo de elasticidad de éste. La
compresion elastica se puede restar del asentamiento observado para obtener el

movimiento del pilote en la seccion considerada.
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Asentamiento observado = movimiento
descendente de la punta del pilote +
compresion elastica de la longitud AC

N f—
Bt ;] L+ Deformacién = Movimiento
descendente de la punta del pilote +
compresién elastica de la longitud BC
Movimiento
descendente de la
punta del pilote
Ck=

—————=Suelo comprimido

Fig. 6.1. Desplazamiento del suelo a diferentes profundidades por la accion de un pilote de friccion (Seed
y Reese, 1957).

También es posible obtener las curvas de resistencia al corte vs deformacién a partir de ensayes de
corte del suelo para determinar las curvas de distribucion de carga y la curva carga-asentamiento

de pilotes de friccion.
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|P A= Area del
material del pilote
= Circunferencia
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Fig. 6.2. Elemento de un pilote ensayado (Seed y Reese, 1957).
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Para la determinacion de los pardmetros en laboratorio, en las muestras inalteradas se realizaron
ensayes de consolidacion y se determinaron sus coeficientes de permeabilidad y contenido de agua.
Ademas, para investigar el efecto del hincado del pilote en la resistencia del suelo, se realizaron
ensayes de compresion simple y se determino su contenido de agua en muestras: a) inalteradas, b)
obtenidas cerca del pilote un dia después del hincado, c) cerca del pilote 30 dias después del
hincado y d) del suelo remoldeado.

Seed y Reese encontraron que el contenido de agua del suelo cercano a la pared del pilote decrece
con el paso del tiempo después de su instalacion, hasta que se alcanza cierto limite. Este
decremento en el contenido de agua esta asociado a un incremento en la resistencia del suelo en la
pared del pilote. La resistencia del suelo sera mayor en la pared del pilote y disminuird a medida
que aumente la distancia horizontal de él.

Cuando un pilote de friccidn es sobrecargado, la falla usualmente ocurre en el suelo a cierta
distancia de la pared del pilote y no en la pared en si; por ello, Seed y Reese sugirieron usar un
promedio de la resistencia al corte del suelo cercano a la pared del pilote para definir correctamente
la resistencia efectiva.

Se puede obtener una friccién promedio en el fuste al dividir el valor de la carga maxima que
resiste el pilote entre su area embebida, aunque haya una variacién de la resistencia por friccion
del suelo con la profundidad.

En su investigacion observaron que, generalmente, la falla tiene lugar en el suelo que circunda al
pilote y no necesariamente en la interfaz entre el pilote y el suelo. Sin embargo, en ensayes
realizados poco tiempo después del hincado del pilote la falla ocurria en la interfaz del pilote.
Cerca de la cabeza del pilote, la méxima friccion desarrollada era menor que la resistencia al corte
del suelo inalterado, porque la falla ocurrié en la interfaz entre el pilote y el suelo. Mientras que,
cerca de la punta, la méaxima friccion era mayor que la resistencia al corte del suelo inalterado,
debido al aumento en la resistencia del suelo causado por el remoldeo durante el hincado y
posterior reconsolidacion. Se observo que, si transcurre un tiempo suficiente para permitir la
reconsolidacion completa del suelo alrededor del pilote, la friccion promedio en la falla era
aproximadamente igual a la resistencia al corte del suelo inalterado.

Los autores identifican 3 problemas para determinar la distribucién de carga a lo largo del pilote:

1) calcular la resistencia de la punta del pilote; 2) relacionar las curvas esfuerzo-deformacion del
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suelo al movimiento del pilote y 3) desarrollar una soluciéon matematica. La fig. 6.3 muestra
relaciones posibles entre la resistencia del suelo y el movimiento del pilote.

e
L~

Movimiento del pilote

Resistencia del suelo

Fig. 6.3. Curvas de movimiento del pilote vs resistencia del suelo (Seed y Reese, 1957).

La capacidad de carga por punta de un pilote hincado en arcilla es generalmente menor que la
capacidad por friccion. Sin embargo, para tener una solucion completa deben considerarse ambas
resistencias. Seed y Reese proponen reemplazar la resistencia de punta por una longitud de pilote
equivalente (fig. 6.4). El area del fuste que se afiadira sera obtenida bajo consideraciones teoricas,

por ejemplo, los resultados de los ensayes.

21

Punto para el cual se dispone
de la curva movimiento vs

resistencia al corte

221 1

Ctyp

Po3

23

Punta del pilote, se asume equivalente
a 8in de la longitud del pilote

Fig. 6.4. Parte de una curva de distribucion de carga en pilote (Seed y Reese, 1957).
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Hacer compatibles las curvas esfuerzo-deformacion del suelo y el movimiento del pilote representa
un problema. Si la punta del pilote se mueve cierta distancia hacia abajo, este movimiento
descendente debe relacionarse con una deformacion del suelo en ese punto, correspondiente con
un esfuerzo cortante que desarrollard una fuerza resistente a lo largo del pilote. Las curvas
esfuerzo-deformacion usadas en este analisis deben ser las del suelo reconsolidado adyacente al
pilote. Sin embargo, dada la dificultad de obtener esa informacion, los autores sugieren usar curvas
esfuerzo-deformacion obtenidas por pruebas de veleta de suelo inalterado. Se puede intentar
corregir el hecho de que la falla pueda ocurrir en la interfaz del pilote y del suelo en lugar de que
ocurra en el suelo, al usar una parte de la resistencia correspondiente a una deformacién particular.
Las proporciones se pueden obtener para diferentes profundidades, para lo cual la experiencia
obtenida del disefio de otros pilotes puede ser Util para seleccionar los factores apropiados.

La curva de distribucion de carga en el pilote se calcula suponiendo primero un pequefio
movimiento descendente de la punta del pilote. Se consulta la curva esfuerzo-deformacion del
suelo a esa profundidad y se obtiene la velocidad de transferencia de carga.

La carga en la punta del pilote se obtiene al multiplicar esta velocidad de transferencia por el area
del pilote que se considera reemplazara la punta del pilote.

Se supone un movimiento descendente mayor para la cual se tenga disponible una curva esfuerzo-
deformacion y una velocidad de transferencia de carga para ese movimiento y se calcula el
incremento de carga en el pilote.

Con el area y el modulo de elasticidad del pilote, se calcula el movimiento correspondiente a este
incremento de carga.

Si el movimiento calculado no corresponde con el supuesto, se realiza un nuevo calculo y el

proceso continda hasta que haya concordancia entre los movimientos.

6.3 Criterio de Coyle y Reese (1966)

Coyle y Reese desarrollaron una correlacion entre la transferencia de carga, la resistencia al
esfuerzo cortante del suelo y el movimiento de un pilote, para pilotes de friccion de acero hincados

en arcilla.
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Fig. 6.5. Pilote cargado axialmente, mostrando las fuerzas que acttan en los segmentos (Coyle y Reese,
1966).

El pilote axialmente cargado se divide en segmentos con sus respectivas fuerzas actuantes. Se
desean conocer la carga, Qo, Yy el asentamiento, o, en la cabeza del pilote. La fig. 6.5 muestra un
pilote cargado axialmente dividido en 4 segmentos. El procedimiento se inicia en la parte de abajo
y se supone un pequefio movimiento de la punta, se calculan las fuerzas y el movimiento de cada
segmento y se avanza hacia arriba del pilote. Para los diferentes movimientos de punta que se
consideren, se obtendran diferentes valores de Qo y o en la cabeza y se obtendra la curva carga-
asentamiento. Los pasos son:

1. Suponer un pequefio movimiento en la punta, y

2. Calcular la carga en la punta, T, correspondiente al movimiento y,, Se puede usar el método
propuesto por Skempton.

3. Dividir el pilote en segmentos.
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4. Estimar el movimiento a la mitad del segmento inferior. Como primer intento, el movimiento al
centro del segmento se considera igual al movimiento de la punta.
5. Usando el movimiento estimado, consultar una curva que muestre la velocidad de transferencia
de carga al suelo vs movimiento del pilote.
6. Con la proporcion obtenida en el punto 5, consultar una curva de resistencia al corte vs
profundidad.
7. Con el valor de la transferencia de carga del punto anterior, calcular la carga Qs, en la parte
superior del segmento inferior como:
Q3=T+Ss; (6.1)

Donde:

S3=83:C Ls- (6.2)
Qs = carga en la parte superior del segmento, T = carga en la punta del paso 2, s3.= transferencia
de carga en el segmento inferior de los pasos 4, 5y 6, C = &rea circunferencial del segmento = nD

y L3.= longitud del segmento inferior.

8. Calcular la deformacion elastica en la mitad inferior del segmento inferior como:
Qmid +T (ﬁ)

2 2 (6.3)
Aya, =
y3T AE
Suponiendo una variacion lineal de la distribucion de carga para pequefios segmentos
Qmia= (Q3+T) /2 (6.4)
9. Calcular el nuevo movimiento a mitad del segmento inferior como:
Y3=Ay3+y: (6.5)

10. Comparar el movimiento calculado en el punto 9 con el estimado del punto 4.

11. Si el movimiento calculado no corresponde con el supuesto, se repiten los pasos 2 a 10 y se
calcula un nuevo movimiento al centro del segmento.

12. Cuando se logre la convergencia, se procede a calcular el segmento superior y asi
sucesivamente, hasta calcular el valor de Qo y S en la cabeza.
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Fig. 6.6. Relacién entre transferencia de carga y resistencia al corte del suelo vs movimiento del pilote
(Coyle y Reese, 1966).

Q 15
S lF—aF L3 .
o
at |y | a Y diametro
Q, Vo exterior
s |b—_1__| 1
oo Q _‘;US Area
3 ircunferencia
- AT T seccién a-a
Q *ytl
S |F—aF L3
% e
[
T *VT

Fig. 6.7. Pilote cargado axialmente, dividido en tres segmentos (Coyle y Reese, 1966).

El procedimiento se repite suponiendo diferentes movimientos en la punta para obtener una serie
de valores Qo y S. Con estos datos se puede graficar una curva carga-asentamiento.

Para determinar la transferencia de carga al suelo, deben tenerse mediciones de la carga en el pilote
a diferentes profundidades; esto se puede lograr en ensayes de carga en campo usando pilotes
instrumentados con strain gages.

Para obtener el movimiento del pilote a diferentes profundidades, es necesario conocer el

asentamiento en la cabeza y tener informacion completa de las propiedades de aquél. También es
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necesario tener la informacion del suelo a diferentes profundidades. Para calcular la transferencia
de carga se resta la carga en la parte inferior del segmento de la carga en la parte superior; después
se divide entre el area circunferencial.

Para calcular el movimiento del pilote a la mitad del segmento, se resta la deformacion elastica del
pilote, primero del segmento superior, y después de mitad a mitad de cada segmento.

Después de que se calcularon la transferencia de carga y el movimiento del pilote a diferentes
profundidades a lo largo de él para diferentes cargas en la cabeza, los resultados se grafican como
una familia de curvas. Los autores sugieren que los limites de longitud de los pilotes sean de 24.4
m (80 ft) como méaximo.

Puede razonarse que la méaxima transferencia de carga en un punto a lo largo del fuste de un pilote
hincado, es funcidn de la resistencia al corte del suelo en ese punto y de la presion lateral de tierras
hacia la pared del pilote. La resistencia in situ se puede ajustar para predecir la resistencia al corte
en la pared después del hincado. En este método se ignora el factor de profundidad.

Las relaciones de transferencia de carga-resistencia al esfuerzo cortante del suelo mayores a 1.0,
obtenidas de ensayes de campo en pilotes instrumentados, resultan de comparar la transferencia
de carga medida en la pared del pilote, con los valores de resistencia al esfuerzo cortante obtenidos

del suelo no remoldeado.

6.4 Criterio de Randolph y Wroth (1978)

Randolph y Wroth (1978, 1979) propusieron una solucion que pretende modelar la forma en que
la carga se transmite del pilote al suelo. El andlisis fue desarrollado para pilotes individuales,
cilindricos, completamente embebidos en un suelo linealmente elastico, no homogéneo, cuya
rigidez aumenta linealmente con la profundidad; incluye también el caso de suelo homogéneo. La
solucién propuesta proporciona la relacion carga-asentamiento, la cual es aproximada, pero los
resultados han sido verificados con métodos de analisis mas rigurosos.

La solucion supone que el comportamiento carga-asentamiento del fuste puede considerarse por
separado del comportamiento de la punta del pilote (fig. 6.8). Por tanto, el suelo circundante al
pilote se puede dividir en dos capas por una linea AB que se dibuja al nivel de la punta del pilote.
Inicialmente, se supone que el suelo arriba de la linea AB se deformara Unicamente por los

esfuerzos transferidos del fuste del pilote y que el suelo debajo de la linea AB se deformara
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Unicamente por los esfuerzos provocados por la base del pilote. Se necesitan algunas
modificaciones para tomar en cuenta la interacciones entre los estratos superior e inferior. La
interaccion servira para limitar la deformacion en el estrato superior, reduciendo las deformaciones

hasta ser despreciables en una distancia desde el eje del pilote, rm.

Estrato
—~— Pilote  superior
de suelo
A ——m—— B
Estrato
inferior
de suelo
Py
Ps
%
¢
[
S - \2/ s =
Py
R e T S e B,

Fig. 6.8. Desacoplamiento de efectos debido al fuste y la punta del pilote. a) Capas superior e inferior, b)
Patrones de deformacion separados de las capas superior e inferior (Randolph y Wroth, 1979).

6.4.1 Deformacion debida al efecto de friccion del pilote

Al considerar el equilibrio vertical de los elementos de suelo alrededor del pilote, se puede mostrar
que el esfuerzo cortante en el suelo disminuye inversamente con la distancia desde el eje del pilote,
r. Por tanto, el esfuerzo cortante a una distancia r puede escribirse como:

T = Toly/T (6.6)

Donde tes el esfuerzo cortante, r es la distancia desde el eje del pilote, y el subindice 0 indica que

estos valores corresponden a la interfaz del pilote. (fig. 6.9)
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Fig. 6.9. Deformacion del suelo alrededor del fuste y esfuerzos en un elemento de suelo. (Randolph y

Wroth, 1978).

Para un suelo que es radialmente homogéneo alrededor del pilote, la ecuacién anterior implica que

las deformaciones por cortante en el suelo también variaran inversamente con la distancia r. Por
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tanto, la integracion de las deformaciones de cortante lleva a asentamientos del suelo que pueden

variar de forma logaritmica con la distancia r:

ToTo
W= wg — Tln r /Ty (6.7)

Donde w es el desplazamiento vertical del suelo, ws es el desplazamiento vertical del suelo
alrededor del fuste del pilote, y G es el mddulo de cortante del suelo (fig. 6.11). La variacion
logaritmica fue confirmada por ensayes de carga en pilotes y por analisis de elemento finito.
Suponiendo que el movimiento del suelo sera despreciable mas alla de una distancia rm, (fig. 6.10)
el asentamiento debido al efecto de friccion del pilote se puede escribir como:
ws = {ToTo/G (6.8)

Donde ¢ = In(r,,/19). La relacion entre la carga por friccion en el fuste y el desplazamiento del
pilote esta dada por:

Py 2mrglty  2m 1

Grows  Grows, {19 (6.9)

La relacion carga-asentamiento por friccion del pilote se ha hecho adimensional al dividir por el
modulo de cortante del suelo, G, y por el radio del pilote, ro. Los valores de ws y to seran valores

aproximados a lo largo del fuste del pilote.
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Y
L

T ——
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|

Fig. 6.10. Variacion de la zona de influencia del pilote (Randolph y Wroth, 1978).
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Fig. 6.11. Asentamientos alrededor del fuste debido a la carga en la cabeza del pilote (modificado de
Kraft, 1981).

6.4.2 Deformacion debida al efecto de la carga en la punta del pilote

La punta del pilote actia como un punzén rigido sobre la superficie del estrato inferior del suelo

(fig. 6.8). La relacion carga-asentamiento se puede obtener de la solucion de Boussinesq:

P, 4
Grow, (1—v)

(6.10)

Donde v es la relacion de Poisson del suelo. Los autores consideran que el estrato superior de suelo

no contribuiré a la rigidez de la base del pilote.

6.4.3 Combinacion del comportamiento en el fuste y en la punta

Pilote rigido
Para un pilote rigido, el asentamiento del fuste sera uniforme e igual a aquél en la base del pilote.
Por tanto, la relacion total carga-asentamiento esta dada por:

P, P, P, 4 21 1

— = - 6.11
Growy Grgwy + Grgws (1 —-v) + {1 (6.11)
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Esta es la solucion aproximada para un pilote rigido embebido en un semi-espacio eléstico
homogéneo. La distancia limite de influencia, o radio méagico, rn se ha encontrado empiricamente
que satisface r,,, = 2.51(1 — v). Para este valor de rn,, se obtiene un buen ajuste entre la ecuacion

anterior y resultados de andlisis de ecuaciones integrales. Los resultados tipicos se muestran en la
fig. 6.12.

100 120

GroWg

Ne ]
100 N
N
° \ o
120+ \ -
[
140 | | | |
Analisis de la ecuacion integral
i e Y90 o Ec. (6.11) para ~v=0
v=0-5 eEc. (6.11)para v=0-5

Pilote rigido

Fig. 6.12. Comparacién de la relacion carga-asentamiento para diferentes relaciones de esheltez de pilotes
rigidos en suelo homogéneo (Randolph y Wroth, 1979).

Pilote compresible en suelo no homogéneo
La solucién anterior se extendio para el caso de pilotes compresibles y suelos no homogéneos. En
general, el médulo de cortante de un depdsito de suelo tiende a incrementar con la profundidad.

(fig. 6.13) La solucién se puede utilizar en cualquier suelo, donde la rigidez aumenta
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aproximadamente de forma lineal con la profundidad. El grado de homogeneidad se puede
expresar por el factor p = G;/,/G;, que es la relacion entre el modulo de cortante a la mitad de la
profundidad a la que estd embebida el pilote y el modulo en la base del pilote. Este factor puede
variar entre 0.5 para un suelo cuya rigidez es proporcional con la profundidad a 1.0 para un suelo

homogéneo. La expresion completa es:

P 4 27 | tanh (ul 1 [ tanh (u)17?!
¢ =[ +—p—¢]x[1+—+——¢ (6.12)
Growy In(1-v) {1y ul n1-v) midry, ul
Donde:
E
_Cr
A= C
2\Y% |
“l=(a) "
p=Gyr/G
— (I
c=m(})

El modulo de Young del pilote se representa como Ep, y el mddulo de cortante del suelo en el nivel
de la punta del pilote como G.. El factor 7 permite la solucion de pilotes con ampliacion de base
(campana). Para una relacion de ampliacion de base de 7, /1y, €l factor n = r, /1, toma en cuenta
una carga mayor por la punta. Para casos en los que hay una zona de reblandecimiento alrededor

del pilote, la constante ¢ se puede tomar como:

T

{ = Go f "Gy tar (6.13)

Donde G varia con el radio del pilote, y tiende a G, a valores grandes de r (en el que el suelo no
ha sido alterado por el proceso de instalacion del pilote).
El valor de rm est4 dado por:

T = 2.5pl(1 —v) (6.14)
para pilotes en un estrato profundo de suelo (de profundidad mayor de 3 veces la longitud del
pilote). Para casos mas practicos, la rigidez del suelo incrementa considerablemente a
profundidades menores que 3l. En estos casos, se encontrd empiricamente que se debe tomar un

valor de r,, = 2pl(1 —v).
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Fig. 6.13. Variacion considerada del médulo de cortante del suelo con la profundidad (Randolph y Wroth,
1979).

Para pilotes compresibles, la variacion de asentamiento a lo largo del pilote estd dada
aproximadamente por:

w(z) = wy, cosh[u(l — z)] (6.15)
La relacién entre el asentamiento en la cabeza del pilote y el asentamiento en la punta es:

w
—t = cosh(ul) (6.16)
Wp

6.4.4 Aplicaciones

Randolph y Wroth (1979) usaron su solucion en el analisis en reversa de ensayes de carga en
pilotes hincados en suelos calcareos en Portsmouth Harbour, Inglaterra. Compararon los resultados
obtenidos de 6 ensayes realizados en pilotes de cuatro diferentes longitudes (7-17 m) y dos
diferentes diametros (0.38 y 0.51 m). Larigidez del suelo aumenta con la profundidad. La fig. 6.14
muestra las curvas carga-desplazamiento medidas en campo y las calculadas. Hay un buen ajuste

en las primeras etapas de los seis ensayes.
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Fig. 6.14. Curvas carga-desplazamiento de pilotes hincados en suelo calcareo (Randolph y Wroth, 1979).

6.5 Criterio de Kraft, Ray y Kagawa (1981)

Kraft et al. (1981) propusieron un método tedrico para estimar la relacién t-z de pilotes. EI método
considera que el desplazamiento en un punto depende Unicamente del esfuerzo en ese punto. La
interaccion suelo estructura se representa por resortes que relacionan el esfuerzo cortante en la
interfaz pilote-suelo con el desplazamiento del pilote (fig. 6.15).

Para desarrollar las curvas t-z realistas se debe contar con valores precisos de transferencia de carga
del suelo, distribucidn de la capacidad de carga del pilote y caracteristicas del desplazamiento del
suelo durante la transferencia de carga.

Para construir las curvas t-z se consideran las respuestas antes y después de la falla por separado.
Para estimar la respuesta antes de la falla, se usa un modelo tedrico basado en la elasticidad;
mientras que, las curvas t-z después de la falla se modelan considerando el comportamiento

esfuerzo-deformacion residual en la interfaz suelo-pilote.
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Fig. 6.15. Modelo de Diferencias Finitas en un pilote con carga axial (Kraft et al., 1981).
6.5.1 Curvas t-z antes de la falla

La formulacién tedrica usa el método del cilindro concéntrico de Randolph y Wroth (1978) el cual
considera que: 1) el patrén de desplazamiento de suelo puede modelarse como cilindros
concentricos en cortante (fig. 6.16); 2) se desprecian los desplazamientos radiales debido a la carga
en el pilote, por tanto, prevalece una condicion de corte simple en el suelo; 3) el esfuerzo cortante
disminuye con una distancia tal que r = nro, donde 7 = esfuerzo cortante a una distancia r, =
esfuerzo cortante en la interfaz pilote suelo, ro = radio del pilote; 4) los esfuerzos cortantes se
desprecian més alla de una distancia rm (zona de influencia o radio mégico); y 5) La zona de
influencia rm=2.51p (1-v) y es un valor promedio a lo largo del pilote; donde | = longitud del pilote,
v = relacion de Poisson del suelo y p = relacion de los modulos de cortante a las profundidades 1/2
y la punta del pilote.

Las suposiciones anteriores conducen a la siguiente ecuacion de carga-desplazamiento:

Zs = Tyl )
$ 070 - Gr

0
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Fig. 6.16. Asentamiento modelado como el cortante entre cilindros concéntricos (Kraft et al., 1981).

Donde zs = desplazamiento del elemento. G puede ser una funcion de distancia radial como
resultado de las alteraciones causadas por la instalacion del pilote y el comportamiento no lineal
del suelo. Después de la falla, los planos de deslizamiento que se desarrollan invalidan la ecuacion
anterior. Hasta antes de la falla, las variaciones en el modulo de corte con la distancia radial y el
modulo de degradacion con la deformacién se pueden modelar con la ecuacion anterior.

Si G es constante, la ecuacion anterior se reduce a:

7o = (222) n (22 (6.18)

To
La ecuacién 6.18 muestra que el desplazamiento no sélo es funcion del esfuerzo cortante y la
rigidez del suelo; sino también del radio del pilote y su longitud. Este tltimo factor, se incluye en

el calculo de rm.

Variacion del modulo de cortante con la profundidad

El mddulo del suelo varia a lo largo del pilote, con la distancia radial desde el eje del pilote y con
la carga del pilote, como resultado de variaciones del suelo, la alteracion durante la instalacion, la
consolidacién del suelo posterior y la respuesta no lineal esfuerzo-deformacion. La respuesta t-z a

cierta profundidad se considera controlada por el mddulo del suelo a esa profundidad. Con esta
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suposicion, Randolph y Wroth aproximaron una variacion del médulo del suelo a lo largo del
pilote. Por tanto, esta suposicion en el método t-z debe considerar las variaciones verticales del
modulo del suelo.

Para las condiciones después de la consolidacion, los efectos no lineales son mas importantes que

los efectos de la instalacion. Por tanto, el método solo considera los efectos no lineales.

Esfuerzo-deformacion no lineal
El comportamiento esfuerzo-deformacion de algunos suelos puede describirse por la expresion

hiperbdlica:

ToR 6.19
G =G (1 -2 ) (6.19)
Tmax
Donde G = modulo secante de cortante a un esfuerzo cortante aplicado w; Gi= modulo de esfuerzo
cortante inicial a bajas deformaciones; Rt = constante de ajuste de la curva esfuerzo-deformacion;
y 7max = esfuerzo cortante en la falla. Al combinar las ecuaciones 6.18 y 6.19, y la distribucion de

rcon r, la ecuacion de la respuesta t-z es:

"m _ ) (6.20)
L In "o

TG 1y

Donde v = m Rf /mmax; €Sta ecuacion se puede usar para generar las curvas t-z antes de la falla.
Aunque esta ecuacion ignora la heterogeneidad radial causada por el proceso de instalacion, estos
efectos a largo tiempo, en el caso de pilotes hincados, son menores comparados con la
incertidumbre en las propiedades del suelo y las aproximaciones usadas para el desarrollo de las

ecuaciones. Sin embargo, si la heterogeneidad radial es importante, se deben considerar sus efectos.

6.5.2 Curvas t-z después de la falla

Para modelar analiticamente el comportamiento t-z después de la falla se tienen que determinar: 1)

méaxima friccion en el fuste; 2) desplazamiento del pilote a la cual se moviliza la friccion maxima
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3) friccion residual en el fuste a grandes desplazamientos del pilote y 4) el comportamiento de
desplazamiento por métodos convencionales y el desplazamiento zmax al cual se moviliza la
méaxima friccion.

Una vez que el suelo alcanza el estado de falla incipiente, ocurre una deformacion adicional en el
pilote como resultado de la distorsiéon en el suelo con una rotacion de los planos principales;
también se pueden producir movimientos a lo largo de planos de deslizamiento, 0 una combinacion
de ambos. Cuando hay planos de deslizamiento, el comportamiento del suelo no se puede definir
en términos de esfuerzo y deformacion. Un método para modelar el comportamiento después de
la falla es modelar una seccion del sistema pilote-suelo en un ensaye de corte directo. En este
ensaye se reemplaza una mitad de la muestra de suelo con una pieza de acero, concreto o madera.
Si la falla es en el suelo en lugar de la interfaz, un ensaye de corte directo convencional puede ser
mas apropiado para definir la respuesta transferencia de carga-desplazamiento después de la falla.
De ensayes de corte directo en arcilla, se encontrd que la resistencia residual es del 60 al 100 % de
la méxima resistencia. El reblandecimiento del material remoldeado puede diferir del inalterado.
El grado de reblandecimiento puede deberse al tipo de ensaye (corte simple, triaxial o corte directo).
Kraft et al. (1981) probaron una interfaz arcilla-arcilla y encontraron una reduccion de resistencia
de alrededor del 20% en muestras de arcilla de alta plasticidad . La deformacion necesaria para
desarrollar la resistencia residual después de alcanzar el esfuerzo maximo fue alrededor de 2.5 mm.
El ensaye de corte directo no es una simulacion perfecta de la transferencia de carga-
desplazamiento de un segmento de pilote. El esfuerzo normal total se mantiene constante durante
el ensaye; mientras que, durante la carga del pilote se presenta una condicion de limite de
desplazamiento. Las concentraciones de esfuerzo causadas por una pequefia area de contacto en el
ensaye Yy la separacion entre las cajas de corte pueden resultar en diferencias entre la simulacion y
el prototipo. Ademas, la curva esfuerzo-desplazamiento del ensaye de corte directo simula la
condicion a lo largo del plano de falla y no considera las deformaciones elasticas que pueden
ocurrir en el suelo a cierta distancia del pilote.

El desplazamiento, &, que ocurre al pasar del esfuerzo maximo al residual en el ensaye de corte
directo, puede compararse con el desplazamiento t-z, Az, que se produce al pasar de un valor de
transferencia de carga maximo a uno residual en un segmento de pilote. Este y el suelo circundante
exhiben caracteristicas t-z hasta la falla (ec. 6.20). Alcanzada la falla, la curva t-z del segmento del

pilote se gobierna por los resultados del ensaye de corte directo a lo largo de la superficie de falla,
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y por la ec. 6.20 para el suelo alejado de ésta, (fig. 6.17). Esto implica que, alcanzada la falla y si
la transferencia de carga disminuye con un desplazamiento continuo del pilote, el suelo mas
alejado de la superficie de falla se recuperara un poco cuando se libera su energia elastica. Esta
accion incrementa el desplazamiento relativo a lo largo de esta superficie y ocasiona que el suelo
alcance un nivel residual a un desplazamiento menor que el dado en los resultados de ensaye de
corte directo. La diferencia entre 6, y Az es 6; - Az = Aze. Donde Aze es el rebote elastico, calculado
con la ecuacion 6.20, tomando la diferencia para 7o = Tmax Y 7o = Toresidual.

La diferencia méxima entre Az 'y 6, es menor del 10% de &, para un diametro de pilote de 0.3 my
condiciones de suelo tipicas. A mayor didmetro, mayor Aze; mientras que &, probablemente no es

afectado por el diametro del pilote.

6.5.3 Procedimiento para construir curvas t-z tedricas.

La curva t-z se construye en dos partes: antes y después de la falla. La curva antes de la falla esta
gobernada por la ec. 6.20. Esta ecuacion puede adaptarse para simular cambios del mddulo de
esfuerzo cortante con la distorsion y los cambios del modulo con la distancia radial. Se puede usar
un radio equivalente para pilotes cuadrados. La relacion carga-desplazamiento requiere un valor
méaximo de transferencia de carga, tmax; resistencia al corte, sy; modulo de esfuerzo cortante del
suelo, Gmax; Y la constante esfuerzo-deformacion, Rr. El valor de tmax puede ser menor que Sy, por
ejemplo, para arcillas rigidas preconsolidadas.

El valor de tmax Se calcula de la misma manera que la resistencia por friccion; sin embargo, debe
cuidarse la distribucion de tmax @ lo largo del pilote. EI promedio de la distribucion de tmax debe ser
consistente con el valor obtenido por los procedimientos convencionales para determinar la
capacidad de carga de pilote. Si los resultados de laboratorio muestran que la resistencia residual

€S menor que tmax, Se debe usar un valor de resistencia al corte entre tmax Y tres. (fig. 6.17).
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Fig. 6.17. Desarrollo de una curva t-z (Kraft et al., 1981).

Se pueden usar calculos de ensaye y error para revisar las estimaciones, hasta que la capacidad de
los pilotes por ambos métodos sea aceptable.

Los parametros de esfuerzo-deformacion deben basarse en ensayes in situ a bajas deformaciones
(cross-hole, down-hole), ensayo de columna resonante o correlaciones empiricas. Los resultados
de laboratorio pueden usarse para determinar la respuesta no lineal como lo refleja el parametro Rt
del modelo hiperbdlico.

Una vez que se ha alcanzado la falla, el comportamiento después de la falla puede estimarse de
resultados de ensayes de corte directo. Algunos datos indican que la deformacion que ocurre para
cambiar de 7zmax @ res €S alrededor de 2.5 mm para arcilla.

La deformacion que se necesita para desarrollar la friccion total del fuste, zmax, Varia
considerablemente. Esta variacion se puede considerar con el médulo de esfuerzo cortante del

suelo, G, y el parametro esfuerzo—deformacion, Ry, la longitud del pilote y su diametro.
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6.5.4 Respuesta Q-z en la punta del pilote

Las curvas Q-z en la punta usan el método del médulo de reaccidn a partir de resultados de pilotes
instrumentados y ensayes de laboratorio.

La solucion elastica para el efecto de punzonamiento rigido se puede usar para modelar el
comportamiento Q-z:

qpD(1 —v?) (6.21)
2=l

Donde: gp = esfuerzo en la punta del pilote; D = didmetro del pilote; E = Mddulo de Young del
suelo; e Ip = coeficiente de influencia. Se debe usar un médulo de Young secante en la ec. 6.21
para determinar un valor de z. para el efecto de punzonamiento rigido en un semiespacio, I, ="0.78.
Randolph y Wroth y Vesic, mostraron que I, se reduce, debido al efecto de profundidad a valores
entre 0.5y 0.78.

6.5.5 Aplicaciones

Kraft et al. (1981) analizaron pilotes individuales hincados en arcilla rigida preconsolidada y en
arena para verificar su método. Estudiaron su comportamiento con carga a corto plazo y usaron el
programa AXPILE para el analisis.

En la fig. 6.18 se observan las curvas t-z de pilotes hincados en arena en Houston, Texas. Con el
método de Kraft et al. se obtiene un buen ajuste en dos ensayes, en los otros dos se subestiman los
desplazamientos.

La respuesta estimada de pilotes hincados en arcilla rigida en la Universidad de Houston se indica

en la fig. 6.19. Se observa buen ajuste entre ésta y los resultados de campo.
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Fig. 6.18. Curvas t-z de pilotes hincados en arena en Houston, Texas (Kraft et al., 1981).
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Fig. 6.19. Curvas t-z de pilotes hincados en arcilla en la Universidad de Houston, Texas (Kraft et al.,
1981).
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6.6 Programa Pile, de Oasys

El programa Pile de Oasys (2018) permite el calculo de la capacidad de carga y asentamiento de
pilasy pilotes. Solo es aplicable para carga axial y asentamientos verticales en pilotes individuales;
considera la estratificacion del suelo. Para el calculo de asentamientos, requiere que el pilote sea
de seccion transversal circular sélida y que sea recto (sin ampliacion de base); en caso de tener una
seccion transversal cuadrada, Oasys recomienda usar una seccién circular equivalente cuya area
sea la misma que la seccion original.

El suelo se puede especificar como drenado o no drenado. Debido a que el principal interés de la
tesis es la estimacion de asentamientos en pilotes, se expondra mas el calculo de éstos que el de la
capacidad de carga.

Para el calculo de asentamientos, los métodos disponibles son: Mindlin y las curvas t-z. El primero
se basa en el método de diferencias finitas, mientras que el segundo se basa en el método del

elemento finito.

6.6.1 Calculo de asentamientos con el método de Mindlin

El célculo de asentamientos se basa en los analisis tedricos del asentamiento de pilotes
compresibles individuales, usando la teoria elastica lineal. El analisis usa el método de Mattes y

Poulos. De las propiedades de los materiales, se calcula la resistencia por fuste.

Desplazamientos del suelo

Los desplazamientos del suelo adyacente al pilote se pueden expresar por:

(0°) = = 107} 622
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Fig. 6.20. Esfuerzos actuando en un pilote y el suelo adyacente (Oasys, 2018).

Donde el vector de desplazamientos del suelo es:

(P} (6.23)
Pz

S

{ps}=1P3}
Pn
\p;/

El vector de resistencia por fuste es:

P1 (6.24)
%)

psy=4"
Pn
Pb)

Donde ES® es el médulo elastico del suelo, n es el nimero de nodos del fuste del pilote y [I] es la

matriz de factores del desplazamiento del suelo:
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lih bz o o b Lpdp/d (6.25)
1121 lp = g ledb/d
sy={ .~ L
I lnl lnz lnn nbdb/d I
Upi Doz = = o lopdy/d

Donde d es el didmetro del fuste del pilote y dy es el didmetro de la base del pilote; los subindices
sy b indican suelo y base del pilote, respectivamente.
Los elementos en [IF] se derivan de las integraciones de las ecuaciones de Mindlin.

La ecuacion se puede reescribir en forma de la rigidez del suelo:

(0} = 110 (6.20)
Desplazamientos del pilote
Los esfuerzos en el fuste del pilote en los nodos, se pueden expresar como:
(0) = 757 EPRALIPI0P) + (1) (627
Donde el subindice p indica pilote, el vector de desplazamiento del pilote, {p?}, es:
(p] (6.28)
Py
pry={rst
pr
o))

En la ec. Q,  es la longitud del elemento del pilote, EP es el modulo elastico del pilote,

Ra=A/(0.257d%), A es el area de la seccion transversal del pilote, y [IP] es la matriz de accion del

pilote:
-11 00 - 0 (6.29)
1 w210 = X 9
1=49 000 0 1 -2 1
0o 0o 00 —-02 2 -5 3.2
0 0 00 O —133f12f —10.67f
Donde:
) (6.30)
f=o
dR,

Y el vector de esfuerzos aplicados esta definido como:
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F, (6.31)

__1 JFs
{Y}_nd6 :

Fy
\r,)
Donde F es la fuerza aplicada en el nodo en el pilote. Los elementos en [IP] se obtienen con el

método de diferencias finitas.

Compatibilidad de desplazamientos
Cuando se mantienen las condiciones elasticas en la interfaz pilote-suelo, los desplazamientos de

los puntos adyacentes a lo largo de la interfaz son iguales:
{p*3=1{p?}=1{p} (6.32)

ES (6.33)

d
— 1 = o EPRy 7] (o) = (1)

Entonces, se calculan los desplazamientos del pilote y las fricciones en el fuste se calculan de esos

desplazamientos del pilote.

Efecto de frontera rigida
Los elementos de [1¥] son aplicables sélo cuando el suelo tiene una profundidad infinita, es decir,
se trata de un pilote flotante. Para incluir el efecto de una frontera rigida en el desplazamiento del

pilote, Oasys usa la aproximacioén de D’ Appolonia y Romulaldi.

Deslizamiento en interfaz pilote-suelo

La compatibilidad de desplazamientos requiere que no ocurran deslizamientos en la interfaz pilote-
suelo. Sin embargo, los suelos tienen una resistencia finita al corte. Los deslizamientos o fluencia
local ocurrirdn cuando la resistencia por fuste alcanza el valor limite; por tanto, se modifica el
analisis elastico para considerar el posible deslizamiento.

Para cualquier etapa de carga, primero se resuelven los desplazamientos con la suposicion que
todos los elementos son elasticos. De estos desplazamientos, se calculan los esfuerzos cortantes y

se comparan con los esfuerzos limite especificados. Por ejemplo, si en un elemento i, la resistencia
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por friccion pi excede el valor limite Ti, se calcula el desplazamiento extra causado por el
desbalance en las fuerzas y se suma al obtenido por la solucion eléstica. Después, los esfuerzos
cortantes se calculan nuevamente con base en los desplazamientos modificados. Se repite el
procedimiento hasta que todos los esfuerzos cortantes calculados no excedan los esfuerzos

cortantes limite.

6.6.2 Calculo de asentamientos con el método de las curvas t-z

a) Matriz de rigidez del suelo

La matriz de rigidez del suelo esta dada por:

rk;y, 0 0 0 0 0F (6.34)
0 ki1 0 0 0 0
0 0 - 0 0 0
0 0 0k O O
0 0 0 0 .. O
L0 0 0 O 0 kup,

Donde kii es la rigidez en el nodo i, obtenida de la curva t-z asociada con el material (suelo) en el
que se encuentra el nodo. Para el Gltimo nodo; es decir, la base, la rigidez es la suma de la rigidez
obtenida en la curva t-z y la rigidez obtenida de la curva de la punta del pilote asociada al suelo en

el que se encuentra el ultimo nodo.

kfuste—nodo = (kt—z)fuste—nodo (635)

Kpase-nodo = (kt—2)base—nodo + (Kpunta) base—nodo (6.36)
Si el nodo se encuentra en la unién de dos estratos, entonces se toma la curva del estrato superior.
Las rigideces son de los resortes del fuste y de la base y dependen del tipo de las curvas t-z. El tipo
de curvas t-z y de punta (g-z) que soporta el programa son: elastoplasticas (Randolph y Wroth),

hiperbdlicas (Chin y Poulos), Logaritmicas, API, empiricas y especificadas por el usuario.

Curvas elastoplasticas
Estas curvas se caracterizan por una rigidez constante hasta la fluencia. Después de la fluencia, la

rigidez es cero. Esto es comun en curvas de fuste y de base. Las curvas en la base se limitan a
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cargas de compresion; no soportan tension. La curva tipica elastoplastica t-z se muestra en la fig.
6.21, mientras que la curva en la base se muestra en la fig. 6.22.

F
Punto de fluencia

Fuerza

desplazamiento

Fig. 6.21. Curva elastoplastica t-z (Oasys, 2018).

Punto de fluencia

Fuerza

Desplazamiento
Sin tension en el
resorte en la base

b

Fig. 6.22. Curva elastoplastica en la base g-z (Oasys, 2018).

Curvas hiperbdlicas
Este tipo de curvas se basa en Chin y Poulos (1991) y muestran una degradacion continua de la
rigidez con el incremento de carga.

La ecuacion de la curva de carga inicial para el fuste esta dada por:
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'm _Top (6.37)
Toro ro Tf f
Z = T
Gmax 1-— —ORf
i

Donde ro es el radio de la pila, 7o es el esfuerzo cortante en la interfaz pilote-suelo, zres el esfuerzo
cortante limite, rm es la distancia empirica a la que el esfuerzo cortante en el suelo se considera
despreciable, Rt es una constante hiperbolica que controla la forma de la curva fuerza-
desplazamiento y Gmax €S el modulo de esfuerzo cortante inicial.

El desplazamiento en la carga méaxima esta controlado por la constante hiperbdlica, Rr. Para Rf =1,
el desplazamiento es infinito en la carga maxima. El programa genera 10 pares entre 70=0 Yy 70= 7r.

Una curva tipica t-z de este tipo se muestra a continuacion:

Fuerza

Desplazamiento

Fig. 6.23. Curva hiperbdlica t-z (Oasys, 2018).

La ecuacion para la curva de carga inicial en la base esta dada por:
123 (6.38)

R
k; <1 _ Py fb)
Pr

Donde py es la carga cortante movilizada, R, es la constante de ajuste de la curva hiperbdlica para

7 =

la base, pr es la carga en la punta limite, k; es la rigidez inicial en la base y esta dada por:
L 4Gl'7'0 . ZEl’T'O (639)
P 1—v 1—v2
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En la expresion anterior, Ej y Gj son el modulo eléstico inicial y el médulo de corte del suelo,

respectivamente; v es la relacion de Poisson del suelo.

La curva tipica de punta de este tipo se da a continuacion:

) . Desplazamiento
Sin tension en el resorte P

en la base

"

Fig. 6.24. Curva hiperbdlica en la base g-z (Oasys, 2018).

b) Matriz de rigidez del pilote
El pilote se modela como una serie de elementos axiales, elementos unidimensionales, donde la
matriz de rigidez de cada elemento (basada en método del elemento finito en una dimension) esta
dada por:

AE/L —AE/L (6.40)
—AE/L  AE/L

Donde A es el area del elemento, E es el modulo elastico del material y L es la longitud del
elemento.

La matriz de rigidez total de un pilote con n elementos es de tamafio (n+1)x(n+1) y esta dada por:

ki, ki 0 0 0o 0 0 0 0 0 0] (6.41)
Ky, ki +ky ki 0 0 0 0 0 0 0 0
0 k% kL t+ki o ki 0 0 0 0 o 0 0
0 Ky  khtkh - 000 000
0 0 0 oos 0 0 0 0 0
0 o0 0 0
0 0 0 0 =1 4 i i
0 0 0 0 0 - k'+ki ki, 0 0 0
0 0 0 0 0 0 ki 0 0
0 0 0 0 0 0 0 n—1 . (1)1
0 0 0 0 0 o0 0 0 - kit ki ki
0 0 0 0 0 0 0 0 O k71 k3]

(n+1)x(n+1)
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Donde el subindice indica el nimero del elemento.

Esta matriz de rigidez del pilote se acopla con la matriz de rigidez del suelo, y la matriz de rigidez

global resultante se usa para calcular los desplazamientos.

Curvas en la punta

La pendiente de la porcion elastica esta definida por Timoshenko y Goodier (1970) como:

_P(1-v) (6.42)
Yo T a6

Donde wy es el desplazamiento en la base, Py es la carga en la base (s,mr¢) . Requiere los

siguientes parametros: radio del pilote, ro; modulo de corte del suelo, G (valor de entrada en el

estrato superior y el gradiente con la profundidad; y, relacion de Poisson, v.

Las curvas de punta se tratan de forma similar que las curvas del fuste. Sin embargo, no resisten

tension ni exhiben comportamiento con reblandecimiento.

&

Fuerza

Desplazamiento

Fig. 6.25. Curva en la base que muestra carga, descarga y recarga (Oasys, 2018).

La respuesta en la base del pilote debe ser paralela al gradiente inicial elastico en descarga, sin
resistencia a la tensién. En la recarga, el desplazamiento debe acumular el desplazamiento sin
carga, hasta que alcanza la trayectoria de descarga elastica, se vuelve a trazar la trayectoria de la
descarga en la direccién opuesta, hasta alcanzar el maximo esfuerzo de la etapa inicial de carga,

entonces sigue la trayectoria de carga inicial, hasta el esfuerzo maximo.
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7. EJEMPLOS DE APLICACION: CURVA CARGA
AXIAL-DESPLAZAMIENTO DE PRUEBAS EN
PILOTES

7.1 Ensayes a escala real en el Centro Urbano Presidente Juarez

Jaime et al. (1988) realizaron ensayes de pilotes hincados en un predio ubicado en el Centro
Urbano Presidente Juarez. Este sitio fue elegido por ser representativo de una zona de la Ciudad
de México donde ocurrieron los mayores dafios en edificios durante los sismos de septiembre de
1985. Se verificd que no hubiera presencia de alguna cimentacion en el terreno. En la fig. 7.1 se
muestra el perfil estratigrafico del suelo del lugar.

Como se aprecia en la fig. 7.1, entre 5.0 y 15.5 m de profundidad se distinguen tres estratos
arcillosos cuyos contenidos de agua medios (w%) son 375, 300 y 325%, del estrato mas superficial
al més profundo, respectivamente. Se hicieron ensayes triaxiales UU a cada 25 cm de profundidad
para tener una estimacion estadistica adecuada de la resistencia no drenada de la arcilla a lo largo
del fuste del pilote. Desde 5.00 hasta 14.75 m de profundidad se hicieron 38 determinaciones cuyo
valor medio fue c,,=32.37 kPa (0.33 kg/cm?), con desviacion estandar =9.03 kPa (0.092 kg/cm?).
Con base en los resultados de los ensayes triaxiales UU y el perfil de resistencia de punta de cono
(de 15 a 16 m de profundidad), se determind que la cohesion media de la arcilla bajo la punta del
pilote es ¢=66.71 kPa (0.68 kg/cm?) con desviacion estandar de 9.81 kPa (0.10 kg/cm?).

En el perfil de suelo se distingue una capa rigida de arcilla arenosa entre los 12 y 13 m de
profundidad, la cual se aprecia en los perfiles de contenido de agua y de resistencias no drenada y
de punta. Debido a la presencia de ese estrato duro y experiencias en sitios similares, se decidio
hacer una perforacion previa para hincar los pilotes. La perforacién tuvo 15 cm de diametro y 15
m de longitud (a partir del nivel de terreno natural), es decir fue de la mitad de la dimension

significativa del pilote.
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Fig. 7.1. Perfil estratigrafico del sitio de ensayes de carga en pilotes a escala natural CUPJ. (Jaime
et al., 1988).

Dada la estratigrafia del sitio, se opt6 por atravesar los primeros 5 m de suelo con una perforacion

de 50 cm de didmetro y ademar esta parte con un tubo de acero del mismo didmetro. Asi, los pilotes

de concreto estuvieron embebidos exclusivamente en arcilla a partir de 5.0 m de profundidad y

quedaron libres en su tramo superior. Por disponibilidad de equipo de carga, se decidio que la

longitud de hincado efectiva en la arcilla fuera de 10 my la seccién recta de los pilotes, cuadrada,

de 30 cm de lado. El armado principal de los pilotes consistio en 4 varillas #8 colocadas en las

esquinas de la seccion transversal y la resistencia del concreto fue f°c=24.5 MPa (250 kg/cm?).
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Se hincaron cuatro pilotes. La distancia mas corta entre los pilotes, centro a centro, equivalia a 20
veces la dimension lateral de estos. Experiencias de laboratorio y campo indican que los pilotes
trabajan sin interaccion en arcilla blanda cuando la separacion entre ellos es mayor de 12 didmetros

y la longitud de éstos es del orden de 80 didametros 0 menos (Tomlinson, 1977 y Jaime et al., 1991).

Resistencia al corte no drenada c, kPa Médulo tangente inicial E;, kg/cm?
0 20 40 60 80 0 50 100 150 200
0 0
2 2
4 4

Profundidad bajo la superficie, m
Profundidad bajo la superficie, m

10 10
12 12
14 14
16 16
18 18

Fig. 7.2. a) Perfil de la resistencia al corte no drenada c, y b) Perfil del mddulo tangente inicial; sitio
CUPJ. (modificado de Jaime et al., 1988).

Se llevaron a cabo dos tipos de ensayes estaticos: de penetracion y de extraccion (figs. 7.3y 7.4).
Las pruebas de penetracion se hicieron de manera lenta y rapida. El ensaye lento se efectud

aplicando incrementos de carga en el pilote cada dos horas (o cada hora, dependiendo si el
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desplazamiento vertical del pilote era apreciable o no en lecturas tomadas en los Gltimos 30 min).

La prueba de extraccion se realizé de manera similar a la de penetracion lenta, solo que jalando el

pilote.
800
—&— Ensaye Lento L. diferida
200 Ensaye lento L. instantanea
Ensaye rapido 1
Ensaye rapido 2
600
— 500 \
P
=
% 200
©
oo
©
“ 300
200

/
/ /

0 <
0 5 10 15 20 25 30 35

Desplazamiento, w (mm)

Fig. 7.3. Comparacion de resultados de las pruebas de penetracién lenta y rapida, sitio CUPJ. Curvas
corregidas por deformacion del pilote (Jaime et al., 1988).

De los resultados del ensaye de penetracion se observa que la relacion entre carga y desplazamiento
permanece constante hasta 343 kN (35 t), después de lo cual comienza a ser no lineal. Se aprecia
que los desplazamientos diferidos son muy pequefios debajo de este limite y se vuelven
considerables arriba de él. Ademas, se alcanza un maximo de 530 kN (54 t) de carga

correspondiente a un desplazamiento de 22 mm.
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500
450
400

350

Carga, kN
N
(O]
o

100
Ext. lectura diferida
50

—@— Ext. lectura instantanea

0 10 20 30 40 50

Desplazamiento, mm

Fig. 7.4. Resultados de las pruebas de extraccion, sitio CUPJ. Curvas corregidas por deformaciéon del
pilote (Jaime et al, 1988).

Hasta este punto, la prueba fue de carga controlada; sin embargo, al llegar a la carga maxima, el
pilote se desplazo rapidamente 11 mm (en 4 min) pasando de la carga maxima a una residual de
471 KN (48 t) . Después del punto maximo, la prueba pasé de ser de carga controlada a
desplazamiento controlado. El pilote al ser descargado paso de un desplazamiento maximo de
33 mm a uno de 24 mm; es decir, recuperé 9 mm de desplazamiento y acumul6 24 mm.

En la prueba de extraccion se aprecia que la curva P -3 es no lineal desde el inicio, y que el
desplazamiento diferido resulta despreciable hasta un nivel de carga de 294 kN (30 t), a partir del
cual empieza a ser notable.

Las curvas P -3 de los ensayes de penetracion y extraccion fueron corregidas restando a los
desplazamientos medidos el acortamiento o elongacion del pilote, respectivamente. Para calcular
el acortamiento y la elongacion se supuso comportamiento elastico lineal del pilote y de las varillas
longitudinales, asi como una distribucion de esfuerzos cortantes constante a lo largo del fuste del
pilote y de las barras de refuerzo.

De experiencias en laboratorio y campo se sabe que, en pruebas de penetracion, la friccion a lo
largo del fuste de los pilotes se moviliza totalmente con un desplazamiento menor que el necesario

para que la resistencia por punta alcance su maximo. Es decir, las curvas P —3 de ensayes de
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penetracion en los que solo se mide friccion son més rigidas que las curvas que incluyen friccion
y punta (aunque esta Ultima alcanza una resistencia mayor); ademas, el maximo de friccion ocurre
en un desplazamiento del pilote menor que el maximo de carga por friccion y punta.

El modulo de esfuerzo cortante del suelo estatico, G, se estimd a partir del modulo tangente inicial
de pruebas triaxiales UU. EI médulo dinamico, G;, obtenido de ensayes de columna resonante, se
uso para el analisis de pilotes en compresién con la solucion de Kraft et al. Para analizar los pilotes
en extension, se consideraron dos valores de G;, el mismo que en compresion y la mitad de éste,
para tomar en cuenta el efecto de succion en la punta y la diferencia de rigidez del suelo en ambas

condiciones de carga.

Tabla 7.1 Valores de entrada para el analisis por Randolph y Wroth, pilotes en CUPJ

|= 1,000 cm Longitud del pilote

fo= 195 cm Radio del pilote. Distancia del eje a la interfaz

fo= 195 cm Radio de la base del pilote. Si la seccion transversal es constante, rp=ro

E.= 12404 MPa

(126491 Kglcm?) Maodulo elastico del pilote para ensayes de penetracion

Ep= 4,641 MPa , - . .
(47,320 Kglcm?) Madulo elastico del pilote para ensayes de extraccion
o 240 MPa Maodulo de esfuerzo cortante del suelo a la profundidad de desplante del

(24.48 kg/cm?2) | pilote

Maodulo de esfuerzo cortante del suelo a la mitad de la profundidad de

Gyom 183 MPa
2= (18.62 kglcm?) | desplante del pilote. (A la mitad de la longitud embebida del pilote)
V= 0.45 Relacion de Poisson del suelo

Tabla 7.2 Valores de entrada para el andlisis por Kraft et al, pilotes en CUPJ

A) Estimacion de la resistencia a la friccion. Método a

P.
Diametro | Radio del pilote | Cohesion UU | P. rapida | lenta Area lateral
Ds I'o Cu o o Tmax AL Rf
cm cm kg/cm2| kPa - - | kg/lem? | kPa cm?
38 19 0.33 32 1.2 1.0 0.40 | 39 119,380 0.99
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B) Carga Ultima en la base del pilote. Skempton

Diam. ) Cohesion M. Young
Base Area base uu F. carga | Cap. Carga Ultima inicial M. Young sec.
Dy Cu Nc Qu E (Mi) E (Msec)
cm cm? kg/cm2 | kPa - t kKN | kg/lcm?| MPa |kg/cm?| MPa
38 1,134 0.70 | 69 9 7.14 70 85.00 | 8.33 | 7225 | 7.09
. . Longitud | Relacion M. corte del | M. corte a M. corte
radio Radio del de M. corte del suélo mitad ba'aé deform bajas
empirico | empirico/ - . suelo, punta - . N deform.
. pilote | Poisson de longitud. | (Penetracion) -
didmetro (Extraccion)
Im I'm/Ds L Vs (Gs L (GS)LIZ Gi Gi
cm cm kg/cm?| MPa | kg/cm? | MPa | kg/cm?| MPa | kg/cm? | MPa
1,045.8 27.52 1,000 045 | 2448 |2.40| 18.62 | 1.83|47.23* |4.63*| 23.60 | 2.31

*De ensaye de columna resonante (Jaime, 1987).

Tabla 7.3 Valores de entrada para el analisis por Pile de Oasys, pilotes en CUPJ

A) Pardmetros generales

Peso
Material volumétrico Cohesion ¢, F. carga
1 Superior Inferior o Nc
- KN/m3 | t/m® | kPa | t/m? | kPa | t/m? - -
Sin contacto | 15 1.53 0 0 0 0 0 -
Arcillafuste | 12 1.22 | 35 |357| 40 | 4.08 1 9
Arcillabase | 12 122 | 68 |6.93| 68 | 6.93 1 9
B) Método de curvas t-z
Curvat-z ) - - ) . L R. Radio de
elastoplastica Modulo eléstico compresion | Madulo elastico extension Poisson | influencia
Superior gradiente superior gradiente \ Im
kPa | t/m? |kPa/m |t/m?/m | kPa | t/m? | kPa/m | t/m?/m - m
Fuste 6000 [611.6| 22.70 | 2.31 |3000/305.8|{11.00 | 1.12 | 0.45 10.45
Fuste sin
contacto 0 0 0 0 0 0 0 0 0.3 0
Curva en punta R. Coeficiente de la
elastoplastica Maodulo elastico Poisson | curva en la punta
Superior gradiente \ n
- kPa | t/m2 | kPa/m |t/m2/m - -
Punta 8500 866.5| O 0 0.45 1
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C) Método de Mindlin

e, | Mot | & | proundemtoe [ Tioce
ap Jo de Poisson | la frontera rigida | incremento
del pilote punta del pilote
E E v
kPa | kglem? | kPa | kg/cm? - m -
7000 | 71.38 | 8500 | 86.68 | 0.45 -30 Sélo carga

7.1.1 Ensayes de penetracion
800

700

Carga P (kN)

0 5 10 15 20 25 30 35

Desplazamiento w (mm)

=d=Ensaye en campo. P. rapida 1 Randolph 78

=#—Ensaye en campo. P. rapida 2 t. Kraft et al, 1981

Fig. 7.5. Carga-desplazamiento de pilotes a compresion, ensayes rapidos. Métodos de Randolph y Wroth
y de curvas t-z de Kraft et al.
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800

700

Carga, P, kN
H U ()]
o o o
o o o

w
o
o

0 5 10 15 20 25 30 35

Desplazamiento, w, mm

—8—Prueba lenta, lectura instantanea ——Prueba lenta, lectura diferida

—— Oasys Mindlin

Randolph 78

Kraft et al == Qasys t-z

Fig. 7.6. Carga-desplazamiento de pilotes a compresion, ensaye lento. Métodos de Randolph y Wroth, de
curvas t-z de Kraft et al. y Pile de Oasys.

Tabla 7.4 Comparacion de los métodos de Randolph y Wroth y sus resultados, sitio CUPJ

Meétodo de Kraft et al. Método de Randolph y Wroth

- Se determina una curva carga- - Esuna solucion cerrada para suelo cuya
desplazamiento para el fuste y otra curva rigidez aumenta con la profundidad
para la base (punta). - Requiere de pocos parametros.

- Usa la expresion del radio magico para - La deformacién de la base la asocia a la
determinar el resorte en la punta. solucion de Boussinesq y ésta Unicamente

- Se debe proponer la carga que toma la queda en funcion de la relacion de Poisson
punta y el fuste. EI método no indica del suelo.
cémo combinar ambas curvas para - La curva resultante es linealmente elastica.
obtener el asentamiento en la cabeza. - Lacurva da buena aproximacion hasta la

- Toma en cuenta comportamiento no- mitad de la carga en la prueba lenta.
lineal y pléastico. - Subestima el asentamiento en las pruebas

rapidas.

- El método analitico incluye en el
desplazamiento el acortamiento del pilote.



7.1.2 Ensayes de extraccion
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—@— Ext. lectura diferida

—8—Ext. lectura
instantanea

Kraft t-z
G=23.6kg/cm?

—0— Kraft t-z
G=47.23kg/cm?

Randolph 1978

Fig. 7.7. Carga-desplazamiento de pilotes en extraccidn sin considerar alargamiento del pilote. Métodos

500

450

400

de Randolph y Wroth y Kraft et al.

[ e

10 20 30 40

Desplazamiento, mm

—8—FExt. Lectura
instantanea

——Ext. Lectura
diferida

Kraft t-z G=
23.6kg/cm?

—0— Kraft t-z
G=47.23kg/cm?

Randolph 1978

—&— QOasys CUPJ t-z

—&— Oasys CUPJ
Mindlin

Fig. 7.8. Carga-desplazamiento de pilotes en extraccion. considerando alargamiento del pilote. Métodos
de Randolph y Wroth, Kraft et al. y programa Pile de Oasys.
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7.2 Ensayes a escala reducida

Jaime et al. (1991) realizaron ensayes de pilotes a escala reducida en el Instituto de Ingenieria en
una muestra reconstituida de arcilla blanda, que ya consolidada media 1.1 m de diametro por 0.9
m de altura y tenia un contenido de agua medio de 274%. Las arcillas se obtuvieron de diversos
sondeos de la zona del Lago de Texcoco, éstas tenian un contenido de agua natural que variaba
entre 200 y 500%, el limite liquido oscilaba entre 200 y 500% vy el plastico entre 40 y 100% . La
densidad de sélidos media de los suelos fue de 2.4. Las muestras correspondian a la formacién
arcillosa superior y tenian un contenido alto de microfésiles (aproximadamente 25%) y poca
materia organica. Las arcillas se mezclaron con agua; esta suspension se homogeneizo, desaireo,
depositd y consolido.

Los pilotes se hicieron de micro-concreto y como refuerzo longitudinal se usaron barras de
aluminio. Estos eran de 78 cm de longitud con secciones transversales cuadrada (2 cm de ancho),
circular (2.54 cm de diametro) , hexagonal (1.21 cm de lado), triangular (2.66 cm de lado) y plana.
Con estas dimensiones, los pilotes tenian una misma area lateral de 568 cm?. En este trabajo se
consideran los tres primeros tipos.

En este caso se analizan los pilotes hincados sin perforacion previa. Su profundidad de hincado
efectiva es de 71 cm, desde la punta hasta la superficie de la muestra reconstituida. En la fig. 7.9
se muestra la ubicacidon de los pilotes en la muestra.

En todos los casos, la cabeza de los pilotes sobresalia 7 cm con respecto a la superficie de la
muestra. Una vez hincados, se dejaban en reposo por lo menos 15 dias antes de ensayarlos, para
permitir la consolidacion del suelo.

Durante el hincado de los pilotes aparecieron, en la vecindad de éstos, grietas en la superficie de
la muestra, especialmente en aquellos sin perforacion previa. No se determind su profundidad para

no alterar el suelo, aunque parecian ser superficiales.
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Fig. 7.9.Planta de localizacion de los pilotes (Jaime et al., 1991).

Las curvas carga-desplazamiento obtenidas de los ensayes estaticos realizados se muestran en la
fig. 7.10. En ella se observa que los pilotes exhiben una capacidad de carga maxima y una residual.
Los ensayes de extraccion se realizaron jalando el pilote hacia afuera de la muestra, es decir, se
indujeron esfuerzos de tension en él.

Los ensayes se hicieron con incrementos de carga iguales de aproximadamente 24.5 N (2.5 kg) en
los pilotes 2 y 6, de 19.6 N (2 kg) en el pilote 13 y de 29.4 N (3 kg) en los pilotes 24 y 25. Cada
incremento se sostenia 5 min antes de aplicar el siguiente. Este intervalo se eligio porque la mayor
parte del desplazamiento respectivo ocurria casi de inmediato y era suficiente para que la velocidad
de desplazamiento fuera nula o despreciable al final del mismo. Poco antes de llegar a la carga
méaxima, la magnitud de los incrementos se disminuia y se dejaba por 10 o 15 minutos, ya que el
desplazamiento diferido se podia apreciar y se deseaban determinar con precision las capacidades

de carga ultima y residual.
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Fig. 7.10. Curva P-8 de ensaye de penetracion. Pilote circular, cuadrado y hexagonal (modificado de
Jaime et al., 1991).

En la figura se aprecia que en los pilotes la relacion carga-desplazamiento permanece constante
hasta una carga equivalente al 60% de la maxima correspondiente. Después las curvas se vuelven
no lineales. Al llegar a la capacidad de carga maxima ocurre un desplazamiento subito y una
disminucion progresiva de la resistencia del pilote, la cual tiende a un minimo para
desplazamientos mayores de 3 mm.

Fue posible determinar la carga residual disminuyendo la fuerza actuante en la cabeza del pilote
al presentarse el desplazamiento subito correspondiente a la carga maxima.

Después de haber sido ensayados en penetracion, los pilotes se desplazaron 2.5 cm hacia dentro
de la muestra y se dejaron en reposo por varios meses antes de ensayarlos en extraccion. La
respuesta de los pilotes es similar a la de los ensayes de penetracién. Exhiben una capacidad de
carga maxima y una minima. La respuesta es casi lineal hasta una carga del 60% de la capacidad
maxima, a partir de la cual la curva carga-desplazamiento se vuelve no lineal. Los desplazamientos
a la falla varian entre 0.69 y 2.2 mm. Las curvas carga-desplazamiento no se corrigieron por
deformacion estructural del pilote; dadas las dimensiones y el material del refuerzo, la correccion
resulta despreciable.

El modulo de esfuerzo cortante del suelo estatico, G, se estimd a partir del médulo tangente inicial
obtenido de pruebas triaxiales UU. Debido a que no se realizaron ensayes dinamicos a la muestra,
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se empled la correlacién propuesta por Jaime (1987) entre los modulos cortante dinamico, Gi, y

estatico tangente inicial, G, ec. (7.1)

G; =216 (6.21)

Para analizar los pilotes en extension, se consider6 la mitad del valor de G;, para tomar en cuenta

el efecto de succidn en la punta y la diferencia de rigidez del suelo en ambas condiciones de carga.

El mddulo elastico del pilote se estimd considerando las areas transversales de los materiales que

lo componen. La barra de aluminio tiene un area equivalente al 11% de la total y la del concreto
al 89%. Sus modulos elasticos son 70 GPa (713,558 kg/cm?) y 25 GPa (254,842 kg/cm?),

respectivamente.

Tabla 7.5 Valores de entrada para el analisis por Randolph y Wroth, ensayes a escala reducida

Longitud del pilote

I= 71 cm
fo= 127  cm Radio del pilote. Distancia del eje a la interfaz
= 1.27 cm Radio de la base del pilote. Si la seccion transversal es constante, rp=ro
_ 29960 MPa . - .
Ep= (305506 kg/cm?) Modulo elastico del pilote
G= 1.03 = MPpa Modulo de esfuerzo cortante del suelo a la profundidad de desplante del pilote
10.49  kg/cm?
Gum 1.03 MPa Maédulo de esfuerzo cortante del suelo a la mitad de la profundidad de
2= (10.49  kg/cm?) | desplante del pilote. (A la mitad de la longitud embebida del pilote)
V= 0.45 Relacion de Poisson del suelo

Tabla 7.6 Valores de entrada para el andlisis por Kraft et al., ensayes a escala reducida

A) Estimacién de la resistencia a la friccion. Método o

iy . . L L Area
Diametro | Radio del pilote | Cohesion UU | P. rapida lateral
Ds I’o Cu o Tmax AL Rf
cm cm kg/cm2| kPa - kg/cm2| kPa cm?
2.54 1.27 0.065 | 6.37 1.2 0.08 | 7.85 | 566.55 0.99
B) Carga ultima en la base del pilote. Skempton
Diam. ] F. Cap. Carga M. Young
Base Area base | Cohesion UU | carga altima M. Young inicial secante
Dy Cu Nc u E (Mi) E (Msec)
cm cm? kg/cm? - kg KN kg/cm? kg/cm?
2.54 5.07 0.065 9 3 0.03 30.4 7.40




214

., M. corte
radio radio Longitud Relacion M. corte del M. corte_del .M' corte bajas
. . . de suelo, mitad | bajas deform.
empirico | empirico / | del pilote . suelo, punta . . deform.
) Poisson de longitud. | (Penetracion). L
diametro (Extraccion)
Im I'm/Ds L Vs (Gs)L (Gs L2 Gi Gi
cm cm kg/cm?| MPa | kg/cm?| MPa | kg/cm?| MPa | kg/cm?| MPa
97.63 38.44 71 045 | 1049 | 1.03 | 1049 | 1.03 | 22.03 | 2.16 | 11.01 | 1.08

Tabla 7.7 Valores de entrada para el analisis por Pile de Oasys, ensayes a escala reducida
A) Parametros generales

Material | Peso volumétrico Cohesidn ¢, F. carga
) Superior Inferior o Nc
- N/cm3 | t/m3 kPa |kg/cm?| kPa | kg/cm? - -
Arcilla 0.01 1.02 6.37 | 0.065 |6.37] 0.065 | 1.2 9
B) Método de curvas t-z
Curvat-z R. Radio de
elastoplastica| Modulo eléstico compresion Médulo eléstico extension | Poisson | influencia
Superior gradiente superior gradiente \ Im
- kPa |kg/cm? | kPa/m | kg/m?/m | kPa |kg/cm? | kPa/m | kg/m?/m - cm
Arcilla 2980 | 30.39 0 0 1500 15.30 0 0 0.45 97.63
Curva en punta R. Coeficiente de la
elastopléstica Médulo eléstico Poisson | curva en la punta
Superior gradiente v n
- kPa |kg/cm?|kPa/m | kg/m2/m - -
Punta 2980 | 30.39 0 0 0.45 1
C) Método de Mindlin
Maodulo elastico | Mddulo elastico R. Profundidad de Tipo de
compresion extension Poisson | la frontera rigida | incremento
E E v
kPa | kg/cmz | kPa | kg/cm? - cm -
2980 | 30.39 | 1500 | 15.30 0.45 -90 Sélo carga
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Fig. 7.11. Curvas carga-desplazamiento de pilotes de diferente seccion transversal a compresion, ensayes
a escala reducida y curvas obtenidas por los métodos de Kraft et al., Randolph y Wroth y Pile, Oasys,
para una seccion circular.

Tabla 7.8 Comparacion de los métodos de Randolph y Wroth y sus resultados, ensayes a escala
reducida

Método de Kraft et al.

- Se determina una curva carga-
desplazamiento para el fuste y otra curva
para la base (punta)

- Usa la expresién del radio magico para
determinar el resorte en la punta.

- Se debe proponer la carga que toma la
punta y el fuste. El método no indica
cdémo combinar ambas curvas para
obtener el asentamiento en la cabeza.

- Toma en cuenta comportamiento no-
lineal y pléastico.

Método de Randolph y Wroth

Es una solucion cerrada para suelo cuya
rigidez aumenta con la profundidad
Requiere de pocos parametros y no usa
funciones Bessel

La deformacion de la base la asocia a la
solucién de Boussinesq y ésta Gnicamente
queda en funcion de la relacion de Poisson
del suelo.

La curva resultante es linealmente el&stica.
El método analitico incluye en el
desplazamiento el acortamiento del pilote
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7.2.2 Ensayes de extraccion

100 ” =@==Extraccion, circ sin pp
: = Randolph 1978
50 J == Kraft t-z
0 Oasys Mindlin

0 1 2 3 4 5 6

Desplazamiento, mm

Fig. 7.12. Carga-desplazamiento de pilotes en extraccion, el alargamiento del pilote es despreciable.
Método de Randolph y Wroth; Método de curvas t-z de Kraft et al. y programa Pile de Oasys (método de
Mindlin).
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8. CONCLUSIONES

Para fundamentar los anélisis sobre los desplazamientos de pilotes individuales sometidos a carga

vertical, se hizo una revisién de conceptos de mecanica del medio continuo, asi como de los

ensayes de campo y de laboratorio que permiten obtener parametros geotécnicos.

Se observd que, a pesar del comportamiento no lineal del suelo, los desplazamientos de pilotes

sometidos a cargas de compresion se pueden estimar caracterizando el suelo como un material

elastico. Los analisis de los ensayes de carga en pilotes se realizaron a partir de soluciones

analiticas y numéricas. Dichos analisis se compararon con los resultados de ensayes publicados

para verificar si las soluciones podian predecir correctamente el comportamiento de un pilote real

0 a escala hincado en arcilla blanda de la Ciudad de México. Se obtuvieron las siguientes

conclusiones:

a)

b)

El perfil estratigrafico del Centro Urbano Presidente Juarez (CUPJ) muestra un suelo con
cierta homogeneidad que pudo adaptarse para la aplicacion de los métodos analiticos y
numericos, con ventajas de contar con una caracterizacion que incluia los resultados de
ensayes triaxiales tipo UU a cada 25 cm, aproximadamente. Esta informacion se completd
con la obtenida en Jaime (1987) sobre el comportamiento del suelo a bajas deformaciones.
En los ensayes de penetracion rapidos en CUPJ, tanto la solucion de Randolph y Wroth,
como la propuesta por Kraft et al. sobreestiman los asentamientos. Para las pruebas lentas,
la solucién de Randolph y Wroth proporciona un ajuste razonable, aunque la capacidad de
carga obtenida en el ensaye fue mayor que la calculada. En el ensaye lento, Pile Oasys
usando curvas t-z elastoplasticas da mejores aproximaciones.

En los ensayes de extension en CUPJ, las soluciones de Randolph y Wroth, Kraft et al. y
el analisis con el programa Pile de Oasys, usando el método de Mindlin, subestiman los
desplazamientos, este Ultimo estima con buena aproximacion la carga maxima.

En los analisis de pilotes a escala se considero el suelo como homogéneo. Ademas, se
recurrio al uso de correlaciones para estimar el médulo G del suelo a bajas deformaciones.
El alargamiento/acortamiento de los pilotes a escala resulta despreciable debido a sus
dimensiones y su modulo elastico. Por sus materiales este Ultimo parametro era muy grande

comparado con el de un pilote convencional.
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f)

9)

h)

En los ensayes de pilotes a escala en compresion, el método de Kraft et al. proporciona un
buen ajuste, mientras que la solucion de Randolph y Wroth se aproxima bien hasta el 50%
de la carga. EI programa Oasys proporciona una buena aproximacion del comportamiento
hasta el 50% de la carga; también aproxima bien la capacidad del pilote.

En los ensayes de pilotes a escala en extraccion, aun considerando un 50% del médulo
elastico del suelo, no se obtuvo un buen ajuste. El método que da mejor aproximacion es
el de Randolph y Wroth. Ademas, las soluciones cerradas sobreestiman la capacidad dltima
en extension. El programa Pile de Oasys aproxima mejor la capacidad a la extraccion.

El uso de analisis simples con soluciones cerradas 0 semiempiricas, con parametros de
suelo obtenidos a partir de ensayes convencionales, permite determinar el comportamiento
carga-desplazamiento de pilotes hincados en arcillas blandas de la Ciudad de México con
suficiente precision para ser usado en analisis preliminares, especialmente en cargas a
compresion. En los ensayes de extraccion, las soluciones cerradas no proporcionan buen
ajuste, en general subestiman los desplazamientos. La modelacién numérica tiene gran
valor, pero se deben aplicar adecuadamente los modelos constitutivos de suelos, asi como

los parametros apropiados a dichos modelos.

Se propone extender el estudio de las soluciones analiticas y semiempiricas con lo siguiente:

Este trabajo se centr6 en el comportamiento de pilotes individuales; subsecuentemente, se
puede realizar el analisis de desplazamientos de un grupo de pilotes.

En el caso de los ensayes de extraccion, se debe explorar mas el médulo G del suelo ante
ese tipo de cargas en el suelo de la Ciudad de México. Con los parametros utilizados en el

analisis, se subestimé el desplazamiento.
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