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PROLOGO

El presente trabajo es el complemento de los apuntes Fundamentos
de Mecanica de Suelos, Vol. I, elaborados por el Ing. Felipe
Andrade Gutidrrez, como parte del material de apoyo did&ctico en
la ensefianza de la asignatura de "Geotecnia II"; materia que se
impartid hasta 1390 en la Facultad de Ingenieria de la Universidad
Nacional Auténoma de México, dentro del plan de estudios de la
carrera de Ingeniero Civil.

En el volumen antecedente se trataron los siguientes temas:
- Capitulo 1 "Introduccidén a la mec&nica de suelos"

- Capitulo 2 "Indentificacién y clasificacién de suelos"
~ Capitulo 3 "Estado de esfuerzos geostdticos en la masa de suelo”
- Capitulo 4 "Flujo de agua en suelos"

Con el propdésito de cubrir integramente el programa de la
materia se presenta la siguiente tesis con el desarrollo de los
capitulos 5 y 6, que corresponden a la deformacidn y a la
resistencia de los suelos, respectivamente. De esta manera se
abarca en su totalidad los conceptos de la denominada mecdnica de
suelos tedrica.

Aun cuando ya nho se imparte la asignatura debido a 1la
modificacién y renovacién en los planes de estudios de la
Facultad, el volumen I, sirve de apoyo a la asignatura de
"Geologia y comportamiento suelos"; y esta tesis a la materia de
"Mecdnica de Suelos"; materias gque sustituyeron a las antiguas
Geotecnia I y II, respectivamente,

Finalmente, la elaboracién de material como apuntes, series de
ejercicios, simuladores, modelos fisicos y otros, con el propbésito
de facilitar el proceso ensefianza-aprendizaje, cumple con uno de
los grandes objetivos de nuestra universidad que es la de forma
profesionales de alto nivel académico.
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CAPITULO 5: DEFORMACION EN LOS SUELOS.

5.1 GENERALIDADES.

Unos de los principales problemas planteados por los agregados
térreos, es el correspondiente a los hundimientos o expansiones
que experimentan cuando se les sujeta a un incremento de
esfuerzos. En la mayoria de los suelos, estas deformaciones no se
producen simulténeamente, sino que estan en funciédn del tiempo,
por lo que es posible gque el agretamiento de wuna estructura se
presente afios mAs tarde de su ereccidén; de ahi, que en este
capitulo se presenten los aspectos fundamentales de la deformacién
de estos materiales.

5.2 PRINCIPIOS BASICOS DE LA DEFORMACION DE SUELOS.

Los agregados térreos, al igual gue todos los materiales, se
deforman cuando se someten a una modificacién em sus condiciones
de esfuerzo.

La deformacién como proceso, consta de dos componentes, una
debida al cambio de volumen y otra al cambio de forma.

El cambio de volumen o deformacidén volumétrica se produce cuando
la distancia entre los puntos del material cambia, manteniendo su
posicién relativa; todo sucede como si estuviese cambiando 1la
escala del espacio tridimensional. Asi, en la figura 5.1 se
observa que durante el cambio de volumen la forma se conserva.
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Cuando la posicién relativa de los puntos se modifica sin variar
la distancia, se tiene un cambio de forma o distorsidn, en el cual
se mantiene constante el volumen. Lo anterior se ilustra en la
figura 5.2

- Placa de carga

Base

FIG. S.2 REPRESENTACION DE LA DISTORSIGN.

En. los suelos ambas componentes de la deformacién se presentan,
sin embargo, el cambio de volumen recibe mayor importancia en un
gran niimero de casos reales.

5.2.1. DEFORHMACION VOLUMETRICA.

El cambio de volumen que experimenta un suelo tras sujetarlo a
un incremento de esfuerzos estd en funcién de tres causas:
1,- Deformacidn y/o ruptura de los granos minerales.
2,~ Deformacidn del agua. '
3.~ Reacomodamiento de las particulas sdlidas.

La ruptura de los granos solo es importante a partir de un nivel
de esfuerzos elevado.

La deformacidén de 1las particulas y del agua es minima vy
practicamente despreciable al compararla con el reacomodo de los
granos.



En consecuencia, el cambio de volumen se debe principalmente al
movimiento relativo de las particulas del suelo, las nuevas
posiciones de é&stas traen por resultado una modificacién en el
volumen de vacios y la expulsién de parte de los fluidos del
suelo.

En general, la deformacién volumétrica consta de dos etapas:

1.~ deformacifon inicial,
2.~ deformacifn diferida,

El cambio de volumen inicial o instantineo, se manifiesta en
todos los suelos cuando se les aplica un incremento de esfuerzo,
sin importar las condiciones de humedad prevalecientes. En la
mayorfia de los casos, esta componente de la deformacién se anula
al retirar la carga gque la produce.

La deformacién diferida consta de las componentes primaria y
secundaria.

En un suele con saturacién parcial o total, la deformacién
diferida primaria se debe a un cambio en las condiciones de
presién en el agua, cuyo mecanismo se explica mediante el empleo
de la analogia mecénica de Terzaghi. Este proceso de deformacién
es lento ya que el movimiento del agua de los huecos depende del
nivel de presiones actuante, del espesor y/o la perméabilidad del
agregado.

La componente secundaria se debe a cualquiera de las dos
siguientes causas:

1.~ Flujo pléstico de las particulas, a partir de un cierto grado
de avance en la deformacidn diferida primaria.

2.- Ruptura de los granos de cualgquier suelo sin importar sus
condiciones de humedad, cuando los esfuerzos actuantes en 1los
puntos de contacto son mayores qgue los resistentes.

cuando los esfuerzos inducidos producen una disminucién de
volumen en funcidén del tiempo, debido a un aumento de presiones en



el agua, © sobrepresiones, el fenémeno se conoce como proceso de
consolidacidn.

Por el contrario, se ' tiene un proceso de expansidn cuando el
volumen del suelo aumenta por la disminucidn de las presiones en
el agua, © subpresiones.

En gran cantidad de ocasiones, el procesc de consclidacidn se
manifiesta Gnicamente en direccién vertical, ya que los granos
ubicados en cualquier plano paralelo al topografico conservan sus
posiciones horizontales relativas, dando lugar a la consolidacidn
unidimensional o unidireccional.

En estas condiciones, las particuias no experimentan movimientos
laterales y el volumen de la masa del suelo disminuye.

5.2.2 DETERMINACION DE LAS RELACIONES ENTRE EL ESFUERZO Y LA
DEFORMACION DE LOS SUELOS.

Una de las caracteristicas mds representativas de un material,
es el conjunto de datos de un proceso de incitacién-respuesta, que
constituye lo gue usualmente se llama la relacién o relaciones
esfuerzo-deformacién. La determinacién correcta de éstas y su
evolucién con el tiempo es importante en el disefio de muchas
estructuras.

Si los suelos fueran homogéneos, isétropos y linealmente
elasticos, seria posible describir su comportamiento haciendo uso
de las constantes elésticas como el médulo de Young (E}) y 1la
relacién de Poisson (v), sin embarge é&stos no cumplen con 1las
hipétesis anteriores. Por eso, para la gran mayoria de los
problemas en donde interviene el suelo, la mejor manera para
conocer las relaciones esfuerzo-deformacién, es medir directamente
en una prueba de laboratorio dichas caracteristicas.

Existen un gran nimero de pruebas cada una c¢on diferentes
maneras de aplicar los esfuerzos y de producir por consiguiente
deformaciones. El uso de alguna de ellas dependerd del grado de
aproximacién a las condiciones del suelo en la naturaleza. Las
principales son las siguientes:



1.- Prueba de compresién hidrostdtica o isdStropa.

Se aplica al espécimen un estado de esfuerzo hidrostético, es
decir, esfuerzos iguales actuando en todas direcciones. Este
ensayo es muy poco utilizado y sirve para determinar deformaciones
veolumétricas exclusivamente. lLas caracteristicas de la prueba se
muestran en la fig. 5.3.

o =0
Yy z uz
1
o o ,
14 Y H
L
1
| S|
Exclusivamente
volumétrica
uz
ESFUERZOS DEFORMACTONES

FIC. 5.3 CARACTERISTICAS DE LA PRUEBA DE COMPRESION I1SOTROPA

2.~ Pruebas de compresidn triaxial.

Son las mds utilizadas, en teoria se pueden determinar las
propiedades de resistencia y todas las relaciones entre el
esfuerzo y la deformacién. Lo anterior se debe a gue en estos
ensayos se obtienen todas las combinaciones posibles de esfuerzo
normal y tangencial tras variar los esfuerzos principales.

En esas pruebas, los esfuerzos principales son idénticos en
cualquier direccién horizontal, ya que se generan por medio de
sobrepresiones en el agua. Los conceptos anteriores se ilustran en
la figura 5.4
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FIG. 5.4 COMPORTAMIENTO DEL SUELO EN COMPRESION TRIAXIAL.

como modalidad, se tiene una prueba de compresién simple cuando
al material no se le aplica presién de confinamiento.

3,- Prueba de compresidn confinada o de consolidacidn.

En esta prueba el confinamiento lateral es total y no se permite
desplazamientos horizontales. Se hace disminuir el volumen por
acortamiento de altura, pero sin cambio en la seccion transversal,
por lo tanto se presenta deformacion volumétrica como desviadora.
Esta prueba representa el comportamiento de ciertas condiciones de
campo muy frecuentes, tales como las correspondientes a 1la
formacién de los agregados por sedimentacién natural. La figura
5.5 ilustra las caracteristicas de la prixeba mencionada.



Cambio volumétrico con
algo de distorsidn y
desplazamientos horizon-
tales nulos

ul
T -  feertamiznto]

s 3.
Fite H?H‘H?
u'

ESFUERZOS DEFORMACIONES

F1G. S.5 COMPORTAMIENTO DEL SUELO EN CONPRESION CONFINADA.

4.- Prueba de corte directo,

Un espécimen de pequefia altura en comparacién a su &rea
transversal se somete a un esfuerzo normal conocido y se lleva a
la falla aplicando una fuerza rasante. Dan una idea de 1la
resistencia al esfuerzo cortante de los suelos pero en la
actualidad ha sido sustituida por las pruebas de compresion
triaxial. La fig. 5.6 muestra las caracteristicas de la prueba.
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Los detalles de las pruebas triaxiales y su relacién con la
resistencia al corte de los agregados se presentan en el caplitulo
6, ¥y los correspondientes a la compresién confinada se describen
en el tema 5.4.

Una vez que se ha seleccionado el tipo de prueba, el célculo
riguroso de ciertos para&metros de la deformacién se hace mediante
modelos tedricos.

El modelo matemitico gue se usa para estudiar la deformacidn
diferida se llama teoria de la consolidacidn,

5.3 TEORIA DE LA CONSOLIDACION,

A continuacién se presenta la deduccidn de la ecuacidn de la
consolidacién primaria unidimensional o ecuacidn de Terzaghi, a
cuya solucién serd referida al estudio de la compresibilidad de
los suelos finos y de las arenas.

5.3,1, ECUACION DIFERENCIAL DE LA CONSOLIDACION PRIMARIA
UNIDIMENSIONAL.

El siguiente desarrollo, se supone gue la consolidacidn primaria
unidimensional parte de las hipdtesis enlistadas a continuacisn:
1.- Bl agua y las particulas sdélidas son incompresibles.

2.- Es valida la ley de Darcy.

3.~ E1l flujo del agua es no establecido,

4.~ E1 coeficiente de permeabilidad es constante

5.~ E1 elemento diferencial estd drenado por dos caras.

6.~ La temperatura es constante.

7.~ El espesor del elemento diferencial es reducido comparado con
sus dimensiones horizontales, de ahi que el incremento del
esfuerzo inducido sea constante y la distribucién de 1las
sobrepresiones en el agua sea igual en todas las secciones.

8.~ Los cambios volumétricos son peguefos.

9.- No se consideran los efectos producidos por la consolidacién
secundaria, los gue pueden causar errores importantes a partir del
sesenta porciento de la consolidacién primaria.



Si se confinan lateralmente el elemento diferencial de suelo, no
se manifiestan desplazamientos horizontales y el flujo del agua
solo se produce en direccién vertical, en ambos sentidos. En esos
términos, la ecuacién 4.56 adopta la siguiente forma:

1 de a8Sr
=Tt e Sra—t-+ea—t- ese5.1

En la deduccién de la ecuacidn general diferencial del flujo del-.
agua en suelos se establecid, mediante la posibilidad numero 2 gque
por ser Sr constante y e variable se presenta un proceso de
consolidacién cuando la relacién de vacios decrece, o de expansién
cuando aumenta.

]

[+})

Kz

(Y]

Asi, si se considera como vAlida dicha posibilidad por reflejar
lo gue acontece en un gran niimero de casos reales, en los cuales,
ademds, el grado de saturacidédn es préximo o igual al cien
porciento, la ecuacién 5.1 se simplifica.

Sr = 1.0 (suelo saturado) cee5.2
aSr .
ol 6.0 (por se&r Sr.constante) . Y aeeB.3

Sustituyendo las ecuaciones 5.2 y 5.3 en 5.1 se obtiene:

8°H 1 oe

kz—2'=—i—w Fra .+.+5.4

Al graficar en escala aritmética el esfuerzo efectivo en el eje de
las abcisas y el volumen de vacios representado por e en el eje de
las ordenadas, se obtiene la curva de compresibilidad mostrada en
la figura 5.7, donde la pendiente de cualquier punto se define
como coeficiente de compresibilidad, av .



a, = g7 {tangente)

g
F16. 5.7 CURVA DE COHFRESIBILIDAD.
La pendiente av tangente, vale:
de
av = =~ o7 se+5.5

El +valor del coeficiente de compresibilidad depende de 1la
presién actuante sobre el suelo y no es una constante del mismo.
Fisicamente mide la razén de variacién de la relacién de vacios
con el esfuerzo. Un alto av, caracteriza a un suelo muy
compresible, mientras gque uno bajo es propio de un suele no
susceptible de grandes cambios cuando aumenta el esfuerzo.
Sustituyendo la ecuacién 5.5 en 5.4

&°H av 50
kKt —— = = —m——— o .. .5.6
922 1+ e it

El médulo de variacidn volumétrica, mv, dado por la ecuacién 5.7,
se define como el reciproco del mbdulo de rigidez confinado, Ec,

del suelo. 3

mv = Fe vee5.7
¥ ao’

Ec = 3o ves5.8.

10



donde €, es la deformacién volumétrica‘unitaria.

v, ! S
Sean: ée, =g Ll e s e 5.9
VvV =1+e

. +e5.10

por lo gque av, ‘ 5;;1 ;

Sustituyendo las
siguiente:

oe

%, =Tre

Ahora se sustituye la ecuacidén 5.12 en 5.8

. s0' DR T AR

Ec =—————-—(ae/(1+e)) L - ~"'>..v"-5.13
Operando: Py ‘ ‘ ‘ e

Ec = e (1 +e) o : «.+5.14
En seqguida se sustituye la ecuacién 5.5'en 5.14

1 +e

Ec = = «..5.15

Al comparar las ecuaciones 5.7 y 5.15 se obtiene que:
av '
my = T+e ...5.16

Tomando en consideracién que el volumen inicial del elemento de
suelo estd dado por la ecuacién 5.10, el coeficiente de variacién
volumétrica, expresa fisicamente la compresibilidad del suelo
relaciondndolo con su volumen inicial.
cuando se sustituye la ecuacidén 5.16 en 5.6 resulta:

& a0’

= = mv

ke — 3t

05,17
az

11



Ya que el esfuerzo total 'es;con,"s_'ta‘nt'e‘» S
igual a cero. BRI v

Por otra parte, la diferenci'alr‘tétra‘lv de.u, se obtiene a’ partir de’
la ecuacién 3.33 : g : : ; S

:SuN = 6u" + Su - .. :25.20

La presién hidrostdtica también es constante, por lo gue su
diferencial es igual a cero.

Bu“ = 0.0 vee5.21
sustituyendo las ecuaciones 5.19, 5.20 y 5.21 en 5.18 resulta:
dg’ = -« du Ce .e05.22

En seguida se sustituye la ecuacién 5.22 en"5.17

%1 au L
Kz — = mv — L e e Be23
az? at i RS

La carga hidré&ulica total es igual a la suma de las 'cargra's ‘de
posicién, presién y velocidad. )

u v
N f .
H= + o— F = Je5.24
z 7, 29

donde g es la acelaracién de la gravedad.
El régimen del flujo es laminar por prevalecer la ley de Darcy,
razén por la cual la carga de velocidad se hace tan pequefia que se
desprecia. Asi, al obtener la derivada de H respecto a z en la
ecuacién 5.24 resulta: ’

12




5 .
Z -1t i ...5.25

La derivada de u, se obtiene mediante las ecuaciones 5.20 y 5.21

au

N au
=0+ 33 ...5.26
Sustituyendo la ecuacién 5.26 en 5.25:
8H 1 Bu S
—_— = 1 —_— r——
FT 1+ 7 FT «es5.27
L .
La segunda derivada respecto a z de la ecuacién 5.27 es:
#H 1 &
—_— e ——— +e.5.28
8z ° % sz ?
Ahora, se sustituye la ecuacién 5.28 en 5.23
kz &° au .
— = mv = vee5.29
T 8z? ot

Sedefine como coeficiente de consolidacidn, Cv, de acuerdo con lo

siguiente:

«++5.30

Asi, al sustituir la ecuacién 5.30 en 5.29 se obtiene la ecuacidn

de la consolidacidn primaria unidimensional.

2,

-2t du
Cv —— = — v..5.31
azz at
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Esta ecuacién establece la relacién entre la presidén en exceso de
la hidrostdtica, u, la profundidad y el tiempo, ademds permite
conocer la distribucidén de las sobrepresiones en el suelo durante
un proceso de consolidacién uni:irecciocnal con flujo vertical.

A continuacidén, se presentan las bases para la solucién de la
ecuacién anterior.

5.3.2 SOLUCION DE LA ECUACION DIFERENCIAL DE LA CONSOLIDACION
PRIMARIA UNIDIMENSIONAL.

Las sobrepresiones cn &l agua del suelo cambian conforme
transcurre el proceso de consolidacién. Asi, para estudiar dicho
proceso se supone (como se muestra en al figura 5.8), que el
material estd en contacto con varios tubos piezométricos ubicados
a diversas alturas, en los cuales el nivel del liquido se modifica
con el paso del tiempo.

tom z__{ to-O(XSOCRDN}‘- INICIAL)

hdePFSORDEDR!}NE t=t
h 3 ESPESOR OEL SUELD

u_ 1 SOBRE-PRESICN QUE DEPENDE DE 1A
P PRCFUNDIDAD Y DEL TIEMPO

z
1]
h’”‘aT.. e 3
: PIEZOVET
J- : T TEZOMETROS
Iy
b
RIILLO CONFTIRITE

F1C. s.8 EVOLUCION DEL PROCESO DE CONSOLIDACION PRIHARIA
UNIDINENSIONAL .
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Tras aplicar el incremento de esfuerzo al elemento, en el
instante to igual a cero, el agua experimenta una sobrepresién que
vale uo=Ac. Para ello, el 1liguido asciende en todos 1los tubos
hasta el nivel bo/7,, dando origen a la curva isécrona inicial
correspondiente al momento mencionado. Una curva de ese tipo
representa el estado de los sobrepresiones en los piezdmetros para
un tiempo dado.

La consolidacién del suelo comienza en les extremos, gque estéan
en contacto con el material poroso mds permeable, y continiia hacia
el interior. Asi, en los primeros instantes del proceso la porcidn
central conserva las alturas plezométricas iniciales, mientras gque
&n los bordes disminuyen para adoptar la configuracién mostrada
mediante la curva isbécrona del tiempo t=ti1.

En etapas posteriores, 1la consolidacién evoluciona de acuerdo
con las caracteristicas de la isdcrona para t=ta y finaliza cuando
t=tr, momento en el gue las sobrepresiones se disipan’
completamente, recuperando el agua sus condiciones hidrostéticas.

Mediante la figura 5.9 se muestra con mayor detalle lo gque
acontece en los tubos piezométricos.

(1SGCRONA INICIAL)

(ISOCRONA 1)

(ISOCRONA)
(1SOCRONA FINAL)

FIG.5.9 ALTURAS PIEZOHETRICAS Y SOBREPRESIONES DURARTE LA
CONSOLIDACION PRIMARIA UNIDIMENSIOMAL.
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La sobrepresién u, en el tubo 2, asociado al tiempo t=te estéd
dada por al segmento OR, esto es: :

= AC +..5.32

%l

+..5.33

Asi, como el incremento de esfuerzo inducido se mantiene
constante en todo el proceso de consolidacidén, en la isécrona n el
segmento 0Q representa el esfuerzo efectivo gue tiene el suelo en
ese tiempo y nivel.

oQ
Ao! = ..+5.34
e 7,
Para todo tiempo se cumple lo siguiente:
OR = 0Q + OR ...5.35

Sustituyendo las ecuaciones 5.32, 5.33, y 5.34 en 5.35 se obtiene:
= ’
Ao Aon + u, ...5.36

Para determinar la magnitud de la sobrepresidn u, que actGa en el
punto Q del tubo 2 durante el tiempo t=ta, se debe integrar la
ecuacién 5.31

Tras cumplir las condiciones de frontera establecidas por medio de
las ecuaciones 3.28, 3.29 y 3.30, se obtiene el valor de u, en
términos de la serie convergente que se muestra a continuacién:

Aot
w [ ey (S5
u°=Acr —3 sen|—3 e ...5.37
70 d
donde
A= (2n+ 1) @ vee5.38
e = base de los logaritmos naturales.
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A la relacién entre los esfuerzos inducidos efectivo‘y'total se-
lo conoce como grado de consolidacién que se define en términos.de.

.44 . .
sz = 100 o «.:5.39

la relaciédn:

El valor de UH corresponde a lo gque sucede en el punto del
suelo ubicado a la profundidad z, después de que ha transcurrido
cierto tiempo durante el proceso de consolidacién.

Sustituyendo las ecuaciones 5.32 v 5.34 cn 5.35 se obtiene para el

punto Q del tubo 2 lo siguiente:

oQ
Uz =
%

— ...5.40
OR

En las aplicaciocnes préacticas de la teorfa de Terzaghi, el valor
de Uz, actuando en un punto dado de la masa del suelo es de poca
importancia. Es mis conveniente conocer la magnitud del grado
medio de consolidacidn, Ux, cuyo valor es m&s representativo por
estar directamente relacionado con el porcentaje de asentamiento
gue se alcanza en un tiempo dado.
Aislando la isécrona n se construye la figura 5.10:

PROFUNDIDAD

FI1C. S5.10 DETERMINACION DEL GRADO MEDIO DE CONSOLIDACICN,
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En esas condiciones Ux vale:

S

Jtae —ugy ez

28y : ) 2n KA
f(Ao-'- uo) dz = Ao dz -f u, dz SoeeeBL42
o - ° o :
2n°
Ac dz = Ac 2 hd vee5.43

Para resolver la integral de uqdz se toma en cuenta la ecuacién

5.37
Aot
i h

— 4 A .z
f“O dz = dz Ao Z —3 sen = 5 e
() =) a
o - ) o L.5.44

A*
2y gae 8 ~ 4
u, dz = 4c 2 h E e .+.5.45
[

En la ecuacidén 5.45, Tv es el factor tiempo, adimensional, el cual
involucra a todas las variables del proceso de conseolidacién. Su
valor es: )
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-0 : ’ o ; .
Ty = e - : ; e ee85446

..<A2 Tv) B
e 4 e 5.47

2 ‘continuacién, se sustituyen las ecuaciones 5.43 y ${4S'en 5.41
para obtener lo siguiente: -

Ux = 100 1

bklm

La ecuacién 5.47 da por resultado los valores tabulados en el
cuadro 5.1, con los que se construye la curva tedrica de
consolidacién, mostrada fuera de escala en la figura 5.11

T u%
0.000 0
0.008 10
0.018 15
0.031 20
0.048 25
0.071 30
0.096 35
0.126 40
0.159 45
0.187 50
0.238 55
0.287 60
0.342 65
0.405 70
0.477 75
0.565 80
0.684 85
0.848 S0
1.127 95

o 100

CUADRO 5.1 VALORES PARA LA HRELACION TEORICA ENTRE Tv Y UX
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10
20 Y
30

»1Y

60

™
70 <

B0 \\

90 ™~

100
0,001 .01 0.1 1.0 10.0

=

v (ESCALA LOGARYTMICA}

FI1G. 5.1t REPRESENTACION L3QUEZHATICA DE LA CURVA TEORICA bE
CONSOLIDACION.

Ux se aproxima asintéticamente a cien, de ahi que la consolidacién
tedrica nunca se completa.

DRENAJE SIMPLE,

La solucién de la ecuacién de Terzaghi sigue siendo vdlida cuando
se tiene drenaje por una sola cara del suelo, la superior o
inferior. -

Sea a la figura 5.12 donde se muestra las condiciones de flujo en

el proceso de consolidacién.

=
> -
TANGENTE A LA TSOCRONA n
EN EL PUNTO Q DEL TUBQ 2
Bo,
e ——_"]‘ Y
ISOCRONA n .|
u
2
Yy

AR

FIG.5.12 DRENAJE POR DOS CARAS EN EL PROCESO DE CONSOLIDACION.
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De acuerdo con el criterio de Dupuit, el gradiente hidréaulico io
es igual a la pendiente 'de la recta tangente a la isécrona n en el
punto Q.

1 Q

+e.5.48

Observando la figura 5.12, se aprecia que si la pendiente es
positiva, el flujo del agua en el suelo se da en direcién a la
cara superior. Cuando la pendiente e&s negativa, el liguido circula

hacia la cara de salida inferior.

La pendiente en la porcién intermedia de todas las isdcronas es
igual a cero, lo cual indica que no hay gradiente hidré&ulico para
gue circule el agua. Asi, la parte central del suelo puede ser
considerada como una frontera impermeable.

De lo anterior, se concluye gue en los casos de drenaje simple,
las curvas isécronas constan de la mitad de su longitud, razén por

la cual el espesor del drenaje, h se hace igual al del suelo,

d'
esto es:

h =h ...5.49

Sustituyendo la ecuacién 5.49 en 5.46 se llega a las siguientes
expresiénes:

Cv t

Tv = - (drenaje simple) ...5.50
h

Cv t
Tv = —— (drenaje doble) ...5.51
(h/2) .



“-'En’.las’ecuaciones anteriores

‘s€ despeja el'tiémpd.'

i (drenaje’simple)’ ) .. .5.52
g Tv h2 S o
= (drenaje doble) «..5.53

Al. observar los resultados de las ecuaciones 5.52 y 5.53 se
“concluye gue en un estrate con drenaje simple, el tiempo necesario
para alcanzar cierto grado de consolidacién es cuatro veces mayor
al transcurrido cuando el drenaje es doble.

S5.4. PRUEBA DE CONSOLIDACION UNIDIMENSIONAL,

La prueba de consclidacién unidimensional, que se ejecuta con
relativa facilidad, fue desarrollada por Terzaghi para estudiar el
comportamiento mecadnico de los agregados finos.

El ensayo sirve para determinar la relacién entre el esfuer:zo,
el tiempo y la deformaci6n. El espécimen que se va a probar, es un
cilindro de poca altura, el cual se confina lateralmente con un
anillo de bronce. En ambas caras del material se colocan dos
piedras porosas. El conjunto asi formado, se instala en la cazuela
del aparato de prueba, denominado consolidémetro o eddmetro,

Los incrementos de esfuerzo inducidos al suelo se aplican en
direccidén vertical. Asi, como el anillo confinante impide los
desplazamientos laterales, las deformaciones axiales resultan ser
iguales a los cambios volumétricos de la muestra.

5.4.1. TIPOS DE CONSOLIDOMETRO.

Existen dos tipos de consoliddémetros, el de anillo fijo y el de
anillo mdvil, cuyas caracteristicas se muestran en la fig. 5.13
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FIG.5.13 TIPOS DE CONSOLIDOHETRO.

En el aparato de anillo mnévil, el elemento confinante estéa
desligado de 1la cazuela, por lo gque no se pueden medir las
sobrepresiones del aqua. '

En el otro mecanismo de prueba, la cazuela y el anillo estén
unidos, lo gue permite conectar en la parte inferior un tubo de
vidrio para determinar los valores de u, conforme transcurre el
tiempo.

No obstante, las sobrepresiones observadas no coinciden con los
céilculos, debido a gque parte de la carga aplicada al suelo se
transmite por friccién al anillo en ambos aparatos.

El efecto anterior, se debe a las fuerzas tangenciales generadas
entre el material y el elemento confinante, al producirse los
desplazamientos verticales.
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La friccién lateral afecta el estado wuniaxial de 1las
deformaciones y no permite gue la fuerza aplicada sea constante en
todo el espesor del suelo.

En el aparato del dispositivo fijo, el movimiento relativo entre
el material y el anillo se produce hacia la parte inferior, por lo
cual al frieccidn actta hacia arriba. Por lo anterior, en la figura
5.14 se observa que al aplicar una carga AQ en la superficie de 1la
muestra de espesor h, en la base se produce una fuerza cuyo valor

es:
AQb = 40 - h 4 W D ...5.584

donde:
AQb: fuerza actuante en la base.
: coeficiente de fricecién.

D: didmetro del suelo.

0 Cara superior
u|:
gl
ul S|UE 1P
w Ll :
Aob ! Base
DIAGRAMA DE 1 D
FUERZAS I

F1G.5.14 FRICCION EN EL CONSOLIDOMETRO DE ANILLO FIJO.

En el aparato de dispositivo mévil, el desplazamiento relativo
se produce hacia arriba entre la parte central y la cara superior,
y hacia abajo entre el centro y la base. Asi, la friccién actGa
desde los extremos, dando por resultado una fuerza en la porcién
intermedia gue vale:
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AQC = A0 - 1f/2humnD

donde ) R
: AQe: fuerza actuante en la parte central del suelo.

Los detalles se muestran en la figura 5.15

Cara superior J_
arinn T
v | b 3B
Ly L L
u] s’usra ,“u Tl
v 1 m&j__.__L

i Base }
+ 1
' ]
- > ——

FIG. S.15 FRICCION EM EL CONSOLIDOHETRO DE ANILLO HMOVIL.

El efecto de la friccién es menor en el dispositivo mévil, por
lo que el consolidémetro de anillo fijo solo se continda empleando
para . hacer pruebas indirectas de permeabilidad en suelos con
valores de k menores de 1x10™ cm/s.

Aunado a lo anterior, para reducir la friccidén 1lateral las
muestras se preparan con una relacién entre 1la ‘altura y 1la
longitud gue va de uno a tres, hasta uno a cuatro.

5.4.2, PROCEDIMIENTO DE PRUEBA,

La secuencia detallada que se presenta a continuvacién
corresponde al consolidémetro de anillo mévil.

1.- Mediante el elemento confinante y una cuchilla se labra 1la
muestra de suelo, cuya altura es de 2 centimetros. El espécimen se
fabrica con un di&metro que oscila entre 7.5 y 8 centimetros, por
lo cual el &rea transversal resulta de 44.18 y 50 centimetros
cuadrados en cada caso.
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2.- En ambas caras del suelo se colocan-las piedras porosas Yy el
conjunto se instala dentro de la cazuela del consolidémetro. A
continuacién se llena el recipiente con agua y se tapa para que el
liquido no se pierda por evaporacién.

3.- Se monta la cazuela en el consolidémetro., El1 aparato, gue se
muestra en la figura 5.16, es una palanca mecénica, con un marco
de carga usado en la aplicacién de los incrementos de esfuerzo a
la muestra y para instalar en &l un extensémetro con el cual se
miden las deformaciones asociadas a los cambios de volumen.

FI1G.5.16 REPRESENTACION DE UN CONSOLIDOKETRO
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4.- Se aplican los esfuerzos inducidos mediante una serie en la
que cada uno de ellos duplica la mnagnitud del Ao previo. Lo
anterior se debe a que si cada incremento es el doble del aplicado
anteriormente, se obtienen gr&ficas de los tiempos en logaritmo
contra las lecturas del extensémetro gue se parecen a la curva
tedrica de consolidacién.

Asi, una secuencia de carga habitual es la siguiente: 0.125, 0.25,
0.50, 1.0, 2.0, 4.0, y 8.0 kg/enm’.

Es comin qgue la relacidén del brazo de palanca sea de uno a diez,
por lo cual para determinar la magnitud del peso por aplicar en el
aparato de carga se sigue el procedimianto cuyos principios se
muestran en la figura 5.17

HITH e

Plato de A’J.‘
carga

e

8 c ¢ Fuerza en el marco de carga

™
AQPC : Fuerza en el plato de carga
AQ = Ac Ar ...5.56
me N
AQBIC
- AQpc == -..5.57
FIC.S.17  DETERMINACION DEL PESO  POR COLOCAR EN EL PLATO oE CARGA .,

Para evitar que los especimenes de suelos muy blandos fluyan a
través del espacio libre entre las piedras porosas y el anillo
confinante, el primer incremento de .esfuerzo se aplica por
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costumbre en cuatro etapas de 0.25A0, a intervalos de media hora
cada uno.

5.~ En el formato mostrado mediante el cuadro 5.2, se anotan las

lecturas del extensdmetro asociadas a los diversos tiempos

transcurridos. Es comGn, gue los tiempos de medicidén se hagan

coincidir con la serie mostrada en el formato.

UNIVERSIDAD NACIONAL AUTONOMA
DE HEXICO

CBRA:

LOCALIIACION:
ENSAYE Ho. 3
MUESTRA No.
DESCRIPIION

CONSOLIDEHETRO Ho.:__ cCoNES
.

FECHA: OPERADOR! CALCULISTA:
FECHA HORA| TEMPE- INCREMENTO TIEHMPO LECTURA DEL
RATURA DE ESFUERZO TRANSCURRIDO| EXTENSOMETRO
—_— — c xg/en2 eegundos milizetros
1
2
he - - ETH Ti 7i

CUADRD 5.2 REGISTRO DEL TIEMPO Y LAS LECTURA DEL EXTENSOMETRO

La duracién de cada Ac debe ser suficiente para permitir que la
velocidad de deformacién se reduzca a valores préximos a cero, lo
cual en una arcilla puede requerir de diez minutos a diecisiete

horas, momento en el gue se anulan las sobrepresiones del agua

debidas al incremento de esfuerzo aplicado.
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6.- La mejor manera de representar los valores gue se anotan en
el cuadro 5.2 consiste en graficar por cada Ao, los tiempos en el
eje de las abcisas a escala logaritmica, contra las lecturas del
extensémetro en el eje de las ordenadas a escala natural. Al
resultado obtenido se le conoce como curva de consolidacién de
laboratorio asociada al increnmento Ac aplicado.

Si se imagina que el suelo sigue rigurosamente la teorfa vista en
5.4, el grade de ceoncclidacién Uz y las lecturas del extensdmetro,
asi como el factor tiempo Tv y t, estarian relacionadas por una
ley lineal de proporcionalidad por lo gue la curva teérica y las
curvas de consolidacién de laboratorio deberdn ser semejantes
difiriendo tinicamente en el modelo de escalas empleado.

En realidad dicha curva concuerda con la tedrica hasta el setenta
porciento de la deformacién primaria, para posteriormente adoptar
la tendencia de una linea recta inclinada, la cual representa al
fenémeno de la consolidacién secundaria,

Asi, cuando en la grafica se define esa recta, se aplica el
siguiente incremento. El proceso descritc continfia hasta completar
el ciclo de carga dado por la serie del punto 4.

7.- En la descarga, se retiran los esfuerzos inducidos de la
siguiente manera: 6.0, 1.0, 0.5, 0.25, 0.125 kg/cmz.
Tras retirar el fltimo incremento Ac, se deja expandir a la
muestra hasta que no registre ninguna variacién de lecturas en el
extensdmetro, 1o cual ocurre por lo comiin en un lapso de 24 horas.

8.~ Para cada curva de consolidacién se obtiene las lecturas del
extensémetrc asociadas al cero y al cien porciento de deformacién
primaria. Para ello se tiene dos modalidades, la de Casagrande y
la de D. W. Taylor.
En cuanto al procedimiento de Casagrande, en la figura 5.18 se
muestra la posicidén de ambos valores en la curva de consolidacién.
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» log t

DEFORMACION
PRIMARIA

DEFORMACION

SECUNDARIA
4
ZEZCTURAS DEL EXTENSOMETRO <o,
3 ‘,%
FlC. 5.18 OBTENCION DEL CERO Y C’IEN PORCIENTO DE CONSOLIDACION

PRIMARIA. METODO DE CASAGRANDE.

Para ubicar la linea asociada al cero porciento, se escoge un
tiempo t arbitrario que este situado en un modo notorio antes del
50% de consolidacién primaria . ElL tiempo t escogido se divide
entre cuatro y a continuacién se obtienen las ordenadas l‘ Yy tm
correspondientes a t y a t/4, a cuya diferencia se denota con 1la
letra a. Asi, debido a las propiedades de las pardbolas, es como a

una distancia a arriba de lm se localiza la linea mencionada.
Es aconsejable repetir esta construccién varias veces partiendo de
puntos diferentes y situar el 0% de consolidacién a una elevacién

promedio de las obtenidas.

E1l punto 1 representa razonablemente bien a la frontera arbitraria
entre las consolidaciones primaria y secundaria. Su posicién se
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obtiene mediante 1la interseccién de la tangente que pasa por el
punto de inflexién del tramo de deformacién primaria y la
prolongacién hacia el eje de las ordenadas de la recta que
describe a la compresidén secundaria.

Una vez trazados los limites del 0% y 100% de consolidacién se
hace evidente el wodo de encontrar el tiempo necesario para que la
muestra alcance el 50% de consolidacién. Este valor del tiempo t:50
juega un papel importante en c&lculos que se detallardn més
adelante.

En 1las curvas de consolidacién no siempre se presentan las
condicisnes necesarias para aplicar el procedimiento de
Casagrande. En estos casos, se aplica la solucién de Taylor tras
construir griaficas como la mostrada en la figura 5.19, con la raiz
cuadrada del tiempo en el eje de las abcisas y las lecturas del
extensdmetro como ordenadas, ambas en escala natural.

PROLONGRETCH DEL TRAMD
PECTO DE| LA CURVA{
Y
Loon -
LlOD\
Flc. 5.19 OBTENCION DEL CERO ¥ CIEN PORCIENTO DE CONSOLIDACION

PRIMARIA. METODO DE TAYLOR.
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Al prolongar el tramo recto de la curva, hasta hacerlo coincidir
con el eje de las ordenadas se obtiene el punto gque representa la
lectura del cero porciento de consolidacién.

Por otra parte, para determinar la lectura asociada al noventa
porciento, se traza una linea con origen en iw' cuya pendiente
sea 1.15 veces la del tramo previamente mencionado, la cual toca a
la curva de consolidacién en %of
A continuacién, se divide la diferencia de lecturas obtenidas en
nueve fracciones , f, tal como lo muestra la ecuacién 5.58

£e1/9 (b, =0, ) ...5.58

Asi, a una distancia f bajo %oz se tiene la  lectura

corespondiente al cien porciento.

9.~ Para cada incremento de carga Ac, obtener la deformacién
lineal de la muestra, al, y determinar el espesor comprimido hr
La deformacién lineal queda representada por la diferencia entre
la lectura del extensémetro antes de iniciar la prueba y la
correspondiente al 100% de consolidacién asociada al Ac
considerado.
De manera que:

8, =8 =t , ...5.59
donde
5’ : deformacion lineal para el incremento de esfuerzo i.
ﬂ : lectura del extensdmetro al inicio de la prueba.
¢ H lectura del extensdmetro para el 100% de
consolidacién asociada al incremento de esfuerzo i

Es comin, que el valor de 3’ tenga que ser corregido por efectos
de compresién propios del aparato de prueba, para ello es preciso
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‘obtener una curva de calibracién del mismo, es decir, una curva
gque de las deformaciones propias de é&ste sin muestra. Esta
deformaciones deberén restarse a las obtenidas en la ecuacidn
5.59 a fin de obtener las deformaciones reales de la muestra.

Por lo tanto:

§ =8" -8 ...5.60
donde
51 : deformacién lineal corregida.
B, : correcién por compresién del aparato.

Asi, el espesor comprimido, h‘, para cada incremento de esfuerzo

se obtiene mediante la ecuacion 5.61
.h, =h -3 eve5.61

Es importante sefialar que h es el espesor inicial de la muestra
antes de la prueba.

10.- Se calcula la altura tedrica de los s6lidos hs. Con ella y
el espesor conmprimido hl de la muestra, se obtienen el espesor de
vacios hﬂ correspondiente a cada incremento de esfuerzo Ac.

Para ello, de la ecuacidén 2.15 se despeja al volumen de sd&lidos.

W .
Vs = S5y .++5.62

Ademas: Vs = hs AT ...5.83 0.

Sustituyendo la ecuacién 5.63 en 5.62 se obtiene ‘la,yaltu:a
mencionada: T el

Ws

b SRR ...5.64

hl
donde

Ws : se expresa en gramos.
AT : se expresa en centimetros cuadrados.
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7, * Se expresa en gramos por cada centimetro cibico.
hs : se obtiene en centimetros y posteriormente se
multiplica por diez para expresarlo en milimetros.
El espesor de vacios para cada incremento de carga queda definido
por la ecuacion 5.65

h” = hl~ he ...5.65
11.- Obtener la relacién de.vacios e, asociada‘al incremento de

‘esfuerzo. i. .
De la ecuacion 2.5 se define a la relacién de vacios como:

Vvl
e = <5 ..’.s.ssv
Ademés Vn = hﬁ Ar . .5.67
y Vs = hs Ar ...5.68

Sustituyendo las ecuaciopes 5.68 y 5.67. en 5;66 sa obtiene:

hy

3 1
e =
1 hs

«..5.69

Aéi, para cada incremento de carga aplicado se tiene finalmente un
valor de la relacién de vacios y otro de esfuerzo actuante en el
espécimen.

Los resultados de los puntos 9, 10 y 11 se anotan en el formato
del cuadro 5.3 donde la columnas 3 y 4 corresponde a la ecuacién
5.59 y a los valores de B, respectivamente; la ecuacidn 5.60 que
representa a la deformacién lineal real le corresponde la columna
5,1a ec. 5.61 gque define al espesor comprimido queda representada
por la columna 6, y finalmente, el espesor y la relacién de vacios
(ecuaciones 5.65 y 5.69, respectivamente) por las columnas 7 y 8.



CBRA: UNIVERSIDAD NACXONAL AUTONOMA -
LOCALIZACION: DE MEXICD B g

ENSAYE No. : SGHDED 1ot
HUESTRA Fo. 1 FROF: ok
DESCRIPCION : —_ E
CONSOLIDOHETRG 1oL ¢
S CONSOLIDACION
DURACION DE LA PRUEBAT s o0 v ) Pty
Intarvalo de tienpo entrs incremen FECHAS
tos da carga usado en los chlculod OF ERADORY
CALCULISTAT
oates tomcaaLtn
Ar: (c=2) W
Sat vira:
. - 10 W
W (gr) N R R
ho: {=a} e 2 *

LECT, | DEF. |CORR. .
ESTUERZO{FINAL | Lixzalipon com| DEF- |ESE. | ESP. | EEAC.
APLICADO| EXTENSO) DE LA |PRESION| cop o > v, -

METRO | HUEST.|DEL AP. A |MIDO VACI0S| VACIOS

o [ & 8, 13 h, n., e,
kg /cnl wa =3 o B pX] nm
1 2 3 4 s . [ ? 8
OBSERVACIONES:

CUADRO S.3 RESUMEN DE DATOS Y CALCULOS.

Este formato denominado resumen de datos y cdlculos .es . muy
utilizado en los laboratorios de mecénica de suelos.

12.~ Con los datos del cuadro 5.3, se construye una gréfica en
cuyas abcisas se ponen los valores del esfuerzo actuante, en
escala logaritmica y en cuyas ordenadas se anotan las
correspondientes de e en escala natural. Esta curva se denomina
de compresibilidad y se obtiene una de cada prueba de
consolidacién completa. En la figura 5.20 se presenta su forma
tipica.
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F1G. S.20 CURVA DE COMPRESIBILIDAD.

En la curva se definen tres tramos diferentes , el A, conocido
como linea de recompresién o recarga, comienza en forma horizontal
Yy ‘su curvatura es progresiva alcanzando un mé&ximo en la proximidad
con el tramo B. E1 B o tramo virgen, que es generalmente recto y
con €l se llega al final de la etapa de carga en la prueba. Y el C
o tramo de descarga en la que se sujeta al espécimen a cargas
decrecientes, en esta etapa se tiene una recuperacién de 1la
muestra.

La linea de recompresién representa la deformabilidad del suele
bajo presiones gque ya ha experimentado. La linea virgen representa
la deformabilidad del suelo bajo presiones que nunca ha soportado.
En la transicién de la curva de recompresién a la virgen, debe
estar la méxima presién que el suelo ha soportado en su historia
geoldgica. Este esfuerzo se le denomina de preconsolidacién (a;) Yy
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juega un papel muy importante.

Sin embargo, dicha transicién es gradual y no se puede determinar
a simple vista. El docter A, Casagrande desarrolldé un
procedimiento grafico para la determinacién de a;. El método se
ilustra en la figura 5.21

F1G. S.21 DETERMINACION DE LA PRESION DE PRECONSOLIDACION

1.~ Se localiza el punto de mayor curvatura (A) y se traza
por &1 la tangente AB a la curva y la horizontal AC.

2.- Se traza la bisectriz AD del &ngulo BAC.

3.~ Se prolonga la linea virgen hasta cortar a la bisectriz.
El punto de intersecciébn define a la presién de
preconsolidacién.

Un suelo normalmente consolidado es aguel en gue la magnitud de la
presién efectiva inicial es igual a la presién de
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preconsolidacidén; se le denota con las sigal NC. Mientras que un
suelo preconsolidado, es aquel en gque la magnitud de la presién
efectiva inicial es menor a la de la presién de preconsolidacién y
se le dencta con las siglas OC.

La aplicacién pratica més importante de este concepto radica en el
andlisis de asentamientos, ’

13.- Se traza la curva Cv-log q/. )
De la ecuacién 5.52 que corresponde a una condicién. de.drenaje del
espécimen por una cara, se despeja el coeficiente de
consolidacién, esto es:

Cv = —/—— +e45.70

Esta ecuacién puede aplicarse considerando los datos
correspondientes al 50% de consolidacién primaria de dicha
nuestra. En efecto, Tv5°=0.197 segin se deduce de la curva
tedrica, tsa puede encontrarse una vez establecida la escala Uz en
la curva de consolidacién de laboratorio (tal como se hizo en el
punto 8 con el método de Casagrande), Yy h, es el espesor efectivo
del espécimen en el momento gue alcanzd es grado de consolidacién.
El valor de h, debe calcularse como promedio de 1los espesores
comprimidos inicial y final en ese incremento de carga, es decir,
con los valores de hl del cuadro 5.3, h, se define como:

hl + h‘_1
h. = — +e.5.71
) 2
Entonces 7 T”soh- hf R
Cv, = —/—— = —p——— 005,72
1 t 50 5 tso )
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El subindice i se debe a gque la ecuacién anterior puede usarse
para cada incremento de carga, asi pues, se tienen diferentes
valores de Cv. Es entoces posible dibujar una gré&fica de Cv contra
presién efectiva aplicada, obtenida como media aritmética de la
presién inicial y final. (fig. 5.22)

> g,

FIG.. 5,22 CURVA DE Cv = log O

En el caso de gue los valores del 0% y 100% de consolidacién hayan
sido obtenidos por medio del método de Taylor, conviene calcular
Cv con la expresiédn:

2

TvooPe  0.848 12

v = - = — ...5.73
90 90

El método de Taylor suele proporcionar un valor més grande de Cv
gque el método logaritmico, siendo este Gltimo el gque suele

preferirse.
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Cabe sefialar gque si se trata de una muestra drenada por ambas
caras debe usarse para el cdlculo de Cv las ecuaciones vistas para
drenaje doble.

La curva Cv-log o/ tiene especial importancia en el cdlculo de la
evolucién del asentamiento, como se ver& m&s adelante.

En resumen, en una prueba de consolidacién completa se obtienen,
tanto en el tramo de carga como para la descarga, las curvas de la
relacidn de vacios y coeficiente de consclidacién en funcidn de
las presiones efectivas aplicadas, asi como la carga de
preconsolidacidn.

§.5 COMPRESIBILIDAD DE LAS ARCILLAS.

La compresibilidad se define como la capacidad de un cuerpo para
reducir su volumen al aumentar la presién a la que estd sometido.
En la gran mayoria de las estructuras construidas sobre arcilla,
la deformacidén debida a cambio de volumen, es mucho m&s importante
que la debida por cambio de forma, esto es, porque los
desplazamientos horizontales son nulos.

Lo anterior se reafirma, si el estrato dec arcilla es
relativamente delgado y est& confinado entre estratos de arena o
grava o de materiales mas rigidos, o si aun siendo grueso,
contiene gran cantidad de capas delgadas de arena.

En estos casos las caracteristicas de compresibilidad pueden
analizarse realizando la prueba de consolidacién unidimensional
sobre muestras representativas del suelo.

Esta prueba, como ya se ha estudiado, arroja como resultado la
curva de compresibilidad caracteristica de ese suelo, de manera,
que a continuacién se estudiard dicha curva para diferentes tipos
de arcilla.

5.5.1 CARACTERISTICAS DE COMPRESIBILIDAD DE ARCILLAS NORMALMENTE
CONSOLIDADAS.

En este tema se estudian a aquellas arcillas gque nunca
estuvieron sometidas a presiones verticales mayores gque las
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existentes en la actualidad. Tales arcillas se conocen como
normalmente consolidadas.

La experiencia indica gue el contenido de agua, w, de. estas
arcillas se encuentra préximo al limite ligquido Wiwz. Si w estad muy
por debajo de Wiz, la sensibilidad de la arcilla es
exepcionalmente baja, por lo contrario, si w es muy encima de W.x
la arcilla tiene alta sensibilidad.

a) Arcillas normalmente consolidadas de baja a mediana
sensibilidad, .

En la figura 5.23 se muestra una curva tipica e-log ¢! de una
muestra inalterada. La curva se sefiala con Ku.

égrqxf_oiqreo B

FiG. 5.23 CURAVAS TIPICAS DE COMPRESIBILIDAD PARA HUESTRAS
INALTERADAS Y REKOLDEADAS DE ARCILLA RORHALMENTE CORSOLIDADA DE
BAJA 'SENSIBILIDAD,

Las coordenadas del punto a representan la relacién de vacios eo
y la presién efectiva a; (de preconsolidacidn) correspendientes al
suelo en el campo.

Durante la extraccién de la muestra, la presidén gue soporta la
arcilla se reduce a un valor pedquefio, mientras que la humedad no
aumenta significativamente. Por tanto la relacién de vacios eo es
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idéntica a la gue tiene la arcilla en el campo. En la figura este
proceso se representa por la linea a-eo.

Si la presién en la muestra aumenta en el ensayo de
consolidacidn hasta llegar a'L, la curva debe pasar por el punto a
a wenos que las condiciones de laboratorio difieran con las del
terrano. En realidad Ku pasa siempre por debajo de a, porque
sieppre las muestras resultan un poco alteradas.

El tramo de recompresién de la curva Kv es una linea recta que
al ser prolongada hacia arriba intersecta a la horizontal trazada
por a en =) punte b. Para arcillas normalmente consolidadas, b
siempre se encuentra situado a la izquierda de a.

5i a la misma muestra de arcilla se mezcla con agua y se somete
a una prueba de consolidacién se obtiene en el sistema e-logq, la
curva Kr. Esta curva es casi una recta por debajo del punto c y su
inclinacién es algo menor gue la parte recta de Ku.

La linea K que representa la relacién real entre e y log o/ en
el terreno debe pasar por el punto a, sin embargo, ninguna de las
curvas de laboratorio, pasa por dicho punto, por leo tanto 1la
obtencidn de esta linea sdlo puede ser extrapolando los resultados
de laboratorio. Esto es, en las dos lineas Ku Yy Kr sus
prolongaciones inferiores rectas se cortan en un punto f, es comin
gue este punto le corresponda una relacisdn da vacios igual a
0.4e0c como se ve en la figura. Es por eso que parece razonable
suponer que la linea K se extiende de a a f. La linea asi
obtenida, se llama linea de consolidacidn en el terreno.

La linea K puede ser expresada por la ecuacién:

& + a0/

7
0'v°

e = eo ~ Cc log .+.5.74

en la cual Cc (coeficiente sin dimensiones), 1llamado indice. de
compresién y es igual a la tangente de la linea K. (fig 5.24)
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FIG 5.24 COEFICIENTE DE CONSOLIDACION

Skempton en 1944 y otros encontraron una correlacién entre Wix
Yy Cc para arcillas amasadas, expresada por la férmula:

Cc = 0.007 {Wux - 10x) .e+5.75

Para arcillas normalmente consolidadas con sensibilidad baja el
valor de Cec aumenta en 20%, guedando:

Ce = 0.009 (Wux — 10%) ...5.76

Las ecuaciones anteriores permiten trazar el tramo virgen de 1la
curva K siempre y cuando se conozca la presidn efectiva inicial y
la relacién de vacios asociada. Es de gran importancia porque se
puede calcular el asentamiento de un estructura si se conoce
solamente el Wux.

Es importante sefialar, que estas férmulas para el trazo
empirico de la curva de compresibilidad deben emplearse con una
medida de aproximacién y nunca en substitucién de una prueba de
consolidacién. -
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b) Arcillas normalmente consolidadas de alta sensibilidad.

Los resultados de una prueba de consolidacién de una arcilla de
alta sensibilidad (S, mayor de 8) se parece a la curva Ku de la
fig. 5.25.

v
109 9,

FIG. 5.25 CURVAS DE COMPRESTBILIDAD PARA . HUESTRAS INALTERADAS Y

REHOLDEADAS DE ARCILLA DE ALTA SENSIBILIDAD.

La linea permancce casi horizontal hasta una presién casi’ igual
a u; en cuyo momento gira hacia abajo abruptamente gque parece
representar un colapso estructural de la arcilla. La curva pasa
luego por un punto de inflexién y su pendiente disminuye.

La curva K puede determinarse si se obtiene el punto b sobre la
linea a-eo. Esto se logra extendiendo hacia arriba la tangente a
la lfinea Ku en el punto de inflexién ¢, a continuacién se traza
por el punto f una recta vertical gque intersecta a-eo en el punto
A. La curva K se construye de manera que para cualguier valor de
e, la relacién entre la distancia de K a f-A y la distancia de Ku
a f-A se igual a:
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T N eee5.77

El incremente de presién a-b representa la presién mixima que
puede afadirse al suelo sin excitar los grandes y espectaculares
asentamientos asociados a la rama inclinada de la curva.

Por otro lado en este tipo de arcillas el método aproximado del
cdlculo de K, dado por la expresiédn 5.74, no es aconsejable.

5.5.2 ARCILLAS PRECONSOLIDADAS.

Se denomina a una arcilla preconsolidada cuando alguna vez en su
historia geolégica fue sometida a una presidén mayor de la que
tiene en el terreno actualmente, Esta pérdida de presién pudo
haber sido ocasionada por algin proceso como la erosién, el paso
del hielo o bien por desecacién debida a que la arcilla estuvo
temporalmente al aire. ©La fig. 5.26 mnuestra la curva de
compresibilidad tipica para una muestra en la gque ademds en una

etapa avanzada de la prueba de consolidacién ha sido descargada y
vuelto a cargar.

‘kprex.;p.é e,

FlG. 8,26 150 CURYAL L BE COKPRES1BILIDAD PARA UNA - ARCILLA
PRECONSOLIDADA. O



El punto a’ que corresponde a la relacidén de vacios e y a la
presién cr",, representa el estado de la arcilla en el campo antes
de la preconsolidacién.

Al presentarse algun proceso de los antes mencionados, la presién
se redujo Yy la relacién de vacios aumentd ligeramente por
expansidén hasta llegar al punto a. Por lo tanto, este punto
representa el estado de la arcilla en el momento actual.

La curva de campo debe pasar cerca de a’ porque antes de la
preconselidacién, la relacidn de vacios de campo tendria gque haber
sido representada por a’‘f. No es f&cil construir la curva K Adc
campo porque lz2 presién cr; ya no se conoce; la presién actual es
solamente a; . Sin enmbargo, se advierte gque la curva Ku para
presiones mayores de a;, consiste de dos segmentos conocidos.

El primero corresponde a una curva de recompresién, mientras que
el segundo tiene la pendiente del tramo virgen, por lo tanto el
guiebre entre los segmentos corresponde a la carga de
preconsolidacién cr;.

Estas consideraciones sugieren un procedimiento para obtener de
manera aproximada la curva de compresibilidad K, que corresponde a
las condiciones del terreno. Estos es, en la prueba de
consolidacién debe efectuarse un ciclo de descarga y recompresién
para obtener una curva Ku como la de la fig. 5.26

La presién 0'," de preceoncelidacién puede ahora obtenerse por el
método de Casagrande. Luego empezando por el punto a se traza
parte de la curva continuando en direccidén paralela a la curva de
recompresién n’g hasta aproximadamente a la mitad de la abcisa de
a;. A continuacién se dirige la curva hacia el punto f siguiendo
la forma de Ku, obteniéndose asi la curva K.

El c&lculo de la curva mediante los métodos empiricos de la
fémula 5.74 con un limite 1ligquido dado conduce a valores
comprendidos entre 4 y 10 veces mayores que los reales, por lo gue
su uso es incierto.

5.5,.3. COMPRESIBILIDAD EN SUELOS NO SATURADOS.

Al aplicar una carga a un suelo parcialmente saturado 1la
deformacién volumétrica inicial es debida a 1los gases. Esta
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deformacién ocasiona gue las particulas de suelo 'soproten una
parte de la carga y en consecuencia el valor inicial de u sea
menor en comparacién con un suelo saturado.

Si el incremento de carga es suficiente para comprimir todo el
aire, el suelo guedard totalwmente saturado y entonces cualquier
aumentc de carga serd soportado integramente por el fluido
intersticial.

La presidén de poro inicial puede obtenerse por 1la ecuacién de
Hamilton-Brahatz.

Pa av
uo=m vs.5.78
donde Pa: presién atmosférica en kg/cm2

u e presién de poro inicial en kg/cm2

AV: Deformacién volumétrica en % del volumen inicial.
Vg: Volumen de gasc-~ en $ del volumen total del suelo.
Va: Volumen del agua en % del volumen total del suelo.
h: Constante de Henry (0.02 para aire a 20°C) .

La ecuacidn anterior es solamente vélida para 1las siguientes
condiciones: la reduccién de volumen es producto exclusivamente a
los gases Yy se considera que los fluidos de la muestra no pueden
escapar. Por estas consideraciones arbitrarias no es muy exacta y
da en general valores conservadores.

Si se permite el drenaje, la presién u se disipa y la carga es
soportada por las particulas del suelo, por lo que un c&lcule
cuantitativo detallado es muy dificil.

5,6 COMPRESIBILIDAD DE LAS ARENAS.

El comportamiento esfuerzo-deformacién de la arena y de la
arcilla es semejante, pero esta dltima es mucho mas compresible.

Las curvas e-log o/ para una arena confinada lateralmente se
parece a las de las arcillas preconsolidas, las arenas bien
graduadas son menos compresibles que las uniformes y ademis las
compuestas por particulas redondeadas, son usualmente menos
compresibles que las de particulas angulares.
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En cuanto a la disminucidén de volumen, aproximadamente el 30%
ocurre en forma instantnea cuando el suelo es seco, el resto del
decremento ocurre a lo largo del tiempo a causa del retardamiento
producido por la friccién entre particulas. Si los vacios estén
llenos de agua, la deformacién volumétrica instant&nea puede
retardase un poco debide a la dificultad que tiene el agua para
fluir; esta deforrmacién también se retarda cuando la masa de suelo
es grande. Pero en general, el comportamiento de un suelo granular
seco coincide practicamente con el comportamiento de un suelo
saturado debido a la permeabilidad elevada.

Una arena conmpacta aun cin presidn estd en un estado més
compacto que una arena suelta con presidn maxima, el Gnico modo de
lograr un cambio estructural es por vibrade, varillade u otro
medio dindmico equivalente.

Al adicionar a la arena particulas finas (aun con pequefios
porcentajes) sus caracteristicas de compresibilidad tienden a
asemejarse a las de los suelos finos.

5.7 ASENTAMIENTOS.

El efecto mds importante producto de la deformacién volumétrica
en los suelos, es el asentamiento gue pueda sufrir las estructuras
que se construyen sobre los mismos. .

El asentamiento tiene importancia por tres razones:

1) Aspecto.
2) Condiciones de servicio.
3) Dafios a la estructura.

El asentamiento altera el aspecto de una estructura al provocar
grietas en muros exteriores y en los aplanados de las paredes
interiores.

Interfiere con el servicio cuando por ejemplo, afecta el
funcionamiento de maquinaria especial como gruaas, bombas,
compresores e inclusive unidades de seguimiento como radares que
pierden precisién.

Puede producir la falla estructural de un edificio aunqgue su
factor de seguridad por resistencia al corte sea elevado.

En general los asentamientos se clasifican en tres tipos:
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a) asentamiento uniforme.
b) asentamiento no uniforme o d1ferenc.\.al.‘
¢) vuelco o inclinacién. :

!
L

l
2.
A

N 5
b “'~---_-_J_°T_)x

Mg mg -
gmwg -3

—q

nin
s
Distorsifn angular = -1“—’ --g:
FIG. 5.27 T1POS DE ASENTAMIENTOS, a) ASENTAMIENTO UNIFORME. b}

ASENTARIENTO NO UNIFORME. <) VUELCO.

Un edificio sobre una placa estructural muy rigida sufre un
asentamiento uniforme, la magnitud del asentamiento total (s) es
critica cuando es superior a 15 & 20 cm, ocasionando problemas en
las conducciones (de gas, agua o alcantarillado) conectadas a la
estructura.

El asentamiento diferencial, &, es la diferencia entre el
asentamiento méximo y el minimo y se caracteriza por la distorsién
angular, que se obtiene cuando se divide el asentamiento
diferencial entre la distancia horizontal. Este asentamiento se
produce por: a) presiones uniformes que act@an sobre un suelo
homogéneo; o b) presiones diferentes sobre el terreno; o c)
condiciones del terreno heterogéneas.

En el giro o vuelco se presenta cuando toda la estructura tiene
una misma distorsién angular.

Como no se puede evitar el asentamiento, lo m&s gue se puede
hacer es limitarlo a valores permisibles particulares de cada
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proyecto. La magnitud QEl asentamiento admisible (s“m),dependeré
principalmente del tamafio, tipo y uso de la estrcutura, asi como
tipo de cimentacién y causa del asentamiento en el terreno;
también es importante la ubicacién puesto que no es lo mismo que
tenga a su alrededor otras construcciones o que si no las tiene.
En el tema 5.2.12 se menciond gue la deformacién volumétrica
consta de dos etapas, de la deformacién inicial y de la diferida,
por lo tanto, el asentamiento total estard constituido por las
componentes ocasionadas por la deformacién instanténea y el
producto de la consolidacién primaria y secundaria. De manera gque:

s =5 +5s5 + s «e+5.79
i c 1

donde
s,: asentamiento instanténeo o elastico.
s, asentamiento por consolidacién primaria.
5.3 asentamiento por consolidacién secundaria.

Los asentamientos instant&neos ocurren de horas a algunos dias
después de la aplicacién de la carga y ademds se anulan al
retirarla; por lo gue pueden estimarse por métodos eldsticos.

Los asentamientos por consolidacién se subdividen en primarios y
secundarios. Los primeros son dependientes del tiempo en razén de
que el drenaje de agua de lo poros debe acompafiar al asentamiento.
Mientras que los secundarios son funcidn del flujo plastico de las
particulas y de la ruptura de las mismas.

A continuacidén se estudiardn los conceptos para la estimacién de
cada uno de éstos.

5,7.1 ASENTAMIENTOS INSTANTANEOS.

La teoria de la elasticidad permite la solucidén de problemas de
deformacién siempre y cuando se hagan hipétesis de este
comportamiento, es decir, que el mnaterial se considere como
homogéneo, isétropo y linealmente eldstico.

Los suelos en general no satisfacen con estas condiciones por lo
gue las soluciones obtenidas tienen un valor muy discutible,
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ademés de que ne se cumplen las hipétesis. referentes a las
constantes elésticas, esto es, lo que en los suelos pudiera
considerarse como mbdulo de elasticidad (E), aumenta con la
profundidad, depende del confinamiento, de la densidad del suelos
y de otros factores. Por lo que se refiere al médulo de Poisson
(v) es muy dificil de medir, ademds de gue no tiene el sentido
especifico que se le atribuye en otros ramos de la ingenieria.

Sin embargo, una de las aplicaciones méds importantes de dicha
teoria, es la de la obtencidén de esfuerzos inducidos por una
sobrecarga (Teoria de Boussinesg), en la gque se han obtenido
resultados muy satisfactorios comparados con los de la realidad.

Otra de las aplicacicnes importantes, es la del célculo de los
asentamientos instantdneos que ocurren al actuar una carga en un
suelo gque pudiera considerarse como el&stico. Entre éstos se
cuentan con algunas arcillas preconsolidadas o© normalmente
consolidadas cuando el estrato es de poco espesor y también en
suelos arcillosos cementados que practicamente no se consolidan
por el cementante.

A continuacién se analizaradn estos tipos de asentamientos
elasticos para diversas condiciones de carga.

a) Asentamiento instantineo bajo una carga concentrada.

Si se considera una carga vertical concentrada actuando en la
frontera de un medio eldstico semi-infinito (fig. 3.11), el
asentamiento de un punto a la profundidad z y de radio vector R
puede obtenerse mediante la siguiente férmula: v

...5.80

I g

4Q z 2
S < 3mE (1+p) 2 (1-p) +<—§—-

donde sxrepresenta el asentamiento instant&neo bajo la carga y AQ
la magnitud de la fuerza concentrada.
Para puntos bajo la carga:

AQ

. T InEs {(1+v) (3-2v) «oa5.81
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b) Asentamiento instantdneo bajo cargas distribuidas.

Si se considera el caso de una superficie circular uniformemente
cargada (fig.3.21), donde r es el radio de la misma y Aq la
magnitud del esfuerzo aplicado, el asentamiento bajo el centro del
drea estd dada por:

Ag ¢
5, 7%

(1-v% 1v ...5.82

donde Iw es el factor de influencia que toma el valor de n/2 para
cimentaciones rigidas y de 2 para flexibles.

Para cargas distribuidas sobre superficie rectangular de ancho B
y largo L, el cidlculo del asentamiento bajo un esquina del
recténgulo queda dado por:

Aq B

- - 2
s, =g (1 -V In ...5.83

donde Iwv toma los valores de el cuadro 5.4 para cimentaciones
rigidas.

GEOMETRIA DEL FACTOR DE
CIMIENTO INFLUENCIA
Cuadrada 0.82
Rectangular
L/B=1.5 1.06
L/B=2.0 1.20
L/B=5.00 1.70
L/B=10 2.10
L/B=100 3.40
CUADRO 5.4 FACTORES OE INFLUENCIA PARA LA ESTIMACION DE

ASENTANIENTOS.

Se observa que al aumentar L/B, Iv se incrementa gradualmente de
manera indefinida. As{ pues, para una zapata corrida apoyada sobre
un terreno elastico de profundidad infinita, experimentaria un
asentamiento infinito. En problemas reales los estratos de suelo
no son de profundidad infinita, ni las zapatas corridas tienen
longitud infinita; Steinbrenner resolvié este problema tomando en
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consideracién estos factores. De manera gue si‘: p\ide calcularse con
la siguiente ecuacién: S R

s, = —Aﬁ;— (1 - V%) F1o+ (1= v'< 207 F|i..5.84
F1 y F2 estan en funcién de D/B y L/B ¥y puedehj'dbtenerse dela fig
5.28 ,donde D es el espesor del estrato, considerado a partir de
la profundidad del desplante. L o

VALCRES SEF) (=) Y F2 (= <~)

0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8

=
\§

FACTOR DE PROFUMDIPAD D/B

TIEAVAN
VN

F1G. S5.28 FACTORES F1 Y F2 PARA LA ESTIMACION DE ASENTAMIENTOS.

Los asentamientos de puntos no situados en la esquina del &rea
rectangular y para cualquier forma de superficie cargada gue se
pueda dividir en recténgulos, pueden obtenerse utilizando el
método de superposicién tal como se explicd en el capitulo 3
respecto al cdlculo de esfuerzos inducidos por una sobrecarga.

Para el caso de suelos constituidos por diferentes estratos, se
procede a calcular el asentamiento para cada uno de ellos con sus
respectivos E y v; y en seguida se suman los efectos parciales
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para obtener el asentamiento total instantaneo.
5.7.2 ASENTAMIENTOS POR CONSOLIDACION PRIMARIA.

La aplicacién mas importante de la teoria de la consolidacién
unidimensional es el c&lculo del asentamiento gue se presenta en
un estrato y el andlisis de la evolucién de éste en el tiempo.

El asentamiento total por consolidacién primaria inducido por
una sobrecarga, puede determinarse a partir de la figura 5.29. En
ésta se compara el asentamiento del estrato de suelo de espesor h
con el cambio de altura de una mnuestra de suelo cuya altura
inicial es de +eo.

o4 ]
[el . : {
V‘ToT POROS .
o —— - - h
Vi=lte T gr;;'grgfssmo
l Vs=1 SOLIDS e ‘ 3 l
L ot 7o)

T AT
Tt

F1G.5.29 ESTIHACION DEL ASENTAMIENTO POR CONSOLIDACION PRIMARIA.

La reduccién en el espesor del estrato se determina por la
proporcién:

c Ae
h -~ "1+ eo
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.+.5.85

donde s es el asentamiento por consolidacién primaria.

La ecuacién 5.85 sugiere un mé&todo simple para valuar. los

asentamientos en un caso préctico a partir de los diagramas de
esfuerzo y usando la curva 2e compresibilidad obtenida de una
prueba de consolidacién. En seguida se detallard el procedimiento
para un suelo en particular.
Las figuras 5.30 y 5.31 muestran respectivamente los diagramas de
esfuerzos iniciales y el bulbo de esfuerzos inducidos por la
sobrecarga, para el caso de un suelo compuesto de diferentes
estratos en donde se calculard el asentamiento del estrato k.

o

W

Nk._-.__'_._.__

_CAIDA PIEZQME-
TRICA POR BOMEEO

F1G.5.30 DIAGRANAS DE ESFUER20S TOTALES, EFECTIVOS Y NEUTRALES
PARA UN SUELO COHPUESTO DE VARIOS ESTRATOS. - kel S .
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Estrato'l - .

Bulbo de los Sep
incrementos de Estrato k.-
esfuerzos . :

FIC.5.31 BULBO DE INCREMENTO DE ESFUER20S PRODUCTO DE LA
SOBRECARGA.

El asentamiento se calcula usando el esfuerzo inicial promedio,
el incremento de esfuerzo promedio y la curva de compresibilidad
representativa del comportamiento del sueloc a esa profundidad.

El esfuerzo efectivo inicial promedio en cada estrato es igual
al esfuerzo inicial en la mitad del estrato, ya gue los esfuerzos
aumentan en propeorcién directa con la profundidad. Sin embargo, el
incremento de esfuerzo promedio no es igual al esfuerzo en la
mitad del estrato, porque la relacién entre el incremento de
esfuerzo y la profundidad no es lineal ( véase el bulbo de
presiones inducidas).

Si el estrato es de poco espesor y relativamente profundo, es
suficiente wusar los esfuerzos en la mitad del estrato como
promedioc, pero si el estrato es mis grueso gque el ancho del
cimiento y su profundidad es menor gue dos veces el ancho del
mismo se debe dividir el estrato en varias capas y calcular el
esfuerzo promedio para cada una. Para este caso el incremento de

esfuerzo promedio de calcula con la siguiente ecuacidn:
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Ao’ + Ac!
z1 zn

‘= ' AN
h Ag! Az 3 + Aol L fVAUz(vd)
‘ +..5.86

donde  h : espesor del estrato.
Aa&: incremento de esfuerzo promedio.
Az : espesor de las capas en que se divididé el estrato.
Aa;ﬁincremento de esfuerzo en la frontera superior de la
capa i.

La relacién de vacios inicial que corresponde al esfuerzo
efectivo inicial promedio y el cambio en la relacién de vacios
producto del incremento de esfuerzo promedio se toman directamente
de la curva de compresibilidad tal y como se muestra en la figura
5.32

FIG. 5.32 OBTENCION DE 1= VARIACION bE LA RELACION DE YACIOS
USANDO LA CURYA DE COHPRESIBILIDAD REPAESENTATIVA DEL ESTRATO K.
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El asentamiento para el estrato k de'espesor h .se detérmina‘por‘~
la férmula 5.87 !

Ae
s =h ——F «+.5.87

ck k 1 + eo
De tal manera gue el asentamiento total por consolidacién primaria
de la masa de suelo serid la suma de los asentamientos de cada
estrato, esto es:

s = E s +e35.88

=1
En algunos caso especiales los asentamientos pueden calcularse con
métodos gue son simplificacién del anterior, por ejemplo, en el

caso de un estrato de pequefio espesor en gue el coeficiente mv Yy .
Ac’ pudieran considerarse constantes para el intervalo de
presiones, puede escribirse que:

s.= Ah = mv Ac’ h : : i..5.89

La ecuacién 5.89 goza de gran popularidad inmerecida, dada sus
limitaciones no siempre tomadas en cuenta por los gue la usan.

a) Velocidad de consolidacién, >

Adem&s de calcular la magnitud del asentamiento total primario,
es necesario conocer su evolucién con respecto al tiempo. La clave
para estimar la velocidad del asentamiento radica en la seleccién
de un valor adecuado del coeficiente de consolidacidn Cv, pero
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este pardmetro varia considerablemente en un mismo suelo. Lo
anterior se lleva a cabo observando la velocidad de consolidacién
de una muestra sometida a una prueba de consolidacidn.

En el tema 5.4.2. donde se analiz& a dicha prueba se especificé
que existen dos métodos para determinar Cv a partir ds las curvas
de consolidacién: el método de Casagrande y el de Taylor,
resultando diferentes valores de Cv correspondientes a cada
incremento de esfuerzo, por lo tanto, era posible dibujar una
grafica de Cv contra la presién media aplicada en ese incremento,
tal y como se hizo en esa seccidn.

Para el caso de un problema real de un suelo sujeto a un
incremento de esfuerzo Ao’ y una vez cobtenida 1la curva Cv-log oy,
se tomard como Cv el valor medio de los correspondientes a la zona
de la curva cubierta por el Ac’, de la forma como se muestra en la
figura 5.33

FIG. 5.33 DETERHIKACION OEL COEFICIENTE DE CONSOLIDACION PARA
UNCASO PARTICULAR.

59



¢

Con el Cv. del suelo las ecuaciones 5.52 y 5. .53 puede apl;carse"_
segﬁn 1as cond1c1ones de drenaje ya expuestas.

2

t = & {drenaje simple) ol L5690
2 ; .
t = T (dreqaje doble) ) : L se4B091

Asi, dando valores a Tv, por ejemplo los que figuran en la cuadro
5.1 pueden tenerse y tabularse los valores del tiempo en gque el
estrato alcanza los grados de consolidacién Ux correspondientes a
esos factores tiempo.

Por otro 1aéo, en una muestra de suelo se admite que las
deformaciones son proporcionales al grado de consolidacién. Asf{,
si s, representa el asentamiento ocurrido en un tiempo t podra
escribirse que:

s
t
100 = Ux
<
Por lo tanto
Ux .
SL = sc 100 «..5.92

Es decir, que el asentamiento en cada tiempo es igual al total que
ha de producirse por el grado de consolidacién que el estrato ha
alcanzado en este tiempo.

En ese sentido, con los valores de Ux obtenidos al sustituir Tv en
las ecuaciones 5.90 y 5.91 pueden en definitiva tabularse valores
del asentamiento (ec. 5.92) que corresponden a distintos tiempos
segln evoluciona el fenémeno de conseclidacién.

Esta Gltima tabla puede graficarse con los tiempos en escala
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logaritmica como abcisas y los asentamientos asociados como
ordenadas en escala natural, obteniendo asi, una curva de
asentamiento previsto y su evolucién con el tiempo para un estrato
considerado. (fig. 5.34)

FIG. 5.34 CURVA DE LA EVOLUCION DEL™' - ASENTAMIENTO ~ ° PARA UN ESTRATO
CONSIDERADO.

En el caso de que se trate de un suelo constituido por diferentes
estratos, las curvas de evolucién del asentamiento de cada uno de
ellos se superponen, para obtener la curva de asentamiento
previsto y su evolucién con el tiempo de la masa de suelo, en ella
las ordenadas son la suma de las ordenadas de las curvas de cada
estrato.

Si se hacen nivelaciones en campo, es posible obtener la curva
de evolucién del asentamiento real que se compara con la curva
obtenida en gabinete con el objeto de verificar la calidad de 1la
teoria. De estudios realizados en este sentido, se sabe que los
asentamientos reales son menores gque los calculados.
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Flc. 5.35 CURVAS DE EVOLUCION DEL ASENTAMIENTO DE GABINETE Y REAL
PARA TODA LA KMASA DE SUELO.

No hay gue olvidar que la teoria se basa en la prueba de
consolidacién, en donde se supone gque las constantes de
consolidacién de laboratorio son las mismas que rigen el proceso
real mucho m&s lento, debido a estas diferencias y a otras, las
asentamientos previstos difieren de los reales, pero a pesar de
que este procedimiento envuelve errores su aproximacién es
suficiente para los casos précticos.

b) Metodos para acelerar la consolidacion primaria.

h? Tv
En la férmula t = cv ,
razén directa del cuadrado de la distancia m&xima que una molécula

el tiempo de consolidacidén estd en

del agua recorre hasta llegar a la zona permeable. Por lo tanto,
al disminuir esta distancia, se reduce también el tiempo de
consolidacién.

Se suele utilizar pozos verticales llenos de arena u otras
formas de drenes verticales para este propbsito. Los primeros en
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utilizarlos con resultados positivos fueron 0.J. Porter y R.A.
Barron, en California. La figura 5.36 ilustra los drenes que
usaron. : '

TLI#JTJ_&I\III%&

h DREXES DE ARCILIA
2RENA
!
——g——
kI :

A LRI A N AT ST RY 34 3 AT ]
ROCA IMPERMERBLE

F1G.5.36 DRENES DE ARENA VERTICALES

La consolidacién por drenes supone un flujo radial. La teoria se
basa en una deformacién unidimensional junto con un flujo de agua
tridimensional.

Ootra manera de disminuir el tiempo de <consolidacién, es
aumentando Cv, gue a su vez es funcidn de la permeabilidad, de ahf
gue cualgquier procedimiento que aumente la permeabilidad,
disminuye el tiempo de consolidacién.

5,7.3 ASENTAMIENTOS POR CONSOLIDACION SECUNDARIA.
Estrictamente hablando, la consolidacién primaria es la

reduccién de la relacién de vacios producto de las disipaciones
del exceso de presién hidrost&tica. Sin embargo, aun cuando se ha
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completado este fenémeno el suelo continta comprimiéndose bajo la
accién de la carga exterior, a una velocidad mucho menor pero por
un periodo considerable. Esta compresién es la consolidacidn
secundaria o creep gue parece ser el resultado del flujo pléastico
de 1las particulas de suelo y posiblemente de 1la fractura
progresiva de las mismas.

Este efecto se refleja notablemente en las curvas de
consolidacién en la manera que difieren con la curva teérica
UCz=Tv. Mientras gue 1la teérica se aproxima a una asintota
horizontal correspondiente al 100% de consolidacién primaria, 1la
de laboratorio se asemeja a una recta inclinada con pendiente casi
constante. Esta recta es lo gue se considera como intervalo de
compresién secundaria.

El régimen de la consolidacién secundaria depende del incremento
del esfuerzo Ac y de las caracteristicas del suelo, como veremos a
continuacién. ’

En la figura 5.37 se presentan curvas de consolidacién para un
mismo suelo al que se lleva a una misma carga final pero
utilizando incrementos de carga diferente.

CONSOLIDRCTCN  OCNSOLIDACTCN
SECUNDARIA

4 PRIMARTA

LECTURAS DEL EXTENSOMETRO

F1G.5.37 COMPARACION DE LAS CURVAS DE CONSOLIDACION SECUNDARIA
USANDO DIFERENTES INCREMENTOS DE CARGA. -
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Se observa que mientras menor sea el incremento en cuanto a
procentaje de la carga precedente, menor clara resulta la
transcisién entre los efectos primario y secundario. Es por eso
gue en una prueba de consolidacién se aplican incrementos de carga
lo md3s grande posibles para obtener una curva de consolidacién que
no resulte distorsionada por el efecto secundario (incremento en
el gue cada uno duplica la carga total precedente).

Es importante sefialar que en todos los casos, la compresidn
secundaria estd representada por lineas rectas paralelas, de esta
manera, bastaré pé:a cbhtenerla, un incremento dnico de carga
durante un tiempo suficiente para determinar su pendiente.

En suelos inorgénicos la compresidn secundaria no tiene gran
importancia. E1 efecto aumenta con el contenido de materia
orgdnica en un suelo, al grado que puede ser una parte importante
de la consolidacién. Por ejemplo, para suelos altamente orgénices
tales como la turba la consolidacién primaria ocurre en forma
instantdnea y el asentamiento de una estructura desplantada sobre
ésta se deberd en su totalidad a la consolidacién secundaria

La magnitud de 1la consolidacién secundaria se expresa en
términos de Ca denominado como coeficiente de consolidacién
secundaria y representa la pendiente de la parte final de la curva
de consolidacién a escala semilogaritmica (fig. 5.23). De manera
que:

s’/h
Ca = log (ta/t1)
s, = h'Cq log (ta/t1) +..5.93

donde s_.es el asentamiento por consolidacién secundaria, ti es el
tiempo para gue se termine la compresién primaria y tz cualguier
tiempo posterior.

El cuadro 5.5 da valores tipicos de esta pendiente.
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CORSOLTDACION

CONSOLIDACICY
; ECUNDARIA

FIG. 5.38 DEFINICION DE €&

TIPO DE SUELO Ca

Arcilla normalmente consolidadas 0.005 0,02
Suelos muy plésticos; suelos orgénicos 0.03 o mayor
Arcillas sobreconsolidas menor de 0.001

CUADRO 5.5 VALORES TIP1c0S DE Cot

5.7.4 CONTROL DE LOS ASENTAMIENTOS,

La cimentacién de una estructura debe cumplir con dos
condiciones: primero, debe ser adecuadamente segura contra la
falla dentro de la masa de suelo y segundo, la deformacién de 1la
misma no debe poner en peligro su funcionamiento.

La primera condicién se analiza en el estudioc de la capacidad de
carga del suelo, tema gue gqueda fuera del alcance de este trabajo.

En lo que se refiere a la deformacidn; si se cumple que el
asentamiento total es menor o igual al permisible se procede a una
cimentacién somera y se aprovecha mejor las propiedades del suelo.
Por lo contrario, si no se cumple,es evidente gue debe utilizarse
algin método para controlar los asentamientos por consolidacién.

o0
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Una de las alternativas es la de disminuir la magnitud de la
sobrecarga con el objeto de gue los incrementos de esfuerzos sean
mehores y por tanto menor la deformacidén, sin embargo, lo anterior
implica en el caso de una estructura, construirla con materiales
m&s ligeros o modificar su proyecto para disminuir cargas.

Otra de las alternativas m&s utilizadas es la excavar en la
misma &rea gue va a ser ocupada por la sobrecarga un volumen del
suelo de apoyo cuyo peso sea igual a la magnitud de dicha
sobrecarga, es decir, gque si se excava una suficiente cantidad de
suelo no habrd ningin asentamiento. Este tipo de cimentacidn se la
denomina totalmente compensada.

En el caso de permitir alguna deformacién menor o igual a la
permisible la cimentacifén se le denomina parcialmente compensada.

Para hacer una compensacién total o parcial se obtiene primero
el nivel de desplante (br ) en el cual la deformacién sea nula.
Para ello se utiliza el diagrama de esfuerzos totales iniciales si
se trata de un cajén cerrado o el diagrama de esfuerzos efectivos
en el caso de un cajdén abierto de cimentacién. (fig. 5.39).

[ °,',n

Yo

‘ Dtr.ax
&g
[ N s=0
2
CATON CERRADO CAJON ABIERTO

FIG.5.39 DETERHINACION DEL RIVEL DE DESPLANTE EN QUE LA
DEFORMACION SEA NULA. g

El nivel Drux queda determinado cuando a una profundidad 2z 1a

67



magnitud de la sobrecarga Ag sea igual al esfuerzo total ‘o
efectivo segiGn sea el caso.

Si se deseara desplantar la estructura a ese nivel, tedricamente
no existirfa deformacién y en consecuencia asentamiento, sin
embargo en muchas ocasiones no es posible compensar totalmente,
debido a lo costosoc de la excavacién, por lo gue se prefiere
compensar parcialmente desplantando la estructura a un nivel menor
o igual del que determina el asentamiento permisible.

Para determinar el nivel de desplante permisible, Dfpem , se
procede por tanteos. Una manera fdcil de ubicarlo aproximadamente
es la de suponer gque el asentamiento tiene una variacién lineal
con la profundidad como se muestra en la figura 5.40

Variacién supuesta
de la deferracién

Diagrama de pxésianﬂ
(se husa de acverde con
el tipo de cajfin)

FIG. 5.40 DETERMINACION DEL NIVEL bDE DESPLANTRE PARA LA
DEFORMACION PERMISIBLE.

Por tridngulos semejantes:

despejando Drpem se obtiene:
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,-Dr = Dr c1 L — . ..5.94

' Por . 'lo - tanto, - la sobrecarga neta que actlia en el nivel de
desplante permisible, serd 1la diferencia entre la sobrecarga
inicial y el esfuerzo total o efectivo a esa profundidad.

Aq, = Ag -~ 6o (cajén.cerrado) RS0

4q = Aq - oo’ (cajén abierto) ...5.96

Para estimar los incrementos de esfuerzo inducidos por la
sobrecarga neta, necesarios para el cdlculo del asentamiento, el
valor de 2=0 de la teoria de Boussinesqg coincide con el nivel de
desplante permisible tal como se muestra an la figura 5.38

ESTRATO k

FIG. 5.41 BULEO DE PRESTONES INDUCIDAS POR LA SOBRECARCA .WETA .
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Es importante sefialar, que podra considerafse~que los diagramas
de esfuerzo total, efectivo y de presiones hidrbstéticas iniciales
no varian, siempre y cuando se tenga control delfégua del subsuelo
y el tiempo que transcurra desde 1la ‘excavacisn hasta la
compensacién del material excavado sea corto. En caso contrario se
presentarian expansiones en el fondo de la excavacién.

5.8 EXPANSIORES,

Es de interés el poder determinar la expansién gque tiene lugar

n aguellos casos en que el suelo es descargado. Este problema es

en esencia similar al del célculo de asentamientos y en cierta
medida con las ideas expuestas se puede desarrollar un
procedimiento andlogo. Sin embargo la expansién presenta algunas
situaciones gue son convenientes analizar.

Sea un suelo arcilloso, homogéneo y de superficie horizontal, en
el cual el nivél fredtico coincide con la superficie del terreno.
En la fig. 5.42 se presentan con lineas punteadas los diagramas de
esfuerzos neutrales, efectivos y totales.

F—N‘—*P——:—~
]

F1G.5.32 DISTRIBUCION DE ESFUER20S BAJO EL FONDO .- 'DE . .UNA- . EXCAVACION
DE EXTENSION INFINITA. ’

Si se efectda una excavacién instanténea de profundidad h y de
extensién infinita, el esfuerzo total removido serd yh y el
diagrama se reduciri en esa cantidad; como los esfuerzos efectivos
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no pueden cambiar . instantineaménte
tomard toda la. descarga; =

es decir, gue se produce una tensién igual ‘al esfuerzo efectivo a
la profundidad h. )

Los diagramas de los esfuerzos después de la excavacidn se
muestran con las lineas llenas en la misma figura.

Por ser la excavacidén de extensién infinita, la ley de presiones
en el agua 1lineal y paralela a la original, esta nueva
distribucidén es hidrost&tica y por tanto de equilibrio. El1 agua no
fluird en ninguna direccién, en este caso no existird ninguna
expansién. : .

Es importante observar gue el abatimiento del nivel freAtico es
teéricamente de inmediato a la remocidén del material, asfi, basta
con excavar el suelo a la profundidad h (en extensién infinita)
para lograr que este nivel se abata al valor h + zo.

En el caso de gque existiera en el subsuelo un manto arenoso
acuifero en el que se mantenga la presién del agua, se iniciard a
partir del instante de la excavacién un proceso de expansién; este
proceso es producido por el flujo del agua gue entra en la arcilla
procedente del acuifero.

En los casos reales no existen excavaciones de extensién
infinita, en la fig. 5.43 se presenta el caso de una excavacién
finita realizada en un medio arcilloso; el nivel fredtico se
considera a una profundidad he a partir de 1la superficie.
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FIG. 5.43 ESQUENA DEL FLUJO DE AGUA HACIA UNA EXCAVACION DE
EXTENSIOR FINITA.

El efecto de la excavacidn no ser& uniforme en todo el manto en
le que a disminucién de presiones totales se refiere, sino que
habréd de ser calculada en los diferentes puntos usando la teoria
de Boussinesqg, por ejemplo.

Esto provoca un flujo de agua del exterior hacia el centro y de
las zonas profundas hacia el fondo de la excavacién, dando como
resultado una expansidn mayor en el centro del fondo de é&sta, gue
ira disminuyendo hacia la periferia y segin se profundice en la
masa de arcilla.

El proceso de expansién ser8 mucho mis répido si bajo 1la
excavacién hay estratos permeables que funcionen como
abastecimientos de agua.,

Para reducir al minimo la velocidad de expansién en la préctica
se ha recurrido al uso de tablestacados més o menos profundos en
los bordes de la excavacién para impedir el flujo radial Yy
permitir sélo el vertical, mucho mis 1lento; también se ha
utilizado pozos de bombeo para abatir en puntos proximes a la
excavacién el nivel fre&tico.
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El proceso de expansién analizado es unidimensional y el flujo
de agua es vertical, por lo gue los datos del tramo de descarga de
una prueba de consolidacién son aplicables, esto es, antes de
realizar la descarga, un elermento de suelo a la profundidad z esté
sonmetido a un esfuerzo efectivo o’=7y’z y pasard al final de 1la
expansién a un esfuerzo 0; gue podemos conocer por la teoria de
Boussnesg. Si a una muestra representativa del suelo a esa
profundidad z se le hace la prueba de consolidacién llegando a una
carga méxima de 0; y descargéndola después a partir de ese valor
hasta a; como minimo, en el tramo de descarga de la curva de
compresibilidad asi obtenida podr& determinarse la variacién de e
y calcular la expansidén con la ecuacién 5.85 del asentamiento:

s = ———h ve05.97

donde ahora s, serd la expansidén por extensién primaria.

Los conceptos de av, mv Y Cv de la teoria de consolidacién
tienen sus correspondientes andlogos para la descarga y pueden ser
utilizados de manera similar.

Por otro lado, el proceso de expansién al ' igual que al de
compresién tiene dos componentes: la expansidén producto de 1la
disipacién de subpresiones en el agua, que se acaba de analizar y
la ocasionada instant&neamete por la deformacién inicial.

La expansién instant&nea puede calcularse de manera similar que
el asentamiento instanténeo por la férmula de Steinbrenner:

Aq B

s, = 5 (1 -v% P+ (12 ~v - 20%) F2

+v+5.98
donde ahora s, es la expansién instanténea. Los valores de F1 y F2

pueden obtenerse de la figura 5.28 como se hizo en el célculo de
los asentamientos instanténeos.
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Ejemp

lo de aplicacioén,

6.1 Sean la estratigrafia y los diagramas. de esf_uérzos" del

ejemplo 3.1 indicados ‘en la figura S5.1.1

WQ—\

esirato 1

o HAF

U
3
"’ estrato 2
5
4

estrato 3

\

+ estrato 4
4m
+ estrato §
Sm
Rocs firme
o & 12 » 0 4 8 12 16
[ 00 ' z
10 HV7 Oy, { lon/m?} oo T G (1on/m*)
P Thoos (196
so U 548 4 M aae
s 4986
oo | 800
120 212 1200 — 22
15.0 4 8
14 80 1600 = £80
180 4
210 ] 21.40 2100 &40
Profundidad (m) Protundidad (m)

FlG.

5.1.1

= 3+
Sm Sz 10

\ lentes arenosos de

/ espesor despreciable

toam )

ta o

tanu g

-

Sobrecarga sug'i,,”") ;

e, tun/nty

Prafunditae {m)

A) Se pide determinar el nivel de desplante de la estructura
de manera que el asentamiento total en el punto A sea menor o

igual al permisible de 8 cm.
B) Calcular el tiempo necesario para gue la masa de suelo
alcance en dicho punto el 80% de la deformacién total.
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Solucidn.

A) E) primer paso es estimar la deformacién total para 'las
condiciones iniciales de carga, a fin de determinar si ésta se
encuentra dentro del rango especificado.
En ese sentido, el asentamiento total (s) se calcula mediante la
ecuacién 5.79

s=-sl+s‘:+s= TSI Sy
donde

s : asentamiento instanté&neo

s : asentamiento por consolidacién primaria
s : asentamiento por compresién secundaria

A continuacién se procede a calcular cada uno de los asentamientos.

1) Estimacién del asentamiento instanténeo.

Usando el criterio de Steinbrenner para cargas distribuidas
sobre una superficie rectangular de ancho B 'y largo 'L, :el
asentamiento instant&neo bajo una esquina queda dado . por ia
ecuacién 5.84:

s - A9 B [ (1—v2) Fi. + (1 -lv —Zu?),Fz] :
a2

F1 y Fz son funciones de las relaciones D/B y L/B, donde D es el
espesor del estrato considerado a partir de la profundidad de
desplante. La figura 5.28 proporciona dichos valores.

El uso de la ecuacién 2 @estd restringido para suelos
constituidos por un estrato, por lo que es necesario hacer ciertas
consideraciones para medios estratificados.

Debido a gque los mdédulos de elasticidad y de Poisson dependen
del tipo de suelo, de la profundidad, del tipo de prueba para
determinarlos y adem&s de que no tienen el sentido especifico como
en otras ramas de la ingenierfa, para este ejemplo, la masa de
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suelo se supondrd homogénea con un espesor de estrato de 21 m,
considerando un valor de E= 300 kg/cm2 Yy un v= 0.5. Los valores
anteriores de las constantes eldsticas son promedios obtenidos
para suelos saturados.

Para determinar el asentamiento instantédneo bajo el punto A, 1las
dimensicnes de la sobrecarga se tienen que ajustar para obtener 3
porciones rectangulares cuyos bordes coincidan con el sistema x-y,
debido a que la expresién anterior corresponde al efecto de la
esquina de un recténgulo cargado.(fig. 5.1.2)

200m ..l_.
\ X
100m S
< /
| 77222
i QU S ) i "
i 50m , 50m | 10.0 m .
! —
F1G. Ss.1.2

De esta forma, el asentamiento serd la suma de los efectos
producidos por las superficie Si1 y Sz menos el de la superficie S3
gue no estd cargada. (tal y como se hizo en la obtencién de los
esfuerzos inducidos en el ejercicio 3.1).

Las dimensiones de las superficies cargadas, asi como las
relaciones D/B y L/B para el uso de la ecuacidén 2 se muestran en
el cuadro 5.1.1



Dimensilones Relaclones
Superficie B L
D/B L/B
m | d /
51 10.00| 20.00 21710 2.00
S2 10.00} 20.00 21/10 2.00
Sa 5.00}f 10.00 21/5 2.00

CUADRO S.1.1

Las dimensiones de S1 y Sz son iguales, por lo gque basta obtener =
el efecto de alguna de ellas y considerarlo dos veces. i

En el cuadro 5.1.2 se resume los resultados de sustituir llds‘ [y
valores. en la ecuacién 2. :

s Aq B F1 F2 Si
Superficie (ton/m2) (m) (cm)
Si1 6 Sz 6.00 10.0 0.31 0.10 0.47
Sa 6.00 5.0 0.48 0.06 0.36

CUADRO 5.1.2

Por lo tanto, el asentamiento instantineo total es:

s, = 2 (0.47) - 0.36 = 0.58 cm .
2) Estimacién del asentamiento por consolidacién primaria.

Para calcular la deformacién por consolidacién primaria se
seguird el procedimiento visto en la seccién 5.7.2 para el caso de
un suelo cosntituido por diferentes estratos. En ese sentido, el
asentamiento primario de cada estrato gqueda determinado por la
siguiente expresién:

Ae h (ecuacién 5.87) veo 4

s —.
ex ~ 1 + ee ®

donde
: asentamiento primario del estrato k
h : espesor del estrato k
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Por lo tanto, el asentamiento total por consolidacién primaria
serd la suma de los efectos parciales de todos ' los estratos, es
decir:

n
s, = E: S, (ecuacidn 5.88) 1
V=1

Sin embargo, la aplicacién de 1la ecuaciébn 4 requiere del
conocimiento de las magnitudes de los esfuerzos promedios ‘a la
profundidad media del estrato, as{ como la curva de
compresibilidad representativa de las caracteristicas del mismo.

El esfuerzo inicial promedio y el incremento de esfuerzo
promedio se obtienen directamente de los diagramas qgue se muestran
en la figura 5.1.1 y gue fueron calculados en en ejemplo 3.1

Para el caso de la curva de compresibilidad es necesario
realizar una prueba de consolidacidén unidimensional a una muestra
de suelo extraida en el estrato considerado.

Asi, para obtener el asentamiento total primario es necesario
extraer muestras representativas de cada estrato y someterlas a
pruebas de consolidacién unidimensional, es decir, que para un
suelo constituido por 5 estratos como el del ejemplo, se tendréan 3
curvas de compresibilidad. ’

A continuacidén se presentan los resultados de una prueba de
consolidacién unidimensional realizada a una muestra de suelo del
estrato 4, tomando en consideracién gue para los demis estratos la
secuencia de célculo es la misma.

Las figuras 5.1.3 a 5.1.10 muestran las curvas de consoclidacién
correspondientes a cada incremento de carga al que fue sometido la
muestra. Para todos los casos se ha determinado las lecturas del
cero y cien porciento de consolidacién primaria por el método de
Casagrande y en el caso de Ac=1.00 kg/cmz, dichas lecturas también
han sido obtenidas por el método de Taylor. (fig. 5.1.8)
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“'con ios,datos de las figuras' anteriores es posible llenar 1la
hoja de resumen de datos Y célculos que se muestra en el cuadro
5,1.3 ‘con: la que se construye la curva de compresibilidad
;caracteristica del estrato 4. (fig. 5.1.11)

= i = e U RO e
e —=0.74.0—20 30-50-804

FIG. 5.1.11 CURVA DE COMPRESIBILIDAD DEL ESTRATO 4

Para calcular el asentamiento primario del estrato 4, se obtiene
de la curva de compresibilidad la variacién de 1la relacién de
vacios (Ae) con el esfuerzo efectivo inicial promedio, a;°=0.626
kg/cmz, Yy el incremento de esfuerzo promedio, Aa4=0.150 kg/cmf tal
Y como se presenta en 1la figura 5.32 de la teoria. Asg,
sustituyendo estos los valores en la ecuacién 4 se tiene:

s, = % (400) = 4.09 cm

De manera similar, con  las curvas de compresibilidad
representativas de cada estrato que se muestran a continuacién, se
calculan los correspondientes asentamientos primarios. El cuadro

g W DHE
St T, et

i
ST A

5.1.4 muestra el resumen de los cllculos.
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ESTRATO LR Ao e, e h, S¢;
(kg/em?) | (kg/cm?) (cm) (cm)

1 0.0585 0.150 5.795 | 5.70 300 2.22

2 0.4480 0.169 4.38 | 4.35 500 2.79

3 0.5340 0.168 6.81 | 6.77 400 2.05

5 0.7600 0.129 4.90 | a.8s 500 4.23

CUADRO 5.1.4 CALCULOS DE LOS ASENTANIENTOS PRIMARIOS

Sustituyendo los valores de s, en la ecuacién 5 se obtiene el

asentamiento por consolidacién primaria.
s = 2.22 + 2.79 4+ 2.05 + 4.09 + 4.23
sc=15.38 cm vee 6

3) Estimacién del asentamiento por compresién secundaria.

Debido a qgue la estimacién de este asentamiento atGn ne ha sido
cuidadosamente estudiada (como se explicd en la teoria de este
capitulo), para calcularlo se harén las siguientes
consideraciones:

i) La masa de suelo se supone homogénea con un espesor de 21 m
ii) El coeficiente de consolidacién secundaria, Ca, es igual a

0.005,
iii) La consolidacién primaria se ha completado en 10 afos

Con esta condiciones se estimari el asentamiento secundario para
15 afos.

Asi, sustituyendo los valores en la ecuacién 5.93 se obtiene:

s = h Ca log (tz/t1) (ecauvacién 5,93) ces 7
s, = (21) (0.005) log (15/10) = 0.018 m

s = 1.8 cm

E ]

Finalmente, sustituyendo los valores de las ecu
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en la expresién 1, se obtiene el asentamiento total.
5= 0.58 + 15.38 + 1.80 = 17.76 cm ..o 8

.Esta deformacién es mayor que 8 cm por lo gue se hace necesaria
una compensacién parcial. : :
Suponiendo gue se tiene un cajén de cimentacién cerrﬁdo, el
nivel de desplante para que la deformacién sea nula (D%m;) se
determina a partir del diagrama de esfuerzos totales,
resultando ser de 8.87 m. (fig. 5.1.14) »

T

Dw=8.ﬂ7‘n

L

& = Gton/m?

S=0

z
FiG. 5.1.14

Para obtener el nivel de desplante permisible en el cual la
deformacién sea de 8 cm , se considera que la variacién de las
deformaciones con la profundidad es lineal. De esta forma D%c,

m
se obtiene aproximadamente mediante la ecuacién 5.94:

S
pr '=Drm[ 1- ——-s&] (ec. 5.94) .o 9

Dr = 8.87 ( 1- 0.08/0.1776) = 4.87 m
pem

Del resultado anterior, se propone gue la compensacién parcial sea
hasta los 6 m de profundidad. En ese sentido, es necesario volver



a determinar 1los incrementos de esfuezos inducidos por la
sobrecarga neta. Dicha sobrecarga resulta de restarle a la
sobrecarga inicial el esfuerzo total gue se tiene a esa

profundidad, es decir:

Ac;n = Ag - o, (ecuacién 5.95) ce. 11

o 6m

Ag, = 6 - 1.98 = 4.02 ton/m?

Con el valor de Ag se caleulan los incrementos de esfuerzos
tomando en considera"cién que el valor de z=0 de la teoria de
Boussinesq se ubica a una profundidad de 6 m a partir de 1la
superficie del terreno.(fig. 5.1.15)

T = BRI
: ESTRATO 1
pe = &m - g, 4.02ton/n?
1 e
2= L ESTRATO 2

/ ESTRATO 3
/ ESTRYTO 4

ESTRATO 5

FIC. S5.1.1S5

Siguiendo el procedimiento del ejemplo 3.1, la superficie cargada
se tiene que ajustar para obtener 3 porciones rectangulares; bajo
esta condiciones y debido a gque S1 y Sz tienen las mic :s
dimensiones, el esfuerzo inducido en el puneto A se obtiene con la
suguiente ecuacién:

Ao = 240 - Ac h eeell
v vi v3
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esfuerzo a la profundidad mé:dia d

Y 5.1.6 muestran los calculo

- Superficies S1 y Sz

(m) m n A B e (er) (':.-:d) (At:gr;jx?;
G.00 1.01
1.00 10.0 20 400 501 4x10 [|-0.22 2.92 1.00
4.00 2.5 5 25 32.25| 156.2|-0.85 2.39 0.98
8.00 1.25 2.5 6.2 8.81 9.8|-1.51 1.62 0.87
12.50 0.8 1.6 2.6 4.20 1.6/ 1.11 1.11 0.7
CUADRO 5.1.5
- Superficie S3
z m n A B c ¢ R Ad,,
(m) (rad) | (rad) | (ton/m2
0.00 1.01
1.00 5.0 10 100 126 2500 |-0.44 2.70 1.00
4.00 1.25] 2.5 6.2] 8.81 9.8[{-1.51 | 1.62 | 0.87
8.00 0.62 1.2 1.6 2.95 .61| 0.85 0.85 0.59
12.50 0.4 0.8 0.6 1.80 0.1| 0.46 0.46 0.37

CUADRO S5.1.6

Al aplicar la ecuacién 11 a los valores de los cuadros anteriores

se obtienen los esfuerzos inducidos por la sobrecarga neta de

4.02 ton/m2 en el punto A:

z Aoy,
(m) {ton/m2)

0.00 1.00

1.00 1.00

4.00 1.09

8.00 1.15

12.50 1.05
CUADRO 5.1.7
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A continuacién se

procede

a  determinar

los

asentamientos para las nuevas condiciones de carga.

1) Estimacién del asentamiento instant&neo.

Para calcularlo se modifican las relaciones D/B de las superficies
S1, S2 ¥y S3. En el cuadro 5.1.8 se presentan los resultados de los

asentamientos instanténeos.

diferentes

s

Srrremaa d ot m Ag B Fy F2 '
superficie (ton/m2) (m) o/2 (cm)
S 5 S2 4,02 10.0 {15/10 |0.225 0.11 0.23

Sa 4.02 5.0 |15/5 0.41 0.08 0.21

CUADRO S5.1.7

Por lo tanto, el asentamiento instanténeo total es:

s, = 2 (0.23)

2) Estimacién del asentamiento por consolidacién primaria.
Con los valores de LI inducidos por la sobrecarga neta y las
curvas de compresibilidad de cada estrato se obtienen los nuevos

asentamiento primarios.

~ 0.21 = 0.25 cm

ESTRATO %, Ao, e, e h, s,
(kg/cm ) (kg/em ) (cm) (cm)
2 0.4480 0.100 4.3 4.36 200 0.74
3 0.5340 0.109 6.81 4.78 500 1.54
4 0.6260 0.115 5.80 5.77 400 1.76
5 0.7600 0.105 4.90 4.88 500 1.69

CUADRO S.1.9

El asentamiento total por consolidacién primaria es:

s, = 0.74 + 1.54 1.76 + ]_..69 = 5.73 cm




3) Estimacidédn del asentamiento por compresidn secundaria.
Sustituyendo los valores producto de la compensacién parcial en la
ecuacidén 7 se obtiene: :

s, = (15) 0.005 10g(15/10) = 0.013 m =.1.30 cm

Por 'lo’ que, el asentamiento total prpducﬁofde la ;obrecarga neta
es: - O . e ; L 3

8= 0.25+75.73:% 1930 = 7.28 cm

_Fste-dltimo valer es menor.gue el asentamiento permisible de 8 cm,

por lo que se acepta el nivel de desplante propuesto de 6 m.
"Finalmente, es importante sefalar que el asentamiento por
consolidacién primaria es aproximadamente el 80% de la deformacién
total.

B) Para calcular el tiempo en gque ocurre. el 80% de la deformacién
total de la masa de suelo, es necesario determinar los tiempos en
que se presentan cada tipo de asentamiento en el proceso de la
deformacién. )

El asentamiento instanténeo ocurre de inmediato, por lo gque basta
calcular el tiempo necesario para gque se complete la deformacién
por consolidacién primaria para determinar el 80% de 1la
deformacién total.

~ Estimacién del tiempo en gue ocurre la consolidacién primaria.
En la seccién 5.7.2 se menciond que para estimar la velocidad de
consolidacién , era necesario, seleccionar un valor adecuado del
coeficiente de consolidacién, Cv.
sin embargo, este parametro varfa considerablemente en un mismo
suelo, por 1lo que se procedia a determinarlo con la curva
Cv-log o! obtenida de una prueba de consolidacién unidimensional.
De esta manera, si se trata de un suelo constituido por varios
estratos se tendra una curva Cv-log o’ por estrato. En ese orden
de ideas, a continuacién se obtendrd 1la curva Cv-log o! del
estrato 4. :



De la estratigrafia de la masa de suelo mostrada en la fig.
5.1.1, se observa que para el estrato 4 prevalece la condicién de
drenaje por ambas caras, en ese sentido, la curva se determinara
con los resultados de la prueba de consolidacién y usande 1las
ecuaciones correspondientes al drenaje doble:

Tv he ?

Cv = 45— (drenaje doble) vee12

donde he es el espesor comprimido efectivo del espécimenen el™ " ™’

momento gue alcanzé ese grado de consolidacién.

h +h
| i-1

he = 3

(ecuacidn 5.71) ...13

Asi, con los valores de h| de la hoja de resumen de datos y
cédlculos y los datos correspondientes al 50% de consolidacién de
las curvas se obtienen los valores de Cvl. En efecto, Tv=0.197,
t puede encontrarse una vez establecida la escala U% en las

50
curvas de consolidacién. El cuadro 5.1.10 se resume el proceso.

-
ESFUERZO hx tso he C-I %10
(kg/cm2) (mm) (seq) (mm) (cm2/seqg)
0.099 15.000 0 14.571 | 9.3750
0.125 14.942 120
= 14.906 8.2690
0.250 14.870 135
14.794 6.0414
0,500 14.717 183
14.523 1.6410
1.000 14,336 660 15,881 0. 11817
2.000 11.426 87007 - . -
2.000 método Taylor 15881 YRV
4.000 8.470 2730
8.000 7.055 2790 2.948 0.2391
. - 7.763 0.1286
CUADRO 5.1.10
Con los valores de Cv' se construye la curva Cv-log a; del

estrato 4

86



4(cmz/sg) e e

BRI

Hatih

)

FIC 5.1.16

Se tomard como valor de Cv del estrato a el valor medio de los
correspondientes a la zona de la curva cubierta por el Ag, como se
muestra en la figura 5.33 de la teoria, resultando un valor de
cv=2.2 x 107" cm®/seq. V

Una vez obtenido el coeficiente de consolidacién puede aplicarse
la ecuacidn 5.31: !

t = -—lf~— Tv. (drenaje doble) veald
4 Cv

donde h es el espesor del estrato considerado.
Dando valores de Tv se obtienen valores del tiempo en que el
estrato alcanza los grados de consolidacién correspondientes a
esos factores tiempo y ademds usando la ecuacidédn 5.92 se puede
calcular la deformacién asociada en ese instante.

Uz
.
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El cuadro - 5.1.11 nuestra el proceéo para’ el 4és‘tra’to. 4.
(h =400cm, s“=1.76cm)

Tv t u% s,
dias (cnm)

0.000 0 0 0.000
0.031 65.24 20 0,352
0.127 267.26 40 0.704
0.287 603,96 60 1.056
0.565 1188.97 30 1.408
1.127 2371.63 95 1.672

CUADRO 5.1.11

De manera similar con las curvas Cv-log o! de cada estrato se
obtienen los coeficientes de consolidacidén y por lo tanto, 1la
evolucidén de los asentamientos con el tiempo.

- Estrato 2. (h, = 200cm, Cv= 4.05 xlo"cmz/seg, s~ 0.74cm)

Tv t U% s,
dias {cm)

0.000 0 0 0.000
0.031 221.48 20 0.148
0.127 $07.35 40 0.296
0.287 2050.47 60 0.444
0.565 4036.63 80 0.532
1.127 5051.84 55 0.703

CUADRO S.1.32

Estrato 3. (h3 = 400cm, Cv= 3 x10'4cmz/seg, S = 1.54cm)

Tv t U% s,
dias (cm)

0.000 0 0 0.000
0.031 47,84 20 0,308
0.127 195.99 40 0.616
0.287 442.90 60 0.924
0.565 871.91 80 1.232
1.127 1739.20 95 1.463

CUADRD 6.1.13
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Estrato's - (h = 500cm, Cv= 5 x10"*cn’/seq, s = 1.69 cm)

cS
Tv t Us s,
dias (cm)

0.000 ] 0 0.000
0.031 179.40 20 0.338
0.127 734.85 40 0.676
0.287 1660.88 60 1.014
0.565 3269.66 80 1.352
1.127 6521.99 95 1.606

CUADRO 5,1.14

Al graficar los tiempos contra las deformaciones de los cuadros se
obtienen las curvas de evolucidén del asentamiento con respecto al
tiempo, gque al superponerlas se determina la curva para toda la
masa de suelo.
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> - e
o peHim
; . W&o viso
FIG. 5.1.17

Para determinar el tiempo en gue sucede el 80% de la deformacién
total, se determina el tiempo necesario para que la consolidacién
primaria se complete, asi, entrando a la grdfica con el 95% de s ,
es decir, s = 5.44 cm se obtiene un valor de t= 8,052 dias.
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" CAPITULO B: RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE EN LOS SUELOS.
6.1 GENERALIDADES.

Para el disefio de una obra de ingenierfa es necesario conocer
las propiedades de los materiales que intervienen en la misma. Una
de las funciones mis importantes del estudio de estas propiedades
es la de predecir la magnitud de los esfuerzos producto de cargas
exteriores, es decir, cuando un material (incluyendo al suelo), se
somete a esfuerzos bajo la accidén de una carga se producen
deformaciones; la naturaleza de la deformacién dependes de la
resistencia del material y en mayor medida de la combinacién de
los esfuerzos actuantes, de manera gue si se aumenta la magnitud
de éstos se alcanza un punto en cual dicho material falla, en ese
momento se desintegrard o se deformard continuamente con un
pequefio o nulo aumento del esfuerzo.

Las estructuras construidas por el ingeniero civil transmiten al
terreno esfuerzos, gque eventualmente pueden llegar a sobrepasar la
resistencia del mismo. A diferencia de otros materiales como el
acero y el concreto, la falla de los suelos no se debe a una
simple tensién o compresién, sino que es funcién de un gran nimero
de factores que hacen posible una amplia variedad de
deformaciones, ademds de que no es facil definir su punto de £falla
o rupltura.

No obstante, la reaccién del suelc a los esfuerzos es el punto
m&s importante para el proyecto de cimentaciones, terraplenes,
taludes y estructuras de contencién, por lo que se hace necesario
el estudio de los factores gque intervienen en la resistencia de

los suelos.
6.2. ESTADO DE ESFUERZ0 EN UN ELEMENTO DE SUELO.

6.2.1. DEFINICION DE ESFUERZO,

Considérese un cuerpe continuo que se encuentre en eguilibrio
por un sistema de fuerzas externas, haciendo un corte segin un
plano & de direccién cualquiera (fig. 6.1), se obtienen dos
porciones. La figura 6.2 muestra el diagrama de cuerpo libre de la
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porcién. en estudio.

FIC. 6.1 . : 'F16.6.2

La fuerza § es la resultante que équilibra a las fuerzas
externas que actlan en la porcién separada. Al cociente de
dividirla entre la magnitud del 4rea cortada A, se le denomina
esfuerzo medio en el &rea A.

[+

§m=T veeb.1

Ahora considérese sobre el mismo corte, una fraccidn de &rea AA
en el entorno del punto P, como en la siguiente figura:

FIG, 6.3,
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La fuerza resultante AQ puede ser diferente a 3 tanto en
magnitud, direccién y sentido, por lo gque no son proporcionales.
Dividiendo AQ entre AA se obtiene el esfuerzo medio en el drea AA.

A3

's’m=T v.e.6.2

Se " observa - que- elr+valor - del-- esfuerzo depende. .del...4rea
considerada, por tanto es conveniente tomar el limite cuando ‘el

area tiende a cero.

a8 ag

3= llmAA-)Oﬁ= ax . ..6.3

A este tltimo vector se le denomina esfuerzo en el punto P

asociado al plano §.

El esfuerzo S se puede descomponer en dos vectores; uno
perpendicular al plano que se llama esfuerzo normal, ¢ (sigma) vy
otro gue actda en la superficie del plano denominado esfuerzo

cortante, z (tau).(fig. 6.4)

F16. 6, 4. ESFUERZ05 NORMAL.." .¥..... CORTANTE _ EN UN PUNTO. P '~ ASOCIADO AL
PLANO &, : . ) ST "



Por lo tanto:
3= 2 +72 : L..6.4

Como por el punto P pueden pasar un nimero ilimitado de planos
existen una infinidad de esfuerzos, uno ligado a cada plano. Es
necesario entonces especificar el plano en que se desea calcular
el esfuerzo.

Para obtener el esfuerzo asociado a un plano de direccidn
cualesquiera aislemos un volumen elemental del cuerpo continuo,
como el mostrado en la fig. 6.5, en él, el subindice del esfuerzo
normal indica el eje al cual este esfuerzo es paralelo; los
esfuerzos cortantes se designan con dos subindices: el primero
indica la direccién de la normal al planc dende actda y el segundo
la direccién del eje al cual es paralelo el esfuerzo cortante. No
se muestran los esfuerzos en los tres planos alejados del lector,
por claridad del dibujo y debido a gue son iguales pero de
direcciones opuestas.

FIG 6.5 ESFUER20S EN UN VOLUHEN DIFERENCIAL

La figura anterior representa el estado general de esfuerzo de
un elemento diferencial ubicado en un sistema tridimensional; sin
embargo, en el caso de un elemento de suelo, se da lugar a un
sistema de esfuerzos mucho m&s sencillo, en el cual no existen
esfuerzos tangenciales sobre los planos verticales y horizontales
de dicho elemento. En tal caso los esfuerzos se denominan
geostiticos. (fig. 6.6a)
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. (a) ’ (b)
Fig.6.6 ~ ESTADO _ DE , ESFUER20S EN . UN  ELEMENTO  DE  SUELO.  (a)  ESFUERZOS
GEOSTATICOS. ~(b) ESTADO DE ESFUERZO PLANO.

De ahi que el esfuerzo normal vertical (ogz), puede calcularse
simplemente considerando el peso propio del suelo por encima de la
profundidad en estudio, tal como vié en el tema 3.3.

En lo que se refiere a los esfuerzos normales horizontales,
ademds de gque no existen esfuerzos tangenciales en las caras de
los planos donde actlian, ha resultado conveniente suponer qgue sean
iguales (ox=oy), debido a que en sentido horizontal el suelo
confina con igual presidn. Los resultados de campo indican que
aunque la suposicién no es estrictamente correcta, no introduce un
gran error y simplifica bastante el analisis. De manera que nos
conduce al estudio de un estado de esfuerzo planoc tal como se
nuestra en la figura 6.6b.

En ese orden de ideas, en sequida se estudiard el estado general
de esfuerzo plano, en donde si se presentan esfuerzos tangenciales
en el elemento y luego se comentar& el caso particular de un
elemento de suelo.

Para obtener las expresiones de los esfuerzos normal y cortante
para un estado general de esfuerzo plano, se hard uso del de la
cufia ABC del elemento diferencial de la fig. 6.7.
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FIG. 6.7 ELEHENTO PARA DEDUCIR LAS FORHULAS DE Los ESFUER205 EN
UN PLANO INCLINADO, PARA UN ESTADO GENERAL DE ESFUERZ0S.

Considérese ahora un plane BC que tiene su normal a un angulo 8
con el eje y. El &ngulo 8, que localiza al eje y’, es positivo
cuando se mide desde el eje y hacia el eje z y en sentido
contrario a las manecillas del reloj. El esfuerzo normal, ¢ , y el
esfuerzo cortante, T, gue actGan en ese plano pueden hallarse a
partir de las ecuaciones de equilibrio de la cufa.

En la figura el plano BC tiene una &rea dA y forma un &ngulo &
con el eje vertical por lo que las &reas de las caras AC Yy AB
serén dAcosf y dAsenf, respectivamente.

sumando fuerzas en sentido del eje y’ se obtiene:

Z Fyt =0, o dA = gy dA cos@ cos8 + oz dA senf sené
- Tyz dA cos@ senf - Tyz dA sen@ cosd
o = 0y cos'8 + 0z sen'® - 2 Tyz send cosd

Es comin expresar la ecuacién anterior en funcién del é&ngulo
doble. Para ello se presentan a continuacién las identidades
trigonométricas del seno y coseno para dicho &ngulo.

cos® = (1 + cos28)/2

sen’s = {1 - cos28)/2

sen8 cos8 = sen28/2

sustituyendo estas expresiones en la ecuacién del esfuerzo normal
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" se obtiene:
{1 + cos2g8) {1 - cos28)

g = Oy 3 + oz 3 - Tyz sen2@

Ty + Gz Oy = Oz

o= 5 + 3 cos28 - Tyz sen28 v..6.5

De la misma manera, sumandc fuerzas en el sentido z‘/:

Z Fz! = 0, T dA = oy dA cos8 senf - gz dA send cos8
’ : + Tyz dA cosf@ cos8 - Tyz dA sepb sens
T = (oy - 0z) sen® cosé + Tyz (cos‘e —senze)
que.al sustituir las expresiones para &ngulo doble resulta:
e R Oy — Oz
TE sen28 + Tyz cos28 +s.6.6

Las ecuaciones 6.5 y 6.6 son las expresiones generales para
obtener los esfuerzos normal y cortante de cualquier plano
inclinado que forme su normal un &ngulo & con el eje abcisas,
nétese que se basan en los principios de la mecdnica y no tienen
que ver nada con las propiedades del material.

Para un estado de esfuerzos tridimensional como el de 1la
fig.6.5, los esfuerzos asociados a distintas direcciones en un
punto dado, pueden obtenerse por una extensidén de 1la teoria
presentada en los péarrafos anteriores; sin embargo, dicho caso
queda fuera del alcance de este trabaijo.

En el caso de un elemento de suelo sometido a esfuerzos
geostaticos, las expresiones anteriores se reducen suprimiendo el
término del esfuerzo tangencial. Es importante sefialar que para
este sistema de esfuerzos, es decir, donde no existen esfuerzos
tangenciales, el esfuerzo normal vertical se considera méximo y el
esfuerzo normal horizontal minimo, de manera que tiene especial
interés el determinar sus magnitudes, asi como los planos en los
que estos se presentan., Dichos esfuerzos se denominan principales.

6.2,2., ESFUERZOS PRINCIPALES,

Para determinar el valor mi&ximo o minimo de esfuerzo normal y el
plano en gue éstos actfan, la ecuacién 6.5 se deriva con respecto
a 8 y se iguala a cero, esto es:

95



3THzicO828 2 0

IR : =Tyz- o
£an20 = oy et
v Esta altima ecuacidn tiene dos raices para 28 que difieren en
"’ﬂ:l.l‘B'of. Por lo tanto pueden cobtenerse dos valores de 6; uno entre 0°
y 90° y otro entre 90° y 180°. Uno de ellos localiza el plano para
el esfuerzo normal méximo y el otro para el esfuerzo normal
minimo.

Obsérvese que si se desea conocer los planos donde no actdan
esfuerzos cortantes, la ecuacién 6.6 se iguala a cero, dandonos la
misma expresién que la ecuacién 6.7; por tanto se llega a 1la
conclusién que en los planos donde se presentan los esfuerzos
normales nmidximo y minimo no existen esfuerzos cortantes. Estos
planos se denominan planos principales y a los esfuerzos que
actlan sobre éstos, esfuerzos principales.

Es posible obtener los valores de los esfuerzos principales,
sustituyendo en la ecuacién 6.5 las raices, sin embargo se pueden
deducir férmulas generales sustituyendo 1las funciones seno y
coseno para &ngulo doble dado por la ecuacién 6.7. gue se muestran
en la siguiente figura:

sen2e =

= ryz
(dy-;n)z + i

7 DEANGULOS PARA ESFUERZOS PRINCIPALES.

c0S528 =

"6, 8 FUNC10W
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expresién:

Tyz sen2é

(oy-o2) ]2

Dende o: es el esfuerzo principal mayor y o3 el esfuerzo
,vprincipal menor.

cuandc lcs esfuerzos en el terreno son geostaticos el esfuerzo
vertical oz, es igual al esfuerzo principal mayor o1; y el
esfuerzo horizontal oy al esfuerzo principal menor ¢a. Lo anterior
tiene especial importancia debido a que los conceptos son asi
aplicados en las pruebas de compresién triaxial, como se vera nmis
adelante.

En el caso tridimensional ademds del esfuerzo principal mayor,
o1 y del esfuerzo principal menor, o3; existe otro esfuerzo
principal independiente, perpendicular a ambos denominado
esfuerzo principal intermedio, o02. Sin embargo, como ya se
menciond ha resultado conveniente suponer, por el efecto de
confinamiento de igual presién en esa direccién, que o2=03
intereséndonos solamente los esfuerzos en planos perpendiculares
al plano principal intermedio, con 10 cual se Jjustifica el
andlisis de una condicién plana de esfuerzos.

6.3 CIRCULO DE MOHR PARA ESFUERZOS.

El estado de esfuerzo bidimensional se puede representar
gr&ficamente en un sistema coordenado, en el cual el eje de las
abcisas representen los esfuerzos normales y el de las ordenadas
los esfuerzos cortantes, sin embargo, se plantea el problema de
encontrar en este sistema coordenado, el lugar geométrico de los
puntos que representen los esfuerzos actuantes.

El problema se resuelve a partir de las ecuaciones 6.5 Y 6.6 que
pueden escribirse como:
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Oy + Oz ' Oy = Tz ; '
G - 3 = T Cos28 = Tyzr sen2d +v06:9
ey erer s -
: ——— 5en28 - Tyz cos28 . i+06.10

Elevando  al cuadrado;‘las’ ecuaciones anteriores y  suméndolas ‘se
obtiene: : : )
2 . 'y 2

Oy + 0z Ty = Oz

o= )+ ? =]+ e c..6.11

Que es la ecuacién de una circunferencia con centro en el punto
(toysoz3/2,0) y de radio 'l((cry-crz)/z)2+ 'Ey:z . Esta representacién
grédfica se conoce como circulo de Mohr y todo punto de éste
corresponde a una pareja (¢,T) para una orientacién particular de
un plano inclinado.

6.3.1. CONSTRUCCION Y APLICACION DEL CIRCULO DE MOHR.

El circulo se Mohr se utiliza como una alternativa répida para
la determinacién de los esfuerzos normel y cortante de un planc
inclinado dado un estado de esfuerzo inicial. Como ayuda para su
aplicacién se recomienda el siguiente procedimiento para su
construccién.

1) Hacer un croguis del elemento dibujando en sus caras los
esfuerzos normal y cortante iniciales (fig.6.%9a)}, e indicar el
signo adecuado de los esfuerzos.

Como la mayoria de los agregados térreos no resisten esfuerzos
de tensién o pueden soportarlos en mnmagnitudes pequefias, en
mecénica de suelos se establece la convencién de que éstos sean
negativos y los de compresidn positivos., Por otra parte, 1los
esfuerzos cortantes se rigen por el momento que ocasiona el par en
el elemento diferencial: positivo si provoca giro en sentido
contrario a las manecillas del reloj y negativo en caso contrario.
Las figuras 6.9b y 6.9c muestra la convencidén de signos de los
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esfuerzos ‘utilizados' en mecanica de suelos.

[ %

Oy Gz T .
zy CCMPRESION ANTIHORAFIO
T,
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v z
(-4
b4 UY
, STl
¥z
1:), TENSION . HORARIC
14
2z
(a) {b) (3]
FiG. 6.9 CONVENCION DE S1GNOS DE Los ESFUERZ0OS SEGUN LA KECANICA
DE SUELOS.

2) Establecer el sistema de ejes coordenados (o,T) Yy localizar
el centro C del circulo a una distancia (oy+oz)/2 del origen.

3) Del creoquis del elemento consideremos que oy>0z, por lo que
podemos conocer los denominados puntos de control A y B.
El punto A del circulo corresponde a los esfuerzos sobre la car

o

derecha del elemente, es decir, cuandc 8=0°y el eje y’ coincids
e

w

con el eje y. Para este punto siguiendo la convencién de signo
antes vista se tiene por coordenadas (oy, +Tyz), ya gque
corresponde a un esfuerzo normal de compresién y a un esfuerzo
cortante asociado que genera al elemento un giro en sentido
contrario a las manecillas del reloj.

De manera similar, el punto B que corresponde a los esfuerzos
sobre la cara superior del elemento, cuando 6=90° y el eje y’

coincide con el eje z, tiene por coordenadas (0z, =Tyz).

4) Unir el centro € con los puntos de control A y B ,
obteniéndose asi el di&metro de la circunferencia.

5) Trazar la circunferenc:a.(fig. 6.10)
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FIC 6.10 CONSTRUCCION DEL CIRCULO DE HOHR

Del trazo del circuloe 'de Mohr se llegan a las siguientes
conclusiones:
1.~ En los puntos donde el circulo corta con el eje horizontal,se
tiene que T =0, es decir, se presentan los esfuerzos principales.

2.- El esfuerzo cortante midximo es numéricamente igual al radio
del circulo y el esfuerzo normal asociado al valor del centro C.

Para determinar los esfuerzos normal y cortante gue actdan en un
plano cuya normal forma un &ngulo 8 con el eje de las abcisas
(fig. 6.1l1la), se pueden segquir dos métodos alternativos:

En el primero, sélo es necesario medir un &ngulo igual 28 en
sentido contrario a las manecillas del reloj a partir del punto A,
como se muestra en la fig 6.11b; situando asi el punto P, cuyas
coordenadas (o,T) representan los esfuerzos buscados. Es
inportante sefialar gque se mide a partir del punto de control A,
porgque éste corresponde a los esfuerzos que actlan sobre la cara
derecha del elemento, es decir, para la condicién de &=0°.
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FIc.6.11a P16, 6 11

FIG. 6.11 PROCEDINIENTO PARA LA OBTEKCION BE T Los . ESFUERZ0S HORKAL
¥ CORTANTE USAKDO EL CIRCULQ DE MOHR.

El otro método corresponde a 1la obtencién del‘polo de los
esfuerzos, para éste se hard uso de la figura 6.12 y del siguiente

procedimiento:
1.~ A partir del punto A se traza una paralela  al plano donde
actia oy. :
. -
P (o, 1)
Ao, 1)
PAPALELA BL FLANO LR g
DCMDE SE UFSEA CO PRPALIIA AL PLANO
KOCER x.r,j[ SFUEPZOS T DONDE ACTUA %
] g :
8 (ﬂz,“‘l'y:) 'oP (pOLO DE LOS kESYU}:VRZOVS)
PARALEIA AL PLANO DOMLE
ACTUA 0,

F1G. 6,12 PROCEDIMEINTO DEL pPOLO PARA LA OBTENCION ADF Los
ESFUERZDS NORMAL Y CORTANTE USAKDO EL CIRCULO DE XOHR, - :
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2. - A partir del punto B se traza una paralela al plano dode actia
oz. : : »

3.-. Las. dos rectas se intersectan en un punto (Op) Sobre el
circulo de Mohr, dicho punto se denomina polo de los esfuerzos.

4.=- A partir del polo, se traza una paralela al plano donde se
desea encontrar los esfuerzos normal y cortante que actian en &1l.

5.~ Las coordenadas del punto de interseccién de la paralela-al
plane con el circulo de Mohr, el punto P, corresponden a :los
csfuerzos buscados.

Se observa que los resultados son los mismos en ambos métodos.
La ventaja de la nocidén del polo radica, en que una vez obtenido,
ser§ posible pasando por &l paralelas a diferentes direcciones,
encontrar puntos en el circulo cuyas coordenadas representen los
esfuerzos asociados a planos en esas direcciones.

Cabe mencionar, gue el empleo del circulo de Mohr de esta manera
equivale a aplicar las ecuaciones tedricas 6.5 y 6.6, sin embargo,
es importante seflalar que el &ngulo 8 que se utiliza para
determinar los esfuerzos segin 1las ecuaciones anteriores, no
corresponde al &ngulo a gque localiza al plano inclinado. La
diferencia radica en que el primero representa el &angulo que
forma el esfuerzo normal con el eje de las abcisas y el segundo,
el gue forma el plano donde estd actuando este esfuerzo con el
mismo eje.

De manera gue si se quiere verificar los resultados de los
procedimientos graficos con los obtenidos de 1las ecuaciones
teéricas se debe tener cuidado con el &ngulo 6 y lo que éste
representa.

En la representacién gréfica de tres dimensiones, se puede
utilizar el procedimiento anterior para obtener los esfuerzos en
otro plano perpendicular a uno de los planos principlales, por
ejemplo, para el caso visto gque es un elemento situado en el plano
1-3 (fig. 6.13a), el circulo de Mohr correspondiente pasa por o1 Yy
3.
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—ed a3,
FIG. 6.13 VISTAS DE UN ELEHENTO SEGUR DIFERENTES EJES PRINCIPALES

De manera similar, se pueden obtener los esfuerzos a un plano
perpendicular al plano principal mayor usando o2 y o3 (fig.
6.13b), o bien a un plano perpendicular al plane principal wmenor
usando ot y oz (fig. 6.13c); por lo tanto se tiene en general tres
circulos de Mohr asociados a un punte, cada uno de los cuales
representa los esfuerzos a uno de los planos principales. Asi los
tres circulos resultan tangentes entre si, de modo gue uno de
ellos envuelve a los otros dos. (fig. 6.14).

T

F1G.6.14 CIRCUKFERERCIA DE HOHR PARA ESFUERZOS EN TRES DIMENSIONES
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El &rea sombreada entre las circunferencias representa los
esfuerzos combinados en planos que son oblicuos a los tres planos
principales. Los esfuerzos actuantes méximos quedan definidos por
la circunferencia envolvente de mayor didmetro, por lo tanto, 1la
circunferencia oi1-02 y el plano gque ella representa (perpendicular
al plano principal intermedio) es de gran importancia en 1la
mayoria de los problemas de resistencia del suelo.

6.4. TEORIAS DE FALLA EN LOS SUELOS,

Fara establecer una teoria de falla del suelo, cabe definir 1lo
gque se entiende por teoria de falla y ain mas por el concepto de
falla mismo. En términos generales, no existe una definicién clara
para este concepto, puesto que puede significar el principio de un
comportamiento ineldstico del material o el momento de ruptura del
mismo, por mencionar dos de las interpretaciones miAs comunes., En
ocasiones el concepto puede estar ligado a factores econdémicos e
inelusive a estéticos o de preferencia personal, a tal grado gque
varie radicalmente de persona a persona.

No obstante a estas complejidades no es dificil pensar que para
cada caso en concreto un grupo de especialistas 1llegue a
concordar en una definicién de falla, por ejemplo, si se trata de
definir cl comportamiente de un material en una prueba de
laboratorio en particular.

Sin embargo, siempre surgird la pregunta si las normas adoptadas
garantizan la causa por la que falla un material, pues es claro,
que si no se define , no podrd decirse si una estructura fallara
en una situacidn determinada, la respuesta a esta fundanmental
pregunta es una teorfa de falla.

Los criterios de falla suelen dividirse en dos grandes grupos:

1) El que utiliza criterios cinematicos, en el cual la falla es
funcién de las deformaciones producidas; y

2) El1 que utiliza criterios dindmicos, que definen la condicién
de falla por esfuerzos actuantes.

Las teorias mé&s usadas siguen criterios din&micos y las
correspondientes al primer grupo no gozén de gran popularidad.
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-Teorias de falla cinemdtica.
a) Teoria de la deformacidén unitaria maxima (Saint-vVenat).

La falla estd determinada por la méxima deformacidén unitaria (en
tensidn o compresién). Bridgman demostrdé que si un material se
sujeta a deforrmaciones principales iguales segin tres direcciones
mutuamente ortogonales al aplicar alta presién hidrostética, no se
produce la ruptura ni el flujo pl&stico aunque las deformaciones
sean wuy grandes, denostrando adem&s, gque el comportamiento de
muchos materiales era casi perfectamente eladstico bajo altas
presiones hidrostaticas usadas en sus experimentos.

~Teorias de falla dindmica.
Dentro de éstas existen dos puntos de vista:
a) Teoria del m&ximo esfuerzo normal (Rankine).

Supone que la ruptura est& determinada por el mayor esfuerzo
principal sin afectar los otros esfuerzos principales. Esta teoria
es inadecuada pues cuando los 3 esfuerzos principales son iguales,
el material soporta grandes presiones sin fallar, como hace
referencia Bridgman.

b) Teorias del mi&ximo esfuerzo cortante.

En estas teorfas 1la mayorfia acepta, gque como el suelo es un
material formado por particulas, la falla se debe principalmente
al rodamiento y deslizamiento entre sus granos, es por eso, dgue la
caracteristica principal con la gque se liga la capacidad de un
suelo sea su resistencia al esfuerzo cortante.

Esta afirmacién se debe a que la resistencia a otro tipo de
esfuerzos, como los de tensién, es tan baja gue no tiene gran
importancia y por otra parte; su resistencia a esfuerzos de
compresién es tan alta gue el suelo fallaria por esfuerzo cortante
antes de agotar su resistencia a la compresién..

Por ello en las estructuras donde el ingeniero hace intervenir
al suelo, el esfuerzo cortante es el esfuerzo actuante bésico y de
€l depende que la estructura no falle. Cabe sefalar que estos
esfuerzos diferentes al cortante, en algunas ocasiones intervienen
mds de 1lo deseado, logrando en ocasiones Jjugar un papel no
despreciable en el comportamiento de estas estructuras.

Con el criterio de aceptar la falla en funcién del esfuerzo
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cortante mé&ximo, existen numerosas teorias, que experimentalmente
han tenido buenos resultados. A continuacién se describen las mas
importantes.

6.4.1 TEORIA DE COULOMB.
La primera hipétesis sobre la resistencia al corte de un suelo
fue formulada por Coulomb en 1773. Coulomb atribuye dgue 1la
resistencia se debe en parte a la friccién entre particulas y
extiende este orden de ideas a las leyes que sigue la friccién
segin la mecdnica elemental. Supdéngase un blogue de material

s61idc sometido a dos fuerzas como el representado en la figura
6.15

F=Q tand

F1G.6.15

La fuerza necesaria para iniciar el deslizamiento es F = u Q,
donde pu recibe el nombre de coeficiente de friccidn entre 1las
superficies de contacto.

Endlogamente entre las particulas del suelo se desarrollan
resistencias friccionales de manera gue si Q es la fuerza normal
que actia en dicha superficie, la fuerza tangencial m&xima seré:

F = Q tan¢ c..6.12

© bien, introduciendo el concepto de esfuerzo cortante, T = F/A y
el de esfuerzo normal ¢ = Q/A , siendo A el &rea de contacto, se
tiene: :

tr=otan¢ «..6.13



La constante de proporcionalidad entre Ty o, tang, juega el

papel de coeficiente de friccién y fue definida por Coulomb en
términos del &ngulo de friccidn interna, que consideré como una
constante del material. '
También observé gque existen otros materiales gque exhiben
resistencia al esfuerzo cortante, aun cuando el esfuerzo normal o
fuera nulo. A estos Gltimos les asigné otra fuente de resistencia
al corte, gque llamd arbitrariamente “cohesidn”, la cual también
considerd una constante del material. La ley de resistencia de
estos suelos es: ’

T, = cC ve.6.14

En realidad 1la nayoria de los suelos presentan ambas
caracteristicas, es decir, friccién y cohesién, por lo que se les
atribuye una ley de resistencia gque sea combinacién de las
ecuaciones anteriores. Esta ecuacion recibe el nombre de ley de
Coulomb:

1:‘_=c+crtan¢ v ..6.15

donde: T : esfuerzo cortante méximo, final o de falla.

. & . cohesién del suelo. Resulta ser la resistencia
bajo presidén normal exterior nula. Supuesta
constante por Coulomb.

o : esfuerzo normal actuante en el plano de falla.
¢ : &ngulo de friccidn interna, supuesto constante
por Coulomb.

6.4.2 TEORIA DE MOHR.
Ootto Mohr también contribuyd con una teoria de falla en 1882. Mohr
considera al igual gque Coulomb, que la falla por deslizamiento
ocurre en una superficie en particular en la cual la relacién
esfuerzo cortante-esfuerzo normal alcance un cierto valor méximo,
Pero la diferencia radica en que dicho valor depende tanto del
acomodo y forma de las particulas, como del coeficiente de
friccidén entre ellas. En rigor, la diferencia entre las teorias
estriba en gque para Mohr el valor de ¢ no es necesariamente
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‘constante. Matematicamente la ecuacién queda representada como:

‘r‘_=atan¢ v..6.16
Originalmente Mohr estableci6 esta teorfa para suelos granulares,
es decir, en aguellos donde el comportamiento friccionante es el
principal; en cambio la ley de Coulomb abarca todo tipo de suelos,
incluyendo a los granulares como un caso en particular, donde el
valor de c es igual a cero. Si graficamos las ecuaciones 6.13 y
6.16 en un plano con esfuerzos normales en las abcisas y cortantes
en las ordenadas, la primera quedard representada por una linea
recta, mientras que la segunda por una linea curva gue sélo podré
ser recta para un caso en particular.(fig 6.16)

FI6. - 616  LEYES.  DE . RESISTENCIA - PARA ~ SUELOS ~ ~ GRANULARES =  SEGUN =  LAS
TEORTAS DE KOHR ¥ COULCMB. :

6.4.3 TEORfA DE MOHR-COULOMB,

En la actualidad suele utilizarse como criterio de falla una
combinacién de ambas teorfas, lo gue suele llamarse como criterio
de Mohr~Coulomb, empleando la ecuacién 6.15 como ley de
resistencia, pero abandonado la idea de que ¢ y ¢ sean constantes.
En suma, se atribuye la falla al esfuerzo cortante y que éste
depende del esfuerzo normal actuante en el plano de falla, pero
acepta que la relacidn entre ambos esfuerzos no es lineal.

En general, con la teoria de falla de Mohr-Coulomb se obtienen
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resultados satisfacterios, pero no es perfecta ya que no permite
predecir todas las fallas observadas ni explica toda la evidencia
experimental disponible. La explicacién de esta deficiencia
estriba en que relaciona la falla con el esfuerzo cortante
actuante ligado a 1la diferencia de los esfuerzos principales
médximo y minimo, sin tomar en cuenta el esfuerzo principal
intermedio ¢2. De manera que no puede aspirar a cubrir todos los
casos de falla reales, por no tomar en cuenta la totalidad de
causas de falla.

En la actualidad se han desarrolado teorias gque toman en cuenta
el esfuerzo principal intermedic. Estas teorias usan los conceptos
de esfuerzo normal octaédrico y esfuerzo tangencial occtoaédrice,
que corresponde respectivamente al promedio de los tres esfuerzoes
normales principales y al esfuerzo tangencial gque actda en el
plano igualmente inclinado respecto a los tres planos principales;
dichas teorias gquedan fuera del alcance de este trabajo.

Volviendo a 1la teoria de Mohr-Cuolomb , Terzaghi en 1925,
establecié gue el esfuerzo normal total deberfia ser sustituida por
el esfuerzo efectivo, admitiendo que es éste el que controla los
fenémenos de resistencia al corte.

La ecuacidén 6.15 toma la forma de:

T, =c¢c + g’ wang
T _=c+ (o~ u, ) san¢d e 6.17
En donde, u, representa la presidén neutral en el agua, tal y
como se definid en la ecuacién 3.33. Esta modificacién tomé en
cuenta, por primera vez, la importancia del agua contenida en un
suelo, que depende no sbélo de la condicidén de carga sino también
de la velocidad de aplicacién, lo que llevé a diferenciar entre el
valor de resistencia “lenta” de la “ripida”, como se verd més
adelante.
Posteriormente, Hvorslev hizo notar gque la cohesidén de 1las
arcillas saturadas no era constante, resultando ser funcién de la
humedad, w, tal que:

T, = f(wy + ( o - u, ) +..6.18
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Esta ultima ecuacién destruydé de una vez por todas la idea de que
c fuese una constante del material.

6.4.4 SIGNIFICADO FISICO DE LA TEORIA DE FALLA DE MOHR-COULOMB.

En su expresién mas simple (para suelos friccionantes), la
teoria de falla de Mohr-Coulomb queda representada en un plane
o-T, por una linea que pasa por el origen y que forma un &ngqulo ¢
con el eje horizontal; ésta se conoce con el nombre de envolvente
de falla y representa el 1lugar geonmétrico de 1los esfuerzos
cortantes de falla, correspondientes a distintos esfuerzos
normales.

El significado fisico de la envolvente puede entenderse bajo las
siguientes consideraciones:
1.- Si el circulo de Mohr para un determinade estado de esfuerzo
gueda totalmente por debajo de la envolvente (fig.6.17a), el sueloc
ser& estable para ese estado de esfuerzo, es decir, que no existe
ninguna seccién qgue este en falla incipiente o que haya fallado.

26=20+3
o

'
i
1
1

SUELO 'ESTABLE. -

SUELO EN.FALLA

FIG. 6.17 ENVOLVENTES DE FALLA PARA VARIOS ESTADOS DE ESFUER20.
{a) PARA UNA CONDICION ESTABLE. (b) PARA UNA CONDICON DE FALLA. )

2.~ Si el circulo de Mohr es tangente a la envolvente (fig.s.l?b)
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existird un punto en él1 que presenta unos esfuerzos tales que
satisfacen la condicién de falla, es decir, gue se habré alcanzado
la reistencia m&xima del suelo en un determinado plano, llemado de
falla, cuya inclinacién respecto al plano donde actda o1, el
esfuerzo principal mayor, gqueda medida por el &ngulo 28, que vale
segin la geometria de la figura:

28

90°+ ¢
o lo que es igual:
&

[}

45°+ ¢/2 L..6.19

3.- No es posible mantener en el interior de un suelo un estado de
esfuerzos cuyo circulo de Mohr corte a la envolvente
correspondiente a ese suelo, ya que segin la hipdtesis, no existe
equilibrio en todos los puntos gue queden comprendideos entre la
envolvente y el circule de Mohr.

Para el caso mas general del criterio de Mohr-Coulomb, para
suelos cohesivos y friccionantes, son validas 1las anteriores
consideraciones, pero segin esta expresién, 1la envolvente no
concurre en el origen del sistema ¢-t, si no gque corta al eje
vertical en una ordenada c del origen. La figura 6.18 nos muestra
el caso para una condicién de falla.

T
A

=c+0 tand

20=90+¢

i
-r"Ii
Q
w
r__ L
\
Q

F1G.6.18. ENVOLVENTE DE FALLA PARA‘ SUYELOS COHESIVOS A 4
FRICCIONANTES.
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6.5 RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE DE LOS SUELOS GRUESOS.

Los suelos gruesos o granulares estén constituidos por
particulas cuyas formas varfian desde la angular a la muy redonda,
caen en esta categoria las arenas, las gravas y las conmbinaciones
de tales materiales. Para una mejor comprensién de la resistencia
al esfuerzo cortante de estos suelos, es conveniente analizar su
mecanismo de deformacién y posteriormente de falla, asi como 1los
factores que intervienen en el miswo.

6.5.1, MECANISHMO DE DEFORMACION Y FALLA.

Una representacidén simplificada de un suelo grueso sometido a
una fuerza normal y cortante, Q y F, se muestra en la figura 6.19.
La carga Q se encuentra distribuida sobre la placa de &rea A, la
cual se apoya sobre un conjunto de particulas de forma irregular y
con vacios entre ellas. La forma variable de é&stas hace impcsible
estimar exactamente cémo se reparte la carga entre ellas y cuil
puede ser el esfuerzo en cada uno de sus puntos, pero es evidente
que estos esfuerzos son mucho mis altos en los puntos de contacto
que el promedio en la masa o=Q/A y T =F/A.

DENORMACICHN EIASTICA

CORTANTE EX MECANISMO DE LA PESISTEN
LAR INDICAN CIA, DEFORMACICH ¥ MOVI-

POTENCIAL DE LAS PART MIENTO DE LOS GPANGS.

FIC.6.19  MECANISNO ~ DE LA DEFORMACION -/ ¥ . DEL. ' ESFUERZO " CORTANTE = "PARA
SUELOS GRUESOS O GRANULARES. R : S SRS




Es de considerarse gue cuanto mayor sea el tamafio de las
particulas menos seran los puntos de ccntacto y por lo tanto
mayores ser&n los esfuerzos en ellos. Andlogamente, si existe una
mejor distribucidn granulométrica, existirdn mucho m&s puntos de
contacto, gque cobran importancia si se relacionan con la
resistencia individual de cada particula.

Si se aumenta el esfuerzo cortante de la muestra de suelo de la
figura 6.19., ésta reacciona simultaneamente de varias maneras:
primero, las particulas se deforman mids o menos eldsticamente;
segundo, se producen aplastamientos o rupturas locales en 1los
puntos de contacto de mi&s altos ecfuerzos; y tercero, los
fenémenos anteriores producen ligeras traslaciones y rotacicnes de
los granos, aumentando el tamafio de algunos poros y reduciendo el
de otros.

La suma de todos los pequeios movimientos de cada particula es
la deformacién de la masa.

El efecto de acomodo disminuye cuando aumenta el esfuerzo de
confinamiento, puesto gue son mayores los aplastamientos y ajustes
locales previos y por lo tanto menor la deformacién adicional.

Si el esfuerzo cortante se aumenta atin mds, las particulas
tienden a rodar o a deslizar unas sobre otras, dependiendo del
coeficiente de friccidn entre ellas y de la forma de sus granos,
gue desarrollardn mayor friccién cuanto mis vivas sean sus
aristas.

El efecto cojunto de la distorsién, el aplastamiento, el
levantamiento, el rodamiento y el deslizamiento de los granos serd
la continua deformacién de la masa o la falla por cortante,

No es necesario evaluar cuantitativamente la contribucién a la
falla de cada uno de estos mecanismos, sino gque el efecto
combinado se puede expresar en términos de la curva
esfuerzo-deformacién y de la envolvente de falla del suelo.

6.5.2. CURVA ESFUERZO-DEFORMACION.

La figura 6.20 muestra las curvas esfuerzo-deformacién para tres
muestras del mismo suelo grueso (arena), pero con diferente
compacidad: una en estado suelto, la otra compacta, y una Gltima
cementada (con un cementante natural entre sus granos). Todas
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fueron sometidas a un creciente esfuerzo cortante,’aplicando-en
cada caso la misma presién vertical.

1\
CEMENTADA
Ve
[+]
5 CovPRCTA
. g . ™ SUELTA
—» €
e DEFORMACION
FlC. 6.20 CURVAS ESFUERZO~DEFORKACION PARA UNA ARENA EN ESTADO

SUELTO, COMPACTO Y CEMENTADO, BAJO LA MISHA PRESION NORMAL.

Las tres curvas presentan deformaciones que son proporcionales a
los esfuerzos cuando se aplican esfuerzos de bajo nivel, lo cual
supone una gran componente de distorsién eléstica en el proceso de
deformacién.

Si el esfuerzo se reduce, la curva de descarga es diferente a la
de carga, lo cual indica gque algunas particulas se han
reorientado, ademis de gue se ha producido ruptura o aplastamiento
en algunos puntos de contacto entre los granos.

En los suelos sueltos que tienen grandes poros y pocos puntos de
contacte, la deformacidn es grande Yy su recuperacidn en 1la
descarga es menor gue en los suelos compactos.

Por otra parte, en el caso de la arena suelta, la curva es del
tipo de falla plastica, en la cual al aumentar el esfuerzo la
deformacién crece, tendiendo el esfuerzeo a un valor limite aungue
la deformacidn sea muy grande.

Por el contrario, la arena compacta presenta una grafica que
corresponde al tipo de falla fréagil, donde el esfuerzo llega a un
méximo que disminuye con el aumento de la deformacién.



En el caso de la arena cementada, se observa un comportamiento
fr&gil, con disminucién répida del esfuerzoc a partir del valor
maximo, al crecer la deformacién.

El esfuerzo méximo en la arena compacta es mayor gue en la arena
suelta y el de la cementada mayor gue las tres, pero al crecer la
deformacién, el valor Gltimo tiende a ser el mismo en todos los
casos,

En cuanto a la deformabilidad, es menor en la arena compacta gue
en la suelta, pero la defomacién de la arena cementada es la menor
de las tres.

Puede afirmarse entonces, que en la arena suelta, las particulas
no se traban entre sf{, ni se bloquean, por lo gque la resistencia
que se opone a la deformaciédn es sé&lo friceién. En cambio, en la
arena compacta, la resistencia que se opone a la deformacién no
sblo corresponde a la friccién, sino también a todo un conjunto de
efectos debidos a la trakazén de los granos entre si.

La exposicién anterior puede entenderse mds fdcilmente, si se
observa las envolventes de falla de las tres arenas.

6.5.3. ENVOLVENTE DE FALLA PARA SUELOS GRUESOS.

Se ha visto hasta ahora, que la resistencia al corte de los
suelos gruesos depende en gran parte de la friccisdn, es decir, de
la presién normal entre sus granos y del &nguloe de friccién
interna, ¢.

El &ngulo de friccién interna, estd en funcién a su vez de la
compacidad del suelo, del tamafo y resistencia individual de las
particulas, asi como de la forma de los granos, que desarrollarén
mayor friccién mientras menos redondeadas sean sus aristas. Por lo
que existe considerable acuerdo en expresar la resistencia al
esfuerzo cortante de los suelos gruesos por medio de la ecuacién:

T = o’ tang v..6.20
Si los suelos gruesos tuvieran un comportamiento puramente
friccionante, una representacidén de la ecuacién anterior en un
plano t - o , serfa una linea recta que'pasa por el origen con el
dngulo ¢ constante. Sin embargo esto no sucede como veremos a
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continuacién.

En la figura 6.21 se presentan las envolventes de falla para
tres arenas, una suelta, otra compacta y una tercera cementada. Se
marcan los puntos correspondientes a cada prueba, los cuales
indican la combinacién de esfuerzo norral y esfuerzo cortante
wdximo con los que se produjo la falla.

"> CEMENTADA

COMPACTA .

SUELTA

» g
FIG. 6.21 ENVOLVENTES DE FALLA PARA UNA ARENA EN ESTADO SUELTO,
CONPACTO Y CEHENTADO.

En al caso de la arena suelta, se puede observar que. la

envolvente de falla, es préicticamente una recta que pasa por el
origen con un &ngulo de inclinacién ¢s (d&ngulo de friccidn interna
para arena suelta), o lo que es lo mismo, el material satisface la

condicién de un suelo “"puramente fricionante”, esto se debe a gue
cuando tiende a ocurrir un desplazamiento o deformacién en la
masa, las particulas no se traban entre si, ni se boguean, por lo
que la resistencia gue se opone a la deformacién es solo friccién.

En el caso de la arena compacta, los puntos definen en realidad
una linea curva céncava hacia abajo, con un &ngulo de inclinacién
¢c (&ngulo de fricccidén interna para tastado compacto), esto es

debido a que a la deformacién no sbélo se opone la friccién, sino
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también tecdo un conjunto de mecanismos (aplastamientos, rupturas,
rodamiento, deslizamiento) por efectos de acomodo; por ello
mientras ¢’ va siendo mayor, se va teniendo menor ¢c y la ley de
resistencia se va haciendo m&s horizontal.

El valor de ¢c disminuye a mayores niveles de esfuerzos; en
presiones ruy altas ¢c = ¢s y el efecto de trabazdn practicamente
no tiene irmportancia en comparacién a la friccién mecénica, por lo
gue la envolvente de falla es una linea recta. Esto ocurre a
esfuerzos superiores a 30 6 40 kg/cm2 en arenas normales.

Para el caso de la arena cementada, la ley de resistencia seré
del tipo: L e s

T,=c+ o’ tan ¢ e e.6.21
Tomando en consideracidn que los valor de ¢ es fGnicamente un
pardmetro de cdlculo que no tienen que ver nada con una “cohesién”
resultado de la cementacién.

6.5.4. RESISTENCIA AL CORTE EN SUELOS GRUESOS SATURADOS.

Las ideas anteriores han analizado a los suelos gruesos en
estado seco. Para el caso de suelos gruesos saturados, el
comportamiento es absolutamente igual, pero haciendo la
consideracién de que ahora o/ = ¢ - v, es el esfuerzo efectivo
gue debe tomarse en cuenta en las anteriores leyes de resistencia.

A continuacién se estudiard diversas formas que existen en la
naturaleza en donde el valor del esfuerzo neutro, u, puede
incrementarse, reduciendo notablemente la resistencia al corte.

-Esfuerzo neutro hidrostdtico,

Existen nuchos casos de esfuerzo neutro hidrostatico, debidos
principalmente al nivel fredtico y sus fluctuaciones. El esfuerze
normal vertical en una arena seca es producido por el peso de la
propia arena, de manera que a la profundidad z se tiene para fines
de resistencia, una presidn normal.

ol =0 =72 v 006,21
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donde 7, es el peso especifico seco.

Si el nivel fre&tico sube a través del suelo hasta la superficie
de la arena, el valor de 7, aumenta al valor de 7, (peso
especifico saturado), dque es mayor; pero si se desarrollan
presiones neutrales de valor u, el esfuerzo disponible para 1la
resistencia sera:

gl = (o‘—ruu) =7v.2 - «r.6.23
si U es suficientemente grande, la resistencia al esfuerzo
cortante puede reducirse notablemente. Puede verse entonces, 1la
importancia de la influencia del agua y de las presiones gue ésta
pueda desarrollar en los problemas de estabilidad de tierras.

~Esfuerzo neutro acopmaiade de flujo,

Con frecuencia el flujo de agua a través del suelo produce un
alto esfuerzo neutro ocasionado por las diferencias de carga a gque
hace referencia la ley de Darcy (ec.4.4). Dando como resultado una
disminucidn al esfuerzo efectivo por lo que el suelo pierde toda
su resistencia.

Bajo estas condiciones el suelo se muestra como un liquide
pesado que s5i no esta confinado fluird. cuando la arena se
encuentra en esta situacion se le denomina movediza o viva. Cabe
mencionar gque no es un tipo especial de suelo sinoc gue es un
estado del suelo temporal pero siempre peligroso y de

consideracién,
El estado movedizo es mas probable en arenas finas y limos que
en otros suelos, porque en ellos, la permeabilidad es

relativamente baja con una gran diferencia de carga, sin embargo,
las arenas gruesas y las gravas pueden llegar a la condicién de
resistencia nula solo si el flujo es suficientemente grande.

- Esfuerzo neutro producido por el cambio de volumen.

cuando los suelos gruesos se deforman bajo esfuerzo cortante, su
volumen cambia. En la arena suelta, la deformacién por esfuerzo
cortante ocasiona un mejor acomodo entre sus granos, gque da como
resultado una disminucién en el velumen. En la arena compacta, los
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granos que originalmente estaban bien acomodados, se mueven lo que
produce estructuras m&s sueltas que la original y el volumen de la
arena crece.

Una gra&fica de la relacidn de vacios como funcién de la
deformacién (fig.6.22), muestra el anterior proceso: expansién
general en un suelo compacto y centraccidén en un suelo suelto;
tendiendo el volumen a ser constante con el aumento de las

deformaciones.
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RELACION DE VACIOS

CEFCRMACIONES

FIG.6.22 CURVA . DE LA™ " RELACION

FUNCION 0.BE LA
DEFDSMACISN PARA - SUELOS SUELTOS . ¥ CONPACTOS. H

Podemos pensar entoces de la existencia de un valor intermedio
de la relacién de vacios tal que, tedricamente, el suelo que lo
tuviese no variarfa su volumen al deformarse bajo esfuerzo
cortante. Este valor ha sido llamado relacién de vacios critica.

La importancia de la relacidn de vacios critica aparece cuando
se considera la resistencia al esfuerzo cortante de las arenas
sometidas a deformaciones tangenciales réapidas.

Si la arena esta saturada, tal cambio debe ir acompafado de una
nueva distribucién del agua en los vacios. Si la permeabilidad del
suelo es alta o los cambios anteriores ocurren muy lentamente,
sélo apareceran presiones neutrales muy pegqguefias sin mayor
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influencia en la resistencia; pero si los cambios son muy répidos
© la permeabilidad es relativamente baja se podr& 1llegar por
efecto acumulative a grandes presiones neutrales, gquedando 1la
resistencia muy afectada.

Esto es, si la arena es compacta, tal deformacién tiende a
aumentar el velumen y por tanto el volumen de vacios; esto hate
gue se genere una tendencia a gque el agua exterior entre a la masa
de arena (tension intersticial o esfuerzo neutro negativo),
produciendo una presion neutra, u, menor que la inicial, lo cual
aumenta la diferencia ¢ - u,, o sea el esfuerzo efectivo y por
ende la resistencia.

Si la arena es suelta, al deformarse tiende a compactarse,
aumentando la presién neutral del agua. Este aumento rebaja la
presién efectiva y 1la resistencia al esfuerzo cortante. En
principio parece no haber limite al crecimiento de u, hasta que la
diferencia o - v, llegue a anularse, reduciendo a cero la
resistencia al esfuerzo cortante (fenomeno de licuacion).

Tebricamente, si la arena tuviese una relacién de vacios critica
su resistencia al esfuerzo cortante no cambiaria bajo este tipo de
esfuerzos.

6.5.5 RESISTENCIA AL CORTE EN SUELOS GRUESOS PARCIALMENTE
SATURADOS .

En el caso de arenas parcialmente saturadas, las fuerzas
capilares producidas por el agua intersticial comunican al suelo
una “cohesién aparente” que hace aparecer resistente aun bajo
presién normal exterior nula, sin embargo, al aumentar el grado de
saturacién disminuye los efectos capilares hasta anularse.

Es importante seflalar, gque en la naturaleza las arenas estan
arriba o abajo del nivel freatico, en el primer caso, se
consideran secas por no existir précticamente una zona de
saturacién capilar y por ser la arena muy permeable; en el segundo
caso est&n saturadas. Lo anterior es cierto cuanto mds gruesa sea
la arena, en arenas nuy finas el criter%o a aplicar es similar al
que se usa para suelos finos.
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6.6. RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE DE LOS SUELOS FINOS,

Los mecanismos de la resistencia al esfuerzo cortante son
diferentes en los suelos finos, a los gque por costumbre se
denominan suelos “cohesives”. La resistencia en estos suelos cs de
més dificil determinacién que en los suelos friccionantes debido a
que su estructura no puede adaptarse con suficiente flexibilidad a
cualquiera de las nuevas condiciones de esfuerzo.

Come los suelos gruesos, los cohesives son acumulaciones de
particulas que deben deslizarse unas sobre otras o rodar para que
llegue a producirse una falla por esfuerzo cortante. Sin embargo,
existen diferencias irportantes; primero, cuande se aplica la
carga exterior a una arcilla saturada, se acepta gque es tomada
primero por el agua, en forma de presidén neutral, u. Esto es
consecuencia de la compresibilidad que ahora tiene la estructura
sdlida del suelo, en comparacidén con la del agua. Segunde, la
permeabilidad del suele estan baja, gque la presién neutral
producida necesita tiempo para disiparse, en el supuesto de gque
exista las apropiadas condiciones de drenaje para hacer posible
tal disipacién. Tercero, existen ahora fuerzas muy significativas
entre las particulas del suelo, debido a efectos eléctricos de
atraccién y repulsién.

En suma, los factores gque influyen en la resistencia al esfuerzo
cortante de los suelos cohesivos saturados son los siguientes:
historia previa de consolidacidon del suelo, condiciones de drenaje
del mismo, velocidad de aplicacidén de las cargas a gque se le
someta y sensibilidad de su estructura.

Para analizar el mecanismo a través del cual cada uno de éstos
ejerce su influencia, se considera el caso de wuna arcilla
totalmente saturada, a la gue se somete a una prueba directa al
corte. (£ig.6.23).
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Diedras poresas

FlG. 6,22 ESQUEKA PARA ILUSTRAR LA INFLUENCIA DE DIVERSOS FACTORES
SOBRE LA RESISTENCIA AL CORTE DE UN SUELO FINO.

Supdngase que la muestra ha sido previamente consolidada bajo
una presién normal ¢, proporcionada por una carga Q, cualguiera.
Supdéngase también gque la muestra nunca soportd a través de su
historia geoldgica un esfuerzo mayor o; es decir, la muestra esta
normalmente consolidada. En estas circunstancias el valor de 1la
presidén en el agua es nula, u = 0.

Si ahora se incrementa la presién normal en un valor Ao,
aplicando un incremento de carga AQ, actuard sobre la muestra una
presién total o1= ¢ + Ac. El incremento de presién produce
diversos efectos sobre la resistencia al esfuerzo cortante de la
nmuestra, dependiendo del tiempo que se deje actuar antes de
aplicar la fuerza F gque la hard fallar, del drenaje de la muestra
y de la velocidad con que F sea aplicada.

En efecto, supdngase que la nuestra tiene buen drenaje, en el
primer instante Ac serd tomada por el agua de la muestra, pero si
deja transcurrir el tiempo suficiente se producira consolidacién
de la arcilla y Ac llegard a ser tambien esfuerzo efectivo., Si
ahora la muestra se lleva a la falla, aplicando F en incrementos
pequefos y permitiendo el tiempo suficiente para que se disipe
cualguier presidén neutral que se origine en la zona vecina a la
superficie de falla, la resistencia de la arcilla guedard dada por
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la expresién: o

T.= (o’ + Ac’) tan ¢ = g’1 tan ¢ v.e6.24

Pues en todo momento o1 y Ac1 son efectivas y no existen
presiones neutrales en el agua,

Sin embargo, si F se aplicase r&pidamente, aparecerian presiones
neutrales causadas por la tendencia al cambio de volumen bajo la
deformacién tangencial que disminuyen los esfuerzos efectivos. Si
u representa a estas presiones neutrales en el momento de la
falla, la resistencia de la arcilla guedar§ dada por:

T, = (o! + Ad?’ - u) tan ¢ = ( o1 - u) tan ¢ ...6.25

La resistencia al esfuerzo cortante ha variado sinplemente
porque cambio la velocidad de aplicacién de F.

Si por el contrario la prueba se efectiGa sin drenaje, el
esfuerzo Ac nunca podr& llegar a ser efectivo, pues la arcilla no
puede materialmente consolidarse; por tanto, el esfuerzo Ac no
dejard de ser neutral (Ac = w). Al aplicar F tampoco se disiparén
las presiones neutrales gque pueda generar la deformacién
tangencial y ello aungue F se aplique lentamente. Suponiendo que
la presidén neutral en esas condiciones sea también u, la
resistencia al esfuerzo cortante de la arcilla ser& ahora,
teniendo presente que Ac = ui:

T,.= {(c’/ + Ac - m1 - u) tan ¢ = (o’ - u) tan ¢ ...6.26
de nuevo diferente a las dos anteriores, nada mas qgue a causa de
un cambio en la condicién de drenaje de la muestra.

Esta misma resistencia se podria haber obtenido si Ao y F fuesen
aplicadas rdpidamente, una tras otra, aun con drenaje libre, pues
en tal caso no se daria tiempo a que se disipe ninguna presién
neutral en los poros del suelo.

Los razonamientos anteriores pueden considerarse aplicables a un
suelo normalmente consclidado en la naturaleza; si el suelo es
preconsolidado pueden desarrollarse razonamientos an&logos. En
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efecto, considérese la misma muestra anterior, pero fuertemente
consolidada por una presién ¢’ (efectiva) de gran magnitud. Si se
descarga rapidamente, la arcilla tender8 a expanderse; como la
muestra no puede tomar instantaneamente el agua necesaria para
ello, el agua intersticial quedard en un estado de tensién tal que
proporcione a las particulas minerales una presién suficiente para
mantener el mismo volumen; esta presién debe ser la misma que
actuaba antes. es decir:

u = = g/ .. 6,27

Si inmediatamente despues de retirar el esfuerzo o', la muestra
se lleva a 1la falla, aplicando F réapidamente, la deformacién
tangencial en el plano de falla ocasionard la presion del agua, u,
gue disminuye la tension uz existente, de acuerdo con lo dicho en
parrafo anterior. En este caso la resistencia al esfuerzo cortante
podrd escribirse, teniendo en cuenta que la presién total es nula
Y que u2 = -’ como:

rr= {0 - uza - u) tan ¢ = (¢ - u) tan ¢ ee.6.28

Esta es la resistencia gue se interpreta histéricamente como
“cohesidén” de las arcillas, por ocurrir a asfuerze exterior nulo vy
gque segilin se ve en realidad es también friccidn consecuencia de la
preconsolidacién (historia previa de consolidacién) adquirida por |
la arcilla a causa de la accién de ¢’. Si no existe ninguna rfuente
de agua exterior de donde absorber, no importa el tiempo que se
deje transcurrir desde la remocién de la carga Q hasta la falla de
la nuestra por aplicacién répida de F. La resistencia permaneceré
la misma. Debe observarse que si las facilidades de drenaje son
nulas; es decir, si no existiera posibilidad para la muestra de
ganar o perder agua cualquiera que sea el decremento o incremento
de presién exterior, toda esa presién adicional la tomard el agua
y al aplicar 1la fuerza F ré&pidamente, el material tendria
exactamente la misma resistencia debida a la preconsolidacidn bajo
o’; es decir, el material se comportaria como puramente cohesivo.
Por otra parte, si el suelo tiene facilidad para absorber agua y
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se deja transcurrir el tiempo para. gue esto suceda, despues de
haber removido Q, la muestra se expanderi y gradualmente se ir§
disipando la tensién en el agua y por lo tanto el esfuerzo
efectivo, hasta gque finalmente el esfuerzo efectivo seréd
précticamente nulo y por ende la resistencia del material se habréi
reducido précticamente a cero.

Claro que estos razonamientos pueden aplicarse a estratos de
arcilla depositados en la naturaleza, cuya resistencia aumentari o
disminuird conforme se disipen con el tiempo las compresiones o
tensiones originadas en el agua por las cargas.

6.6,1. RESISTENCIA AL CORTE DE SUELOS FINOS PARCIALMENTE
SATURADOS,

Los mecanismos de la resistencia al esfuerzo cortante de los
suelos cohesivos parcialmente saturados, envuelve los mismos
conceptos que los de los suelos saturados. Sin embargo, el haber
aire y agua en los vacios del suelo, los mecanismos de generacién
de las presiones neutrales son mucho mas complicados e involucran
fendmenos de tensién capilar y presién de gases, que a su vez
dependen del grado de saturacidén y del tamafio de los vacios. Al
nivel del conocimiento actual es précticamente imposible
determinar los esfuerzos efectivos que realmente actuan entre los
granos del suelo.

Pese a lo anterior, las arcillas parcialmente saturadas a menudo
se convierten en saturadas, debide a 1lluvias intensas o a 1la
clevacisdn el nivel freitico, por 1o tanto, [recuentemente éstas

se saturan en laboratorio para obtener datos de proyecto.
DETERMINACION DE LA RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE.

La investigacién completa y detallada facilita al ingeniero los
datos del suelo que son necesarios para hacer un proyecto
definitivo. La investigacién de la resistencia y de la deformacién
del suelo bajo cargas variables, son tan esenciales para el éxito
de un proyecto, como la resistencia del acero y del concreto para

el proyecto de una superestructura.
Existen dos caminos posibles para la obtencién de los datos
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necesarios:

1.- Obtener muestras representativas de ©&ptima calidad para las
pruebas de laboratorio.
2.~ Hacer pruebas del suelo en el propio lugar.

El hacer ensayos en laboratorio , tiene la ventaja de que el
medio ambiente incluyendo esfuerzos, se pueden variar a voluntad;
ademds, los ensayos perniten medir casi todas las propiedades del
suelo que son necesarias; sin embargo, los resultados dependen de
la calidad de las muestras del suelo.

Las pruebas en el propio lugar evaldan el comportamiento del
suelo en el medio ambiente que los rodea. En ellas se puede
integrar las efectos de muchas variables gque son dificiles o
imposibles de representar en laboratorio, sin embargo es de
lamentar que son limitadas las propiedades del suelo gue se pueden
evaluar y producir.

Es por eso gque en la mayoria de los proyectos de ingenieria de
suelos, se realizan ambos tipos de pruebas, con el objeto de
comprobar con las mediciones de campo el trabajo de laboratorio.

6,7. DETERMINACION DE LA RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE EN
LABORATORIO,

Debido a la complejidad del c&lculo de la resistencia al esfuerzo
cortante de los suelos, en el laboratorio se han desarrollado
muchos métodos de ensayo mds o menos exitosos. Los principales gue
se usan hoy en dia son:

~ La prueba de corte directo.
-~ Las pruebas de compresifén triaxial.

6.7.1 PRUEBA DE CORTE DIRECTO,

Es uno de los primeros métodos desarreollados, conserva su
interés préctico debido a su simplicidad, pero ha sido sustituido
en gran medida por las pruebas de compresidén triaxial.

Los elementos esenciales del aparato de corte directo se
presentan en la fig. 6.24.
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CENSCMETRO

FIG.6.24 APARATO DE CORTE DIRECTO

El aparato consta de dos marcos, uno fijo y otro mévil, que
contienen en su interior a la muestra de suelo. A la parte mévil
se le puede aplicar una fuerza rasante F, la cual corta la muestra
seglin un plano xX-X , que por la construccién del aparato resulta
bien definido. El marco superior del aparato se puede mover
libremente en direccién vertical y a él se aplica la carga normal
Q. La deformacién de la muestra es medida con extensémetros, tanto
en direccién vertical como horizontal.

Las placas porosas gque aparecen en la figura resultan
indispensables en pruebas con suelos himedos o saturados, Yy son
sustituidas por placas de confinamiento para el caso de muestras
secas,

En esta prueba caben dos alternativas de realizacién: el método
de esfuerzo controlado o el método de deformacién controlada. En
el primero se aplica la fuerza rasante mediante pesas , es decir,
que el esfuerzo aplicado tiene en todo momento un valor prefijado;
y en el segundo la fuerza se aplica mediante un motor de velocidad
variable, para mantener la deformacién constante.

Realizando varias pruebas para diversos valores de esfuerzo
normal ¢, se obtienen valores maximos de esfuerzo cortante T,
para cada prueba, estos puntos pueden trazarse en un sistema
coordenado ¢-T, que uniéndolos se obtiene la envolvente de falla
del material, correspondiente a este procedimiento.
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Debido a que la preparacién de la muestra y la ejecucién del
ensayo es simple, limita la confianza de sus resultados. Primero,
la distribucién de los esfuerzos no es uniforme en toda la
superficie donde se produce el esfuerzo cortante, son mayores en
los extremos y menores en el centro, lo que produce una falla
progresiva. Segundo, la nuestra esta obligada a cortarse en un
plano predeterminado, que puede no ser necesariamente el mdés
débil. Tercero, es dificil controlar el drenaje o canmbio de
humedad durante el ensayo, lo cual limita su utilidad en suelos
himedos. Y finalmente, el &rea de la seccidén critica, varia
durante la aplicacién de la fuerza tangencial, 1lo que conduce a

efectuar correcciones que normalmente no se hacen.

6.7.2 PRUEBAS DE COMPRESION TRIAXIAL

Las pruebas de compresién triaxial son las mas usadas en
cualguier laboratorio para determinar las propiedades esfuerzo-
deformacién y de resistencia de los suelos.

La muestra de suelo es dgeneralmente cilindrica de 4cm a 8cm de
dismetro y el doble como minimo de altura, colocéndose en el
interior de una cémara hermética de presién denominada cémara
triaxial (fig.6.25).
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La c&mara triaxial se compone de un cilindro de lucita con tapas
terminales metdlicas. La muestra de suelo esta sujeta a presiones
laterales de un liquido, generalmente agua, del cual se protege
con una membrana impermeable, evitando asi, gue el liquido penetre
en los poros del suelo.

En las bases del espécimen se colocan piedras porosas, cuya
comunicacidén con el exterior se establece con segmentos de tubo
plédstico o Sardn. El 1liquido confinante de la cémara puede
adquirir cualquier presién debido a un compresor gque esta
comunicado con ella. La carga axial se transmite por medio de un
vastayo gue abraviesa la base superior de la cémara.

La presién de confinamiento, oe, que se ejerce con el agua. es
hidrostédtica y produce por lo tanto, esfuerzos principales iguales
en todas las direcciones, tanto lateral como axialmente. En
direccién axial actuaré, ademds de la presidn del agua, el efecto
transmitido por el véistago, que ejerce una presién p sobre el
espécimen, esta presién suele llamarse esfuerzo desviador.

Es decir, que en total en direccién axial actia una presién oa
gue vale:

Oa = 0c + D i 206,29

Aparentemente en una prueba de compresién triaxial, una muestra
da suelo os scmetida a un eostade de esfuerzo tridimensional, gque
nos conduciria a considerar la solucién general de Mohr, que
envuelve el manejo de tres circuleos diferentes, pero como en la
prueba dos de los esfuerzos son iguales, en realidad los tres
circulos devienen a uno solo.

Es decir, que en una prueba como la antes descrita, la presién
axial, os, siempre es el esfuerzo principal mayor, o1; los
esfuerzos intermedio y menor son iguales (g2=03) y gquedan dados
por la presion lateral o de confinamiento, oc. Por lo gue para un
estado de esfuerzo dado puede recurrirse al circulo de Mohr, con
o1 y o3, como esfuerz2os principales mayor y menor.

La ecuacidén 6.29 gueda de la forma:

01 =03 + p . ...6.30
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Las pruebas triaxiales suelen considerarse constituidas por dos
etapas. La primera es aguella en gue se aplica a la nuestra la
presién de la camara (cc=¢3); durante ella puede o no permitirse
el drenaje, abriendo o cerrando la vilvula. En la segunda etapa,
de carga propiamente dicha (aplicacién de p a través del vastago),
la muestra se sujeta a esfuerzos cortantes, sometiéndola a
esfuerzos principales; esta segunda etapa puede también ser o no
drenada, segin se maneje la misma vdlvula. En realidad, en la
segunda etapa solo se presenta si la primera etapa fue drenada,
pues no tiene sentido permitir el drenaje en la segunda etapa,
después de no haberlo permitido en la primera.

En ese orden de ideas, segin las condiciones representativas de
los esfuerzos y las circunstancias de drenaje se clasifican en:

1.~ Prueba lenta o consolidada-drenada (CD).
II.- Prueba r&pida-consolidada o consolidada-no drenada (CU).
III.~ Prueba répida o no cosoclidada-no drenada (UU)
IV.- Prueba de compresién simple o directa.

I.~- Prueba lenta o consolidada=- drenada (CD).
La caracteristica fundamental de la prueba es que los esfuerzos

aplicados al espécimen son efectivos. Aqui se procede en la
primera etapa, a consolidar la probeta bajo la carga lateral (o3},
manteniendo abiertas las valvulas de drenaje y dejando transcurrir
el tiempo necesario; cuando el eqguilibrio interno esta
reestablecido la muestra es llevada, en la segunda etapa, a la
falla, aplicando o1 en pequefios incrementos, dejando gque el
material se consolide en cada aplicacién.

II.- Prueba radpida consolidada o consolidada no drenada (CU).

En esta prueba se deja abierta la valvula hasta lograr que el
espécimen se consolide bajo la presidén hidrostética o3, igual a la
primera etapa de la prueba lenta. Después de esto, se cierra la
valvula y la muestra es llevada a la falla con una presién oi, de
manera que ho se permita cambio de volumen.
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III.~ Prueba répida o no consolidada-no drenada (UU).

En este tipo de ensayo se mantienen cerradas las vdlvulas de
drenaje durante todo el proceso, impidiende en ninguna etapa 1la
consolidacién del espécimen. En primer lugar se aplica una presién
lateral hidrostatica o3, y de inmediato se hace fallar a la

muestra con la aplicacién de la presién oi.

IV.~ Prueba de compresidn simple o directa.

En esta prueba no existe presién lateral hidrostéatica o3, se
lleva a la muestra a la falla mediante un répido incremento de
presién o1. No es realmente una prueba triaxial pero en muchos

aspectos se parece una prueba ré&pida.

Las principales ventajas de una prueba de compresién triaxial
son: la relativa uniformidad de la distribucién de los esfuerzos
en el plano de falla y la libertad que tiene el suelo para fallar
por la superficie m&s débil. Ademds, se puede drenar el agua del
suelo o introducirla a presién durante el ensayo, para representar
condiciones mis reales del terreno.

La desventaja es que se reguiere un equipo complicado, que
incluye la membrana para la muestra, el compresor de aire o agua,
la cémara triaxial y los equipos auxiliares para medir los cambios
de volumen durante el ensayo. Adenmds, que el ensayo esta limitads
a valores de c:=v2 para el caso de compresioén.

En los suelos gruesos, dichas pruebas de compresién. triaxial
encuentran para su ejecucidn el inconveniente de no poderse labrar
un espécimen apropiado por desmoronarse el material. Aun si se
trabaja con muestras alteradas 1la preparacién es complicada e

insegura.

La dificultad gqueda resuelta al ensayarse muestras alteradas
secas con pruebas trixiales al vacio o con otro tipo de pruebas
especiales. La prueba al vacio consiste en aplicar el esfuerzo oc,
por medio de un vacio gue se comunica a‘la muestra envuelta en una
membrana de hule, el vacio proporciona el soporte impidiendo gque
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se derrumbe la muestra.

Por otra parte, en cuanto la arena posea algo de cementacién
natural es posible someterla a pruebas triaxiales convencionales.

Pese a las limitaciones, las pruebas de compresidén triaxial,
contintan siendo el wmétodo m&s Util para representar el
comportamiento del suelo en una gran variledad de problemas de
ingenieria.

6.7.3., PROCEDIMIENTO DE LAS PRUEBAS DE COMPRESION TRIAXIAL,

Las pruebas de compresién triaxial tiene el objetiveo de
determinar las caracteristicas de esfuerzo-deformacién y de
resistencia de los suelos, sometiéndolos a esfuerzos cortantes,
variando los esuerzos principales que actian sobre un especimen
cilindrico de suelo,

-DESCRIPCION DEL APARATO DE PRUEBA.

La camara consta de un cilindro de 1lucita de unos 10 cm de
di&metro exterior y unos 6 mm de espesor en su pared, colocada
entre dos placas redondas de acero selladas perfectamente al
cilindro con goma o hule.

Dentro de ésta se encuentran dos pequefios cilindros de lucita
cada uno con piedras porosas que le sirven de base y cabezal a la
muestra. Las piedras estdn perforadas y se comunican con tubos
sardn de 3 mm de didmetro a la bureta, con el propdsito de drenar
la muestra en el proceso de consolidacidn.

La carga axial se transmite por un vastago gue atraviesa el
cabezal superior de lucita y se apoya en la piedra porosa a fin de
garantizar una distribucién uniforme de la carga.

Las cargas se aplican colocando pesas en una ménsula gue cuelga

de un marco mdévil, la fig. 6.26 nos muestra un esquema detallado
de la instalacién -
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TRIAXIAL.

La deformacién se mide colocando un extensémetro sobre el marco
mévil de carga.

La cémara descrita resiste presiones internas hasta valores de 7
kg/cmz Yy si las presiones fueran nayores deberd protegerse con
anillos de bronce o de latén.

El sistema de drenaje est& constituido por 4 vélvulas, las
lineas de la base y el cabezal atraviesan las placas metflicas con
el objeto de que el agua no entre en contacto con el metal y
evitar la actividad electroqguimica en pruebas de larga duracién.
Todas las lineas, vdlvulas y piedras porosas del conjunto deberén
llenarse antes de comenzar la prueba.

Para dar la presién entorno a la muestra se llena la cdamara
totalmente de agua, dejando incluso que é&sta 1llene un buen
segmento de la 1linea de comunicacién con el compresor gque
suministra la presién por medio de aire comprimido. La presién
ejercida se mide por medio de manémetros.

-PREPARACION: DE LA MUESTRA.

Una muestra de suelo se afina hasta formar un espécimen
cilindrico de 3.6 cm de diimetro y de 9 cm de altura. Dentro de un
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cilindro metdlico de 4.5 cm de didmetro y 9 cm de altura se coloca
una membrana doblando hacia afuera sus extremos, en seguida, este
conjunto se coloca sobre el espécimen de manera gque la membrana
se apriete a éste , procediendo a retirar el cilindro.

~MONTAJE DEL APARATO,

1,- Colocar el espécimen dentro de la cémara acomodando las
piedras porosas en la base y el cabezal de lucita.
2.- Montar el cilindro de lucita que forma la cémara triaxial,

verificando gque los empaques de hule esten correctamente en las
bases wetdlicas.

3.~ LLenar la camara de agua, permitiendo gque un sobrante entre a
la linea de presidén a fin de expulsar el aire atrapado.

4.- Ajustar el marco de carga y el extensOmetro sobre la cémara
triaxial.

5.- Calibrar la presién del tanque al valor que se deseé& tener en
la céamara.

6.~ Colocar el peso suficiente en la ménsula de carga para que el
vistago se apoye en el cabezal de lucita venciendo el empuje
hidrostatico producto de la presidén del agua que actda en el
interior.

En este momento, el aparato se encuentra en posicién y la nuestra
en condiciones de realizar cualguiera de las siguientes pruebas de
compresién triaxial.

~PROCEDIMIENTO PARA PRUEBA LENTA.

a) Etapa de consolidacién.

1.~ Abrir completanente la vdlvula de drenaje.

2,- Tomar lecturas del extensédmetro y la bureta en tiempos de 15
seg, 30 seg, 1 min, 2 min, 4 min, 8 wmin, 15 min, 1 h, 2 h, 4 h,
etc.

3.- Trazar gr&ficas semilogaritmicas de lecturas del extensdmetro
y de la bureta contra los tiempos transcurridos.

4.- Al complentarse el 100% de consolidacién primaria se procede a
la siguiente etapa.
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b) Etapa de carga axial y falla.

1.- La carga se aplica en incrementos permitinedo completo drenaje
en todo momento.

2.~ Tomar lecturas del extensémetro y la bureta , asi como,
registros de la presién actuante en la camara y de la temperetura
del exterior.

3.~ Trazar de igual manera que en la etapa anterior curvas de
consolidacién.

-PROCEDIEMIENTO PARA PRUEBA RAPIDA-CONSOLIDADA,
a) Etapa de consolidacién.
Z1 proceso es el mismo al descrito para prueba lenta.

b) Etapa de carga axial y falla.

Con la v&lvula de drenaje cerrada colocar incrementos de carga con
intervalos de un minuto y obtener las lecturas del extensoémetro
correspondientes a cada incremento cinco segundos antes de agregar
el siguiente incremento. El peso de cada incremento serd un décimo
de la carga de falla prevista.

-PROCEDIMIENTO PARA PRUEBA RAPIDA,
El procedimiento es andlogo al descritoc en la’ etapa de carga Yy
falla para prueba r&pida-consolidada.

En todas las pruebas con los valores de oc (esfuerzo de
confinamiento), y oa (esfuerzo axial) obtenidos en la falla se
trazan los circulos de Mohr correspondientes y se determinan la
envolvente de falla.

6.7.4 RESULTADOS DE LAS PRUEBAS TRIAXIALES DE COMPRESION EN
SUELOS SATURADOS,

En este capitulo se estudiard los resultados de las diferentes
pruebas de compresién triaxial en suelos saturados. Cada prueba
triaxial representa especiales circunstancias en las que se
encuentra el suelo en la naturaleza, principalmente en cuanto a
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condiciones de consolidacién y drenaje se refiere, por eso no es
posible pensar en una prueba Unica que refleje todas estas
posibilidades, sin embargo, lo gue se ha hecho es reproducir
aguellas circunstancias m&s tipicas e influyentes en dichas
pruebas estandarizadas.

Los resultados de cada ensayo en particular se analizan en un
plano o-r, es decir, de esfuerzos normales contra esfuerzos
cortantes y se recurre a las soluciones gré&ficas de Mohr para un
estado de esfuerzo plano donde o1 y 03 son los esfuerzos
principales mayor y menor respectivamente. A continuacidn - se
analiza cada prueba por separado.

A) PRUEBA LENTA O CONSOLIDADA-DRENADA (CD}.

En esta prueba no existen cambios en los esfuerzos neutrales y
cualquier aumento en el esfuerzo total ocasiona un correspondiente
aumento en el esfuerzo efectivo, es decir, los esfuerzos actuantes
en el espécimen son efectivos en todo momento de la prueba; esto
se logra permitiendo el drenaje libre de la muestra y, por lo
tanto la completa consolidacién del suelo.

En la primera etapa de la prueba el suelo es sometido en todas
las direcciones, a una presidn hidrostética de confinamiento o3,
permitiendo el drenaje de la muestra con la apertura de la vdlvula
y esperando el tiempo necesario para la consolidacién de 1la
muestra. En la segunda etapa, el espécimen es llevado a la falla
con incrementos de carga p (esfuerzo desviador), es decir,
aumentado el esfuerzo axial a traves del vistago y, pernmitiendo
ademds la completa consolidacidn bajo cada incremento. El esfuerzo
total axial de falla es designado por 01=03+p_, donde p, se
denomina esfuerzo desviador de falla y es el méximo esfuerzo
desviador p. pes la resistencia a la compresidén para esta prueba.

En la figura 6.27 se muestra esquemédticamente la distribucién de
esfuerzos a los gue se somete la muestra en este tipo de prueba.
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FSTUERZCS ;CEFLSS ESFUERZ0S EFECTIVCS

c =g +P
1.3 ¢

FlG.6.27 DISTRIBUCION bE ESFUER205 TOTALES Y EFECTIVOS PARA . PRUEBA
TRIAXIAL LENTA. . .

Podemos obsexvar en la figura, que en 1la primera etapa, la
muestra esta sujeta al esfuerzo total ¢3 y por permitirse la
consolidacién, la presién neutral se ha reducido a cero, por lo
que u=0.

En la segunda etapa actta sobre el espécimen el esfuerze
desviador de falla, p,. Y nuevamente u=0, por existir el drenaje

libre y el tiempo suficiente de consolidacién.

La suma de las dos etapas se muestra en la figura en dos croguis
uno relativo a esfuerzos totales y otro a los efectivos.

En la figura 6.28 se han llevado los resultados de la prueba
lenta a un sistema coordenado o-T.
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F1C.6.28 LINEA DE FALLA PARA SUELOS SATURADOS EN PRUEBA TRIAXIAL
LENTA.

El circulo I es el de falla para una presién del agua igual a
¥z, dque es la gque tenia el suelo en la naturaleza. En este
circulo, como hemos visto, T, es la resistencia al esfuerzo
cortante y o el esfuerzo normal asociado en el planoc de falla. Si
con especimenes del mismo suelo se realizan otras pruebas lentas
para presiones de cimara crecientes aplicados en la primera etapa,
se obteienen otros circulos de falla (circulos II y III). La
envolvente de falla de éstos resulta ser una linea recta que pasa
por el origen Yy que es tangente a todos ellos, lo que indica que
la resistencia del material debe atribuirse dnicamente a friccidn
interna, con una ley de resistencia:

”L"_=O" tan ¢ ...6.31

El &ngulo de friccidn interna en esta prueba suele variar entre
15 y 30 grados, donde los &ngulos mayores corresponden a las
arcillas con indice de plasticidad de 5 a 10, y los menores a
arcillas de plasticidad de 50 a 100.

En suma, la resistencia drenada de ufx suelo cohesivo, tal como
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se obtienen en una prueba lenta, representa la resistencia que el
suelo desarrollard cuando guede sometido a cambios de esfuerzos,
de manera que el suelo llegue a consolidarse por completo, esto
implica las condiciones de drenaje apropiadas y el transcurso de
tiempo suficiente, es decir, la resistencia que alcanzari a largo
plazo.

B) PRUEBA RAPIDA CONSOLIDADA O CONSOLIDADA-~ HO DRENADA (Cu}.

En esta prueba se establece més marcadamente la distincién entre
la primera etapa de consolidacién, con la segunda etapa de falla,
con respecto a la prueia lenta. En la primera etapa la wuestra se
somete a la presidén de cémara o3, dejando abierta la valvula de
salida de agua, por lo que o3 llega a ser efectivo. Después, en la
segqunda etapa, se lleva al espécimen a la falla aplicando un
esfuerzo desviador axial p; {mucho nenor que P de la prueba
lenta), permaneciendo la v&lvula de salida de agua cerrada, de
modo que no se permite ninguna consolidacién adicional. conforme
se aplica el esfuerzo desviador p{, se va desarrollando una
presién en el agua intersticial, por 1lo que 1los esfuerzos
efectivos ya no seré&n iguales a los totales, sino gue son
disminuidos lateral y verticalmente por el valor de la presién u.

En la figura 6.29 se representan esquemdticamente las etapas de
la prueba répida-ccnselidada.

ESTUERZAS TOTALES ESFUERZOS EFECTIVCS

o P! o =g +P TugtsP! =g ol
3 < PR c‘-q’éPc c:3 LvP::
u'-c]-u
u’ us0 a! + =

q; P:: o =g _+p! ol=g!+p!

13 ¢ 1 3 ¢
1°ETAPA 2*ETAPA
FIG.6.29 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS TOTALES Y EFECTIVOS PARA LA

PRUEBA DE COMPRESION TRIAXIAL  RAPIDA-CONSOLIDADA.
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Podemos observar que los esfuerzos totales son ahora mayores que
los efectivos, siendo 1la diferencia precisamente 1la presién
neutral del agua (u).

El circulo de Mohr de falla se puede trazar de dos maneras; una
a partir de los esfuerzos totales, gue son los gue el operador
aplica sobre el espécimen y conoce a todo momento y; otra a partir
de los esfuerzos efectives, con la consideracién gque tendriamos
que conocer , cuando menos en el instante de falla, la presién
neutral. Es decir, que si realizaramos varios ensayos para el
mismo suelo pero con presiones de cAmara creciente a la que tenia
el suelo originalmente, podriamos trazar dos envolventes de falla,
una para circulos de esfuerzos efectivo y otra para circulos de
esfuerzos totales.

La siguiente figura muestra los resultados de pruebas
répidas~consolidadas para tres muestras del mismo suelo empleando

presiones crecientes de cémara.
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El . circulo 1/ es el circuloe de esfuerzos efectivos
correspondiente al circulo I de esfuerzos totales, nétese que
ambos circulos tienen el mismo didmetro P!, en efecto, 0’3 y 0’1,
resultan de restar u de o¢3 y o1, respectivamente, 1lo gque
grdficamente equivale al trasladar el circulo hacia la izquierda
una distancia u,

Al efectuar pruebas con medicién de presién neutral, se observéd
gque es Dbastante correcto suponer que los circulos de esfuerzos
efectivos obtenidos en pruebas rapidas-consolidadas son tangentes
a la envolvente de falla de la prueba lenta, por lo tanto, si se
conoce esa linea, el valor de u puede ser facilmente estimado.

La envolvente de falla de un prueba répida-consciidada en
términos de esfuerzos totales es de la forma:

T, = 0o tan ¢’ ..e6.32
Donde ¢’ se le denomina *“idngulo aparente de fricecidén" y es
simplemente un parametro de cllculo, cuyo significado teédrico es
nmuy dificil establecer.
En términos de esfuerzos efectivos, la resistencia para este
tipo de pruebas puede establecerse por la expresién:

T = (o = u) tan ¢ +0+6.33

Que es la ecuacién vista para la prueba lenta.

La diferencia entre ¢’ y ¢ depende del valor de la presién
neutral u en el instante de falla, ya gque cuanto mayor sea u, los
circulos I e I’ estarén mds separados y ¢’ resultara menor.

En resumen, la prueba réapida-consolidada representa las
condiciones de un suelo que primeramente se consolida bajo el peso
de una estructura y gque después guede sometido a un répido
incremento de esfuerzos por la construccién de una estructura que
pueda afiadirse o por la accién de una carga viva accidental. Suele
emplearse para representar las condiciones de cimentaciones de
terraplenes en gue la construccién dura m&s que el tiempo
requerido por el suelo para alcanzar una consolidacién
significativa.

141



C) PRUEBA RAPIDA O NO CONSOLIDADA-NO DRENADA (uu).

En esta prueba tanto el esfuerzo de confinamiento, dado por o3,
como el esfuerzo desviador, se aplican sin permitir ninguna
consolidacién de la muestra, esto se logra no permitiendo el
drenaje ni en la etapa inicial, ni en la final y/o aplicando los
esfuerzos con rapidez suficiente.

Si la muestra fue obtenida a la profundidad z y v es su peso
especifico, representa a un suelo consolidado en la naturaleza a
una presidn vertical yz. Si se sujeta a la muestra a esa presién
dentro de la cé&nara triaxial, la estructura sbdlida del suelo
tomard toda la caorga y el agua pasara a un estado de presidn nula
a partir de la tensién que hubiese desarrollado al ser extraido
del campo.

Por otra parte, si la presién que se ejerce con el agua durante
la primera etapa fuera mds grande que la que tenia el suelo
originalmente, teéricamente, todo el exceso lc tomaria el agua
contenida en la muestra, sin que se modifigque la magnitud de 1los
esfuerzos efectivos, ni el grado de consolidacién de la muestra.
Por lo gque, al no variar los esfuerzos efectivos, la resistencia
mostrada por el suelo (p:)es constante, cualquiera que sea la
presién del agua en la etapa inicial.

La siquiente figura muestra la distribucién de esfuerzos totales
y efectivos en las dos ctapas de la prueba répida.

ESTUERZOS TOUTALES ESFUER205 EFECTIVOS

g'=gteph
b JPC

g'mg ~Umyz-U
1 32 ey 2
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3 e Gl ao"
1°2TAPA 2°ETPA

FlC.6.3t DISTRIBUCION DE ESFUERZ0S TOTALES® Y EFECTIVOS “: EN PRUEBA
RAPIDA, . S ) :




Podemos observar Que en la primera etapa, la presidén confinante
o3 es la que el suelo tenfia en la naturaleza (¥z), més un
incremento A cualguiera; éste (ltimo desarrolla en el agua
contenida del suelo una presién neutral u=A.

En la segunda etapa, en la cual se aplica el esfuerzo desviador
de falla, p:, se ha desarrollado una presién adicional, u2, por
estar impedida la salida del agua. Al sumar las dos etapas se
tiene una presién neutral total u=wi+uz. Los esfuerzos efectivos
seran entonces, la resta de los totales menos la presién neutral.

0’3 =903 -u=03 - (ux+uz)‘= (v2+A) = (A+u2) = yz' i~ uz : .;ﬂ6.34

o’/1 = o' + p: = yZ - w2+ pg - L . Vei6.35

Notese que el valor de los esfuerzos efectivos es independiente
del valor A y solo depende de la presién gue la muestra tenifa en
la naturaleza y de 1la presidn neutral uz2, es decir, que
independientemente del nimero de pruebas gque se hagan con
presiones de cémara creciente, todos los circulos de esfuerzos
totales, obtenidos mediante esa serie de pruebas, tiene un sélo y
mismo circulo de esfuerzes efectives tal como el gue sa cbtiene en
una prueba lenta.

En la figura 6.32 se presentan varios circulos obtenides en
pruebas rédpidas (circulos I,II y III). La envolvente resulta una
linea horizontal y se relaciona con las correspondientes a prueba
lenta y prueba répida consolidada.

El suelo se comporta como si tuviese resistencia al esfuerzo
cortante constante , es decir, rr=p:/2. Esta ordenada suele
llamarse cohesién y el &ngulo de friccién interna aparente resulta
ser cero, este &nqulo resulta nuevamente un parémetro de cédlculo
gue se usard cuando se trabaje con - esfuerzos totales en un
problema préctico con condiciones de prueba rapida.
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F1G.6.32 LINEA DE FALLA EN PRUEBA TRIAXIAL RAPIDA.

La resistencia obtenida en prueba répida representa la
resistencia que tiene un suelo natural. Puestoc que la mayor parte
de las construcciones se llevan a efecto con mucho mds rapidez en
comparacién a los tiempos que necesita la arcilla para
consolidarse, la resistencia sin drenaje debe utilizarse en 1la
mayoria de los problemas de disefio, por representar un valer
minimo y por ende conservador.

D) PRUEBA DE COMPRESION SIMPLE O DIRECTA,

En esta prueba se somete a un espécimen a un esfuerzo axial de
falla , sin la etapa previa de presién hidrostética. Précticamente
solo existe etapa de carga, sin embargo, podria considerarse como
primera etapa el estado inicial de 1la muestra sin esfuerzos
exteriores. La figura 6.33 muestra la distribucién de esfuerzos
totales y efectivos para una prﬁeba de compresién sin
confinamiento.
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Fi1G. 6.33 DISTRIBUCION DE ESFUERZ0S TOTALES Y EFECTIVOS EN LA
PRUEBA DE COMPRESION SINPLE.

En esta primera etapa los esfuerzos totales pueden considerarse
nulos y el agua contenida en el suelo adquiere una tensién,
tedricamente igual a la de preconsolidacién (vz), &sta comunica a
la estructura sélida del suelo los esfuerzos efectivos necesarios
para que la muestra mantenga su volumen.

En la segunda etapa el suelo es llevado a la falla mediante la
aplicacién del esfuerzo axial g, que es la resistencia del
espécimen bajo este tipo de prueb-a. La carga g, desarrolla una
presién neutral adicional wu2, por aplicarse con suficiente
rapidez. Los esfuerzos efectives gque aparecen al final de la
prueba tienen el valor de:

o3 = 0 -~ u= - (M+u2) = = (-yzZ+u2) = yz —~ u2 ...6,36

o"1=0’:+qu=7z-uz+qu ...6.37
Obsérvese que el esfuerzo principal menor efectivo es en teoria
igual al gque se obtienen en la prueba triaxial rapida. Por ello

debe esperarse que el esfuerzo desviador méximo q, + sea el mismo
a p'c', de prueba répida. Sin embargo, el método de prueba es
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fundamentalmente diferente y en ningun caso debe usarse los datos
de la prueba de compresién simple para completar los resultados
de pruebas rédpidas. Normalmente p'c', es un poco mayor a g, pero en
la practica suelen considerarse igual.

En la figura 6.34 se muestran los circulos de esfuerzos totales
(I) y efectivos (I’) correspondiente a este tipo de prueba.
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FIG. 6,33 CIRCULOS DE ESFUERZ0S TOTALES Y EFECTIVOS EN PRUE3A DE

COMPRESION SIMPLE.

La resistencia del suelo a la compresién simple se ha usado como
medida de la sensibilidad de 1la estructura de un suelo a 1la
deformacién, conparando el valor de g, en un mismo suelo en
estados inalterado y remoldeado. La pérdida de resistencia entre
ambos estados se toma como la medida indicada. Se define asi la
sensibilidad de un suelo como:

q, (inalterado)

S. = g (Femoldeads) ...6.38



6.7.5 RESULTADOS DE PRUEBAS TRIAXIALES EN SUELOS NO SATURADOS,

En el esfuerzo cortante de los suelos finos o cohesivos
parcialmente saturados (como el caso de suelos compactados para la
construccién del terraplen de un camino o para una presa de
tierra), estdn implicadas las mismas fuerzas gue en los suelos
cohesivos saturados; sin embargo, el esfuerzo neutro en los poros
del suelo es una combinacién compleja de tensién capilar y de
contenido de gases, que dependen en gran medida del grado de
saturacién

Ec difficil determinar
suelos realizando pruebas triaxiales rapidas o réapidas-
consolidadas , ya gue aungue no se permite el drenaje, la muestra
se consolida y los esfuerzos efectivos aumentan por la compresién
de la fase sdlida; obteniéndose asi, envolventes de resistencia
curvas tal como se muestra en la sigquiente figura:

FIG. 6.35 ASPECTO TIPICO DE LAS ENVOLVENTES DE FALLA EN SUELOS
PARCIALMENTE SATURADOS. .

En cambio puede observarse, que para una prueba lenta, el
comportamiento del suelo es completamente similar al de los suelos
saturados, pues ahora, los gases y el agua pueden entrar o salir
de la muestra en todo momento, por lo gue en toda la prueba los
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esfuerzos efectivos se mantienen iguales a los totales.

En la figura, las curvas R y Rc se cruzan en el punto C, es
decir, que para presiones normales menores gque ¢ la resistencia
es mayor en prueba répida y para presiones mayores que oc¢, es
mayor la resistencia rapida-consolidada.

Sin embargo, pese a lo anterior, en la naturaleza los suelos
finos parcialmente saturados frecuentemente se convierten en
saturados debido a lluvias intensas o a la elevacién del nivel
fredtico, por lo gque frecuentemente estos suelos se saturan en
laboratorio y se ensayan como mnuestras saturadas para obtener
datos del proyecto.

6.7.8 RESISTENCIA EN TERMINOS DE ESFUERZOS EFECTIVOS Y ESFUERZOS
TOTALES.,

Cuando para un proyecto en particular necesitamos conocer las
caracteristicas esfuerzo-deformacién y de resistencia de un suelo
dado, surge la pregunta de cutal o citales de las pruebas triaxiales
debemos realizar para obtener datos de diseio.

La eleccidn resulta de analizar aguellas condiciones que el
suelo atravesard durante la vida de la obra y adecuarlas con la
prueba o pruebas gque mejor reflejen en laboratorio esas
circunstancias.

En la actualidad existen dos criterios para la determinacién
prdctica de la resistencia al esfuerzo cortante:

A) El criterio de esfuerzos efectivos.
B) El criterio de esfuerzos totales.

A) Criterio de esfuerzos efectivos.

En este criterio basta conocer el esfuerzo efectivo en un cierto
punto de la masa de suelo y mnultiplicarloc por la tangente del
angulo de friccién interna obtenido en prueba lenta.

El primer requisito de este criterio consiste en conocer 1la
envolvente de resistencia en relacién a los esfuerzos efectivos,
es decir, la obtencién de la linea “L™ de una serie de pruebas
lentas. Una vez obtenida, si ¢ es el esfuerzo normal total sobre
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el elementd y u la presidén neutral, ambos en el instante de falla;
el esfuerzo efectivo serd o’=c-u y la resistencia serd simplemente
la ordenada de la linea L correspondiente a tal o/, como nos
muestra la siguiente figura:

3] Eleer

i : - i
R

FIC, 5,36 CBTENCICN {4 LA RESISTENCIA AL ESFUERZ0 CORTANTE DE LoS
SUELDS, TRABAJAXDO CCN ESFUERZ0S EFECTIVOS.

sin embargo el criterio anterior tiene algunos inconvenientes
précticos, gque enunciarenos a continuacién.

Para la obtencién de la linea L, no se ha considerado que las
pruebas lentas son las nis largas en duracién y las mis costosas,
ademds de que presentan dificultades inherentes a su propia
naturaleza que no han sido resueltas del todo en el laboratorio,
por ejemplo, en el caso de la membrana impermeable gue aisla 1los
espécimenes en las céraras triaxiales; membranas muy delgadas
dejan pasar con el tiempo pequefias cantidades de agua que
introducen errores de consideracién en los resultados; membranas
muy gruesas influyen por su rigidez notablemente en el estado de
esfuerzos de la muestra, provocando también errores son
dificilmente estinables.

Se ve pues, gque la obtencidén de la linea L pudiera no ofrecer
una garantia suficiente, sin embargo pudieramos intentar obtenerla
con base a pruebas triaxiales r&pidas-consolidadas o con ayuda de
métodos tedricos.
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Una vez obtenida la linea L, serd preciso conocer la presién'dé‘
pore u, para restarla al valor de ¢ (que si conocemos).: En afos
anteriores resultaba un problema la cobtencién de este valor,‘pero,
en la actualidad existen instrumentos confiables para dicha
medicién de poro tanto en laboratorio como en el campo.

A pesar de todas las dificultades el criterio de esfuerzos’
efectivos es el mids usado por ser el méds racional y el gque hace un
uso mis adecuado de las ideas presentadas en este capitulo sobre
la resistencia al esfuerzo cortante de los suelos.

B) Criterio de esfuerzos totales,

En este criterio se usan directamente los esfuerzos totales
obtenidos de las pruebas triaxiales lenta o répida, es decir, se
hace uso de las envolventes de resistencia L o R, segin las
circunstancias a que estard sujeto el suelo durante las etapas
criticas en la vida de la obra.

No existe ninguna regla para establecer que prueba o pruebas
deberdn realizarse y son el criterio y 1la experiencia del
proyectista los que han de determinar tan fundamental problema.

En consecuencia, en este criterio el ingeniero tiene que ser mis
cuidadoso y experimentado para seleccionar la prueba o pruebas a
efectuar.

Considérese, por ejemplo, un edificlo gue serd construido sobre
un terreno arcilloso.

Segin el proceso de consolidacién la resistencia del suelo
aumentars mientras la construccidén del edificio progresa, por lo
que su condicién critica corresponderd entonces a las etapas
iniciales de la obra, Por ser la arcilla muy impermeable, el
proceso de consolidacién serd lento y el tiempo de construccidn
del edificio comparativamente despreciable. Por ello el momento
critico serd cuando la carga del edificio se complete. En este
caso una prueba en que el esfuerzo desviador se aplique
r&pidamente representa las condiciones de campo, la prueba réapida
satisface esa condicién.

Por el contrario, si el edificio se desplanta en upa arcilla con
abundantes intercalaciones de arena gque proporcione drenaje rapido
y eficiente, puede pensarse que el suelo se consolida al mismo
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tienpo que la construccién de la estructura, por lo cual la prueba
lenta serfia ahora 1la adecuada para la determinacién de 1la
resistencia al esfuerzo cortante.

Una vez selecionado el tipo o tipos de pruebas triaxiales, lo
que se hace es realizar varias pruebas del tipo escogido,
obteniéndose asf el circulo de Mohr para cada una. A continuacién
se traza la envolvente de falla para esos circulos y se determina
la resistencia del suelo (en términos de esfuerzos totales), para
ese problema en particular.

Muchas veces los ingenieros se enfrentan a problemas reales
gobernades vpor circunstancias intermedias entre las pruebas
adoptadas, en esos casos se prefiere dibujar envolventes
simplemente interpolande entre las dos representativas de los
comportamientos extremos, claro que en estos casos se conduce a la
obtencidén de datos m&s realistas que ninguna prueba por separado.

Obsérvese que al hablar de este criterio sé6lo se han mencionado
las envolventes L y R, pero no la linea Rc para prueba répida-
consolidada, ello se debe gue sus condiciones se presenta muy rara
vez en el campo, de manera que una aplicacién de ella puede ser la
causa de resultados erréneos. En el caso de la envolvente L se ha
mencionado, que para este tipo de prueba los esfuerzos totales son
a la vez efectivos, de manera qgue en este caso el criterio de
esfuerzos totales y el de esfuerzos efectivos simplemente
coinciden.

6.8 DETERMINACION DE LA RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE EN EL
CAMPO.

En este parte estudiaremos las principales prwuebas de campo para
la obtencién de parametros de resistencia al esfuerzo cortante de
los suelos.

El hacer pruebas del suelo en el propio 1lugar, tiene
tedricamente la ventaja, de reducir al minimo las alteraciones
causadas por los cambics de esfuerzo y otras wariantes inherentes
a la toma de la muestra, como son los efectos de chogue y
vibracién durante el transporte y la subsecuente manipulacién. Sin
embargo, las propias pruebas de campo ocasionan alguna alteracién
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que por lo general es impesible evaluar.
Las principales pruebas de canpo para la determinacidén de

pardmetros que nos permitan determinar la resistencia al esfuerzo
cortante son:

A) La prueba de veleta.

B) La prueba de penetracién estandar.

6.8.1 LA PRUEBA DE VELETA ‘IN SITU’.

La prueba de veleta se usa para determinar la resistencia al
esfuerzo cortante de los suelos cohesivos a gran profundidad y con
el minimo de alteracidn. La prueba tiene la wventaja de realizarse
in situ, es decir, directamente sobre el suelo a como fue
depositado en la naturaleza, pero como ya se menciond, el hincado
de la veleta en el estrato, ejerce cierta influencia negativa que
es dificil de determinar.

El aparato consta de un vdstago, desmontable en piezas, en cuyo
extremo inferior se encuentra la veleta. La veleta tiene cuatro
aspas unidas a una varilla vertical que es prolongacidén del
vastago. Los didmetros comunes suelen ser de 5, 6.25 y 7.5 cm con
longitudes de 2 a 5 di&metros.

F16.6.37 APARATO DE VELETA PARA DETERMINACIONES DE RESISTENCIA AL
ESFUERZO CORTANTE.
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Generalmente la operacidén de incado se facilita perforando un
pozo hasta una profundidad ligeramente menor al nivel en que 1la
prueba haya de realizarse, a continuacién se introduce la veleta
forzandola hacia dentro del suelo hasta que su parte superior
quede a dos didmetros por debajo del fondo de dicho pozo.

La rotacién de la veleta corta al suelo en una superficie
cilindrica. Si llamamos T, a la resistencia al esfuerzo cortante
del suelo, el momento méximo soportado puede ser medido por el
momento resistente generado, tanto en el &rea lateral del cilindro
como en las bases del mismo. E1 momento resistente que se
desarrolla en el &rea lateral sera:

Mm.=nDH'cr—-———=—- ve06.39

y el momento generado en cada base sera:

1
3
33~ 7 D T,

_ N
Mrs = 2 D

2 D
R
.0 6.40

Obsérvese gue en la base, se toma el brazo de palanca como. 2/3
D/2 lo gque equivale a considerar bases en forma de sector’

circular.

El momento resistente total para iniciar el corte valdri la suma

de los momentos anteriores:

Max = ML+ 2 Mms = ——n D KT+ — D T
Soehs6.41
Mmax = n D T+T T, ...6.4-2~
De donde la resistencia al esfuerzo cortante valdra:

Mmax Mmax
T = =

T 2 H D [o]
e

2

Obsérvese que el valor de C es una constante del 'apa'rato',' quew
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depende de las dimensjones fisicas del mismo v gue  podemos’ conocer
de inmediato.

Después de la falla se dan varias revoluciones y se aplica un
segundo nomento de torsidén para medir la resistencia de el suelo
remoldeado, de esta manera se pueden comparar los resultados de
ambos estados del suelo.

El inconveniente de este tipo de pruebas es gue se produce una
falla progresiva con deformaciones méximas en el extremo de las
aspas y minimas en los planos bisectores de dichas aspas, por lo
gue su uso se restringe a materiales de falla pléastica como las
arcillas blandas.

En ios suelos gruesss, la wveletz 2l ser introducida modifica la
compacidad y sobre todo el estado de esfuerzos general de la masa,
dandonos resultados dificiles de interpretar, por lo que no se
recomienda el uso de esta prueba para la obtencién de parémetros
de resistencia.

6.8.2 PRUEBA DE PENETRACION ESTANDAR.

Entre todos los procedimientos exploratorios, la prueba de
penetracidn estandar es el método de campo mas ampliamente usado
para la obtencién de informacién entorno al subsuele. No sélo en
lo referente a su descripcién sino tambi&én a ciertos parémetros
del comportamiento mecé&nico del mismo.

La prueba tiene una doble funcién: ensayo de penetracidn y el
tomar muestras del suelo para inspeccién visual y posteriormente
de laboratorio.

Primeramente, se realiza una perforacién mediante una barrena,
usando un taladro giratorio de alta velocidad y circulando agua
para extraer los detritos que tienden acumularse en el fondo.

El equipo necesario para hacer este prueba consiste de un
muestrador especial llamado también tomamuestras o penetrometro
estandar. El penetrémetro (fig. 6.38) es un tubo de acero de
paredes gruesas partido longitudinalmente, en forma de media cana,
con el objeto de facilitar la extraccién de la nuestra que haya
penetrado en su interior.



FIG.. 6,38 . PENETRONETRO "ESTANDAR

El extremo inferior estsd unido a un anillo cortante y el
superior a una véalvula gque sirve como pieza de conexidén a 1la
tuberia de perforacic‘n{. Los tamafios normales son de 3.50 a 3.70 cm
de didmetro interior y 5 cm de didmetro exterior, aungue en
ocasiones se usan también de 5 cm de di&metro interior por 6.30 cm
de diadmetro exterior.

Después de hacer la perforacidén, el penetrdmetro se enrosca a la
tuberia y sehinca 30 cm (1 pie) en incrementos de 15 cm a golpes
de un martillo que pesa 64 kg (140 1lb) y que cae de una altura de
76 cm (30 plg). Se anota el nimero de golpes gue se necesitan para
incar el penetrémetro en cada uno de los 15 cm. La resistencia a
la penetracién estandar, M, del suelo es la suma de los golpes
para los incrementos segundo y tercero.

En cada avance de 60 cm debe retirarse el penetrémetro y remover
el suelo de su interior, el cual constituye la muestra.

La muestra se examina y clasifica por el técnico de campo
encargado del sondeo y después se introduce a un deposito de
vidrio o plastico, que se sella y se envia a laboratorio. La
muestra conserva la humedad, la composicidén y la estratificacién
del suelo, aungue puede haber una apreciable distorsién en la
estructura. Las muestras buenas se pueden usar para pruebas de
compresién simple, pero no tienen la suficiente calidad para
pruebas triaxiales.

Para proceder a la obtencién de otra muestra, el fondo de la
perforacidn debe ser limpiado, usando alguna posteadora o cuchara.
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Una .vez limpio, nuevamente se hace descender al penetrémetro
estandar hasta tocar el fondo. A continuacién se inca a golpes
hasta 15 cm dentro del suelo, desde este momento deben contarse
los golpes necesarios para lograr la penetracidn de los siguientes
30 cm. Una vez que se ha completado el avance de 60 cm, nuevamente
se retira y el suelo gue haya entrado en su interior constituye la
nuestra requerida.

En suelos guresos la prueba permite conocer la compacidad de los
mantos, caracteristica fundamental respecto a la resistencia de
estos suelos. En los suelos finos permite conocer una idea de la
resistencia a la compresién simple.

En suma, la prueba de penetracidn estandar es el metodo méas
usado para obtener datos con respecto a la profundidad, espesor y
composicidén de los estratos del suelo y una informacién aproximada
de su resistencia. El método es econdmico, ré&pido y aplicable a la
mayoria de los suelos (excepto grava gruesa) y hasta a las rocas
blandas.

La gran importancia de la prueba de penetracién estandar radica
en las correlaciones estadisticas que pueden realizarse en el
campo Yy laboratorio para diversos suelos. Se han desarrollado
numercosas tablas y gréficas que relacionan la resistencia a 1la
penetracién con ciertas propiedades ingenieriles del suelo.

En los suelos gruesos, sobre Lodo arenas, sc ha relacionado en
forma aproximada la compacidad y el &ngulo de friccién interna, ¢,
en funcién del nimero de golpes necesarios para que el
penetrdmetro estandar logre entrar los 30 cm especificados.

En suelos finos, especialmente arcillosos, se relaciona el valor
de la resistencia a la compresién simple, q, cen la resistencia a
la penetracién estandar, N.

Para obtener estas relaciones basta llevar a cabo la prueba de
penetracién estandar en estratos en los dque se puedan obtener
muestras inalteradas confiables y a los que se les pueda
determinar por métodos usuales de laboratorio, los valores de los
conceptos sefialados. Haciendo suficiente nGmero de comparaciones
puede obtenerse correlaciones estadisticas dignas de confianza.

Actualmente se ha logrado para suelos gruesos, correlaciones
confiables y aplicables a 1la prédctica, pero, en el caso de los
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suelos finos arcillosos, las correlaciones con q,, son mucho menos
dignas de crédito y por tanto de usc limitado.
En la figura 6.39 se muestra una de las correlaciones mds usadas

para suelos arenosos.,

COPACITAD RELATIVA
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0% 30* 32°34¢ 36% 18°40% 42" a4 a6
ANGULO DE FRICCION INTERNA ¢

{1) Arenas de grano angulosc o re-
dondeado de mediano a grueso

(2) Arenas finas ¥ para arenas 1

FIC. 6.39 CORRELACION ENTRE EL NUNERO DE GOLPES PARA - 30 CH- . DE
PENETRACION ESTANDAR ¥ EL ANGULD DE FRICCION INTERNA DE - - LAS
ARENAS. : &

Se observa gue al aumentar la resistencia a la penetracién
estandar, N, se tiene una mayor compacidad relativa y por
consecuencia un mayor &ngulo de friccién interna. También puede
verse que para arenas medianas o gruesas, para el mismo nimero de
golpes, se tiene un ¢ mayor que en arenas finas o Que en arenas
limosas.

La correlacién de 1la figura anterior no toma en cuenta la
importante influencia de la presién vertical sobre el nlmero de
golpes, sin embargo en la fig. 6.40 se presentan los resultados
que demuestran gue a un nimero de golpes, corresponde diferentes
compacidades relativas, sequn sea la presién vertical, lo cual a
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PRESION VERTICAL, EN kg/and:

R
\ \ - o\q,;u N
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N, NCMEPD DE GOLPES PARA 30 on DE PINETRACION

FIG. 6. 40 RELACION ENTRE LA PENETRACION ESTANDAR, LA PRESION
VERTICAL Y LA COHMPACIDAD RELATIVA PARA ARENAS.

Para suelos arcillosos, Terzaghi y Peck, establecieron 1la
correlacién gue se muestra en el cuadro 6.1, donde se relaciona la
consistencia y la resistencia a 1la conpresién simple con 1la
resistencia a la penetracién estandar, N.

uu
Muy blanda < 2 < 0.25
Blanda 2 -4 0.25 - 0.50
Media 4 - 8 0.50 - 1.00
Firme 8 - 15 1.00 - 2.00
Muy firme 15 - 30 2.00 - 4.00
Dura > 30 > 4,00

CUADRO 6.1 CORRELACIONES ENTRE EL KUEMRO DE GOLPES, LA
CONSISTENCIA Y RESISTENCIA A LA COMPRESION SIMPLE, RESHRSE o . .
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Puede verse que el valor de q,. en kg/cm2 se obtiene en forma
aprozimada dividiendo entre 8 el nimero de golpes, sin embargo 1la
experiencia ha demostrado gue dicha correlacién puede ser muy
inexacta.

Es importante sefialar que todas las correlaciones presentadas
son utiles, pero solamante an forma aproximada, ya que no existen
una gran cantidad de datos y/o factores gue no estén incluidos en
dichas correlaciones. Por lo tanto, en algin caso en particular,
se recomienda receoger suficientes datos para comprobar la
correlacién y ajustarla para que se adac@ie a las condiciones del
preklenma gue se esta  estudiando, es detir, gue todas las
correlaciones son solanente indicaciones indirectas del
comportaniento del suelo, por consiguiente siempre deben
considerarse como un suplemento a los métedos directos de
exploracién del suelo.

Ejemplos de aplicacidn.

6.1 El1 elemento mostrade en la figura, se localiza a wuna
profundidad z de un estrato de suelo. Los esfuerzos normales

verticales tienen por magnitud 400 kg/cm2

Yy los horizontales 200
kg/cmz. Interesa conocer los esfuerzos en un plano que forma un

Angulo «=30° con la horizontal.

Z - 200kg/ert ——ed

o

AR o, = 200kg/cm?

400kq/cn2

FIG, 6.1.1
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Solucidn,

Se resciverd el problema utilizando los procedimientos gréficos
Yy se compararén los resultados con las ecuaciones teéricas.

El prizer paso consiste en construir el circule de Mohr
corresponiiente a ese estado de esfuerzo, para ello se seguiréd la
secuencia vista en 6.3.1.

- Del elemento, como no existen esfuerzos tangenciales en las
caras del elemento, o:=01 y 0y=03 son los esfuerzos principales
mayor y renor respectivamente.

- E1 centro del circulo tiene por coordenadas ((gz.0y1,0), es
decir, €(300,0). :

- El punto A del clirculo gue correspconde & 1z cara derecha del
elemento tiene por cecordenadas (200,0) y el punto B que representa
a la cara superior del elemento tiene por coordenadas (400,0).

-Al unir los punto A y B con el centro C se determina el diémetro
y se traza el circulo de Mohr. (fig. 6.1.2)

PARALEIA AL PLANO
DONDE SE DESERN
106 ESFUERZOS
\ % = 30°
100 -
3
$350,87) s pp e AL PLAO
50 / DGRTE ACTUR o,
. 0 p2 < g
"~ g
o S 100 200 \\\300 ] abo
S0} 20 £ 240
-~100

~

PAPALELA AL PLAND DXTE ACIUA oy
FIG. 6.1.2

Para determinar los esfuerzos normal y cortante que actdan en el
plano de interés, es necesario medir un &ngulo 26=240° a partir de
A en sentido contrario a las manecillas del reloj. Obteniendo asfi,
el punto P cuyas coordenadas son los esfuerzos buscados.

350 kg/cm?
87 kg/cm2
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otra alternativa, es la obtencién del polo de 1los esfuerzos,
para obtenerlo se trazan paralelas a los planos donde actian oy y
Gz, pasando por A Yy B respectivamente. De esta manera se observa
gue el polo (Op) coincide con el punto A.

Al trazar a partir del polo una paralela al plano donde se desea
conocer los esfuerzos, se obtiene nuevamente el punto P.

Para verificar los resultados basta con sustituir los datos del
problema en las ecuacicnes 6.5 y 6.6

Oy + Oz Oy — Oz . . . N
o= 5 + 3 cos 28 - Tyzr-sen-20 (@Cu+6y5)imus il
200 + 400 200 - 400 o N '
o = + cos 240
2 2
2
o = 350 kg/cm
Oy = 0z 8 - Tene .
T = ———5—— sen 28 + Tyz cos 28 (ec, 6.,6) i i’ -1 -1
200 - 400 °
T = ———— sen 240
2
L2
T = 86.60 kg/jcm

Los resultados se presentan en. la siguiente figura:

¥ g L & =300

F

FIG.6.1.3
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6:2 ~~Determinar- la ‘magnitud 'y ‘direccién de "los ‘esfuerzos
principales para el estado de esfuerzos plano dado por la figura

6.2.1.
a;lkg/cnz
= 2
—_—t, 0. Bka/am
o = 2
L 0, 8kg/cm
7 3.7kg/ent ; E uy=3.7'ka/m2
4 l
D.B'm;/c.!z
0.%kg/cn? amtn
: ¥
2va/em?
F1G. 6.2.%1
Solucidn,

Para resolver el problema es necesario trazar el circulo de Mohr
para ese estado de esfuerzos:
1.- Establecer en el sistema coordenado (o,T) el centro C a una
distancia (oy+0:z)/2 del origen, es decir, a 2.85 kq/cmz.
2.- El1 punto A que corresponde a la cara derecha del elemento
tiene por coordenadas (3.7,+0.8) y el punto B tiene (2,-0.8).
3.~ Unir el centro C con los puntos de contro A y B para obtener
el didmetro de la circunferencia.
4.- Trazar el circulo de Mohr (fig. 6.2.2)

-

A(3.7,0.8)
2,=69.5°
R ?clﬂ.os >
B(2,-0.8) )
P
F16. 6.2.2
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De la figura ¢1=4.0j3 kg/cm2 Yy 03=1.69 kg/cmz, en cuanto a la
posicién de los planos en donde actlan, es necesario determinar la
ubicacién del polo de los esfuerzos. Para ello, se trazan
paralelas de los plancs en donde actlan oy y 0z, a partir de los
puntos A y B. Estas se cruzan en el punto Op que corresponde a
dicho punto.

Para obtener las planos principales se trazan rectas gue unan a
los esfuerzos principales con el polo, de tal manera, que el
&ngulo a:=68.5° es el gque forma el plano principal mayor con el
eje horizontal y el angulo a3=158.35" el correspondiente al plano
principal menor con el nismo eje.

Para verificar los resultados gréificos se sustituyen los datos
iniciales en las ecuaciones 6.8 y 6.7.

De 6.8:
oy + Oz [ Ty — Oz 2
- -t - 2
103 ) \ ( 3 ) + Tyz IR §
= t
0‘153 = 2.85 1.17
donde:
o1 = 4,02 kg/cm2

Yy o3 = 1,68 kg/cm2

De. 6.7:

-~ Tyz
tan28=m -
L, [ -0.80 Y
28 = tang ('—0-:-8—5- )
donde:
61 = ~21.63°
Y g1 = 68,36°

Es importante seflalar gque 8 es el é&ngulo que forma el esfuerzo
normal con el eje de las abcisas y el &ngulo a (obtenido en el
procedimiento grafico), el que forma el plano donde actda ese
esfuerzo con el mismo eje. En la fig. 6.2.3 se presentan los
resultados y la relacién que existe entre los &ngulos.
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6.3 Los resultados de una serie de pruebas de compresién triaxial
CD se dan en la tabla 6.3.1. Se pide dibujar los circulos de
falla, las envolventes correspondientes y decir gue valor del
dngulo de friccién interna del material debe usarse para la
solucién de problemas en que el intervalo de esfuerzos normales
sea de:

a) 0 - 5 kg/cm:
b) 10 - 15 )(g/cm2
c) 30 - 60 kg/cmZ
d) ©O0 - 60 kg/cm

PRUEBA PRESION CONFINANTE RESISTENCIA A LA
KG/CM2 COMPRESION. Pc
1 1.00 4,80
2 4.00 18.70
3 9.97 40.80
4 18.80 70.50
5 29.90 102.00
6 38.50 126.9
TABLA 6.2.1

Solueién.

Para resolver el problema es necesario trazar los circulos de
Mohr para cada prueba. El1 esfuerzo confinante corresponde al
esfuerzo principal menor y el valor del esfuerzo principal mayor
guede dado por la suma del esfuerzo confinante mas la resistencia

\
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a la compresién Pe. )

De esta manera se trazan en la figura 6.3.1 los ‘circulos .y las
envolventes de falla. : ' ' :

N 2277 50,7 84,3 ,‘”131.9" P 165.4

FIG. 6.3.1

Para ubicar la envolvente que se utilizar4 para un rango de
esfuerzos, solamente es necesario scleccionarla y medir que el

"éngulo ¢ le corresponde. En ese orden de ideas los resultados son
los siguientes:

a) ¢ = 41.6°

b) ¢ = 33.7°

c) ¢ = 29.5°

d) ¢ = 32.5°
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