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1.- INTRUDUCCION

Cuando sometemos una masa de suelo a un incremento de presiones producida por algun
tipo de estructura u obra de ingenieria, se generan en el suelo, esfuerzos que trataran de
mantener el equilibrio existente antes de aplicada la solicitacion externa.

Cuando la carga exterior aplicada tiene una magnitud tal que supera a la resultante de los
esfuerzos interiores de la masa de suelos, se rompera el equilibrio existente y se producira
lo que denominaremos, de aqui en adelante, Planos de Falla o de deslizamiento que no son
otra cosa que planos en los cuales una masa de suelo tuvo un movimiento relativo respecto
de otra. Fig. 3.1

Figura N° 3.1: Esquema de falla de una fundacidn directa

En estos planos de falla, las tensiones internas originadas por una solicitacion externa
sobrepasaron los limites maximos de las tensiones que podria generar el suelo en las
condiciones en que se encuentra.

En la fotografia que se adjunta en la figura 3.1a, podemos observar la forma de la rotura de
una base en arena en un modelo especialmente preparado en nuestro laboratorio de suelos,
se aprecia en ella, que el esquema de falla no difiere del representado en la figura 3.1.

Figura N° 3.1a: Falla de una base apoyada sobre un manto de arena en un ensayo en modelo realizado en el
Laboratorio de Mecéanica de Suelos de la Facultad de Ingenieria



2.- TENSIONES INTERNAS

En todos los casos, las fuerzas internas entre los granos de una masa de suelo, se traducen
en tensiones. Entre ellas podemos diferenciar tres tipo que son:

Tensiones normales, (o)
Tensiones tangenciales, (1)
Tensiones neutras, (u)

Las primeras pueden ser de compresion o de traccion y actdan siempre en forma normal al
plano que estamos considerando.

Las segundas son las tensiones de corte y se ubican siempre en forma paralela y coinciden
en su direccion con el plano considerado.

La tercera en cambio se debe al incremento o decremento de presion que se produce en el
agua de los poros del suelo cuando el plano que consideramos se encuentra sumergido y
como se trata de una presién hidrostatica, acttia en todas direcciones.

También es util que recordemos en este parrafo la diferencia existente entre las tensiones
normales y las tensiones principales, como sabemos, las dos acttan en forma normal al
plano que estamos considerando, con la diferencia que en los planos en los que acttan las
Tensiones Principales no se manifiestan tensiones de corte, es decir que las tensiones
tangenciales son nulas.

3.- CONCEPTO DE FRICCION

Volviendo ahora a nuestro ejemplo anterior de la figura 3.1, si observamos con mayor
detalle una porcién de lo que denominamos Plano de Falla veremos que el mismo no
atraviesa los granos del mineral que conforman la masa de suelos (figura 3.2a) sino que el
deslizamiento que se produce ocurre entre grano y grano (figura 3.2b) lo que equivale a
decir que la resistencia que ofrece una masa de suelo frente al deslizamiento sobre otra de
iguales caracteristicas, tiene que ver con las fuerzas friccionales que se desarrollan entre los
granos que la componen.

Se entiende también, en este aspecto que cuanto mas granos entren en contacto entre si por
unidad de superficie, mayor sera el esfuerzo necesario para que ocurra el deslizamiento
(Interviene aca la compacidad del suelo, o la relacion de vacios del mismo).



Figura N° 3.2

En este mismo sentido, se deduce facilmente que cuanto méas angulosos y trabados se
encuentren los granos y cuanto mayor sea el coeficiente friccional del material que lo
compone, mayores seran las fuerzas friccionales que desarrollard (comparemos por
ejemplo las arenas con las arcillas o las arenas con granos angulosos con las arenas de rio
que tienen los granos redondeados).

Para interpretar mejor el fenémeno analicemos el plano 0a gue se muestra en la figura 3.3
el cual se encuentra articulado en el punto “o” de tal forma que el angulo o de inclinacion
pueda variarse a voluntad.

Si sobre este plano apoyamos un cuerpo de peso “W” y cuya area de contacto con el plano
sea el area “A”, para un valor cualquiera del angulo “o” tendremos una fuerza F =
W.sen(a), que tratara de deslizar el cuerpo sobre el plano.

A esta fuerza “F” se le opondré otra igual y de sentido contrario “fr”’, que dependera de las
caracteristicas friccionales de los materiales que estan en contacto.

Si aumentamos paulatinamente el angulo o, llegara un momento en que la fuerza F que
trata de movilizar el bloque seré igual a la fuerza de friccion fr (F = fr), en este momento
diremos que el deslizamiento es inminente ya que se ha alcanzado el valor maximo de la
fuerza de friccidn, a este valor particular del angulo o, lo denominamos angulo de friccion
del material y lo representaremos con la letra ¢. Figura 3.3

F
—=tga
N g
F=Nga

Si F < fy = a < ¢ no hay movimiento del bloque

SiF=1 = a=¢ hay movimiento del bloquey f,=Ntg ¢



Hay movimiento del
bloque cuando o = ¢

Figura N° 3.3: Plano inclinado

Este simple ejemplo, conocido como el del “plano inclinado”, nos permite obtener las
siguientes conclusiones:

a)

b)

d)

La magnitud de la fuerza de friccion disponible es directamente proporcional a la
fuerza normal al plano de deslizamiento y al &ngulo de friccion del material ¢.

Si uno de estos dos valores es nulo, (W =0 o ¢ = 0) no hay fuerza de friccion.

Si la magnitud de la fuerza que intenta producir el desplazamiento es menor que
N.tg ¢, solo se pone de manifiesto una parte de la fuerza friccional fr disponible y
por lo tanto no hay deslizamiento.

El angulo de friccion del material ¢ es el valor limite del angulo de inclinacion o para
que se pierda el equilibrio del bloque.

Estas conclusiones pueden extrapolarse a otras situaciones. Supongamos el caso de una
arena limpia y seca, o sea en la que no exista ninguna fuerza de unién entre sus granos (no
hay cohesién).

El maximo angulo con el que se podré construir un talud con dicha arena tendrd un angulo
¢ con respecto a la horizontal ya que a un grano de arena apoyado sobre este talud se le
podria aplicar el mismo esquema de la figura 3.3.

A este angulo ¢ se lo denomina en Mecanica de los Suelos “angulo de friccion interna del
material”.



En arenas y otros materiales sin cohesion, la resistencia al deslizamiento sobre cualquier
plano a través del material se basan en las consideraciones anteriormente expuestas, es
decir, que depende de la presion normal al plano y del &ngulo de friccion interna.

Sin embargo la resistencia friccional en arenas es algo mas compleja que lo que hemos
visto en cuerpos solidos, ya que es la suma de una resistencia friccional entre sus granos y
de otra friccion debida al rodamiento de los mismos unos sobre otros en el plano de falla.

En las arenas limpias donde no hay adhesion u otra forma de union entre sus granos, el
término de friccion es sindnimo de resistencia al corte, ya que como habiamos visto en la
figura 3.3 teniamos que:

fr =N.1tg¢

Si dividimos ambos términos por el area “A” de contacto tendremos

fr N
RalA
A4
T =0,19¢

Debemos tener en cuenta sin embargo que en los casos en que la masa de suelo esté
saturada, las tensiones internas que se originaran por la aplicacién de esfuerzos externos,
seran una combinacién de tensiones intergranulares efectivas y de presiones neutras o de
agua de poros. Por lo tanto, en estos casos, debera tenerse presente que la férmula anterior
es valida, o esta deducida para el caso de esfuerzos efectivos, por lo que la férmula anterior
quedara reducida a la siguiente expresion:

r=(oc—u)tge T =0'tg¢ 3.1

o

Donde como sabemos ¢” = (6 — u) es la tension normal efectiva. Esta ecuacion, asi como
esta, no es aplicable a cualquier caso o tipo de suelos ya que esta deducida para el caso de
arenas limpias sin ningun tipo de adhesién entre sus granos. Para generalizarla, tenemos
que tener asimilado primeramente el concepto de lo que llamaremos “Cohesion”.

4.- CONCEPTO DE COHESION

Hay suelos (las arcillas por ejemplo), donde ademas de los esfuerzos friccionales,
contribuyen con otros factores que se suman al momento de evaluar la resistencia final al
esfuerzo de corte.



Si tenemos una arcilla que haya soportado, a través de su vida geoldgica, sobrecargas tales
como estratos que luego fueron erosionados, glaciares, estructuras, etc. podemos decir que
se encuentra preconsolidada es decir que tuvo a lo largo del tiempo, una carga superior a la
que soporta actualmente.

Cuando extraemos una muestra de este material preconsolidado, y la protegemos
convenientemente de las pérdidas o de los incrementos de humedad, observaremos que una
parte importante de las presiones intergranulares a las que fue sometida en su proceso de
consolidacién, es retenida por efecto de la accion capilar sobre la superficie de la muestra.

Es decir que por accion del fenomeno de “capilaridad”, actia sobre los granos de la
muestra una tension superficial, que provoca una resistencia adicional al esfuerzo cortante,
que se suma a la definida en la ecuacion 3.1 y a la que llamaremos “cohesion aparente”.

Este nombre deriva por la circunstancia de que es un valor relativo y no permanente ya que
depende del contenido de agua que tenga la muestra de suelo.

Supongamos como ejemplo gque intentamos “pegar” un grano de arena fina con otro grano
de arena del mismo tamafio, si los dos granos estan secos, de ninguna manera se uniran
figura 3.4a. Pero si hay una pequefia capa de agua sobre los mismos, es posible que se unan
de tal manera que la tension superficial que desarrolla el menisco que se forma en la union

de los dos granos, soporte el peso del grano y que el mismo se “pegue” al otro (figura
3.4b).

(a) (b)

Figura N° 3.4: Capilares entre dos granos de arena

Esta union entre granos en una arena fina con tamafio de granos del orden de los 0,5 mm
(500 u) es muy débil, ya que los esfuerzos de gravedad (peso del grano) son muy
importantes comparandolos con los esfuerzos de atraccidn que genera la tension superficial
del menisco que se genera.

Este fendmeno sin embargo es de potencial importancia entre las particulas de arcillas que
son 500 veces mas pequefias que el grano de arena fina de nuestro ejemplo anterior (< 2 )
y donde la forma de las mismas dejan de ser redondeadas para pasar a ser laminares. Figura
3.5.

Este fendmeno de atraccion entre particulas en los suelos finos, (limos y arcillas) se conoce
con el nombre de cohesién aparente.



<2pu

Figura N° 3.5: Capilares entre dos laminas de arcilla

En muchas arcillas esta atraccion entre particulas como consecuencia de la tension
superficial, se pierde rapidamente si la muestra se sumerge en agua, ya que la muestra
absorbe agua, los meniscos aumentan de radio con lo cual los esfuerzos que mantienen
unidas a las particulas disminuyen, las particulas se separan y la muestra se desgrana
totalmente o en trozos perdiendo de esta forma la cohesion aparente debida a la tensién
superficial.

En otros tipos de arcilla esta pérdida de cohesion no se manifiesta cuando son sumergidas
en agua. Evidentemente en estos casos las particulas son retenidas por fuerzas de otro tipo,
que no alcanzan a ser destruidas, por la inmersion de la muestra en agua.

Estas fuerzas pueden ser de carécter electrostatico, que son generadas por la pelicula de
agua absorbida que se forma sobre cada particula. O derivar de agentes cementantes,
naturales o no, como es el caso del cemento Portland cuando lo mezclamos con suelos para
hacer suelo-cemento.

A esta forma casi permanente de resistencia al corte, o resistencia al desplazamiento
relativo de particulas adyacentes motivada por esta fuerza de origen interno, se la denomina
cohesion verdadera (las pizarras por ejemplo son arcillas con una elevada cohesion
verdadera).

Tanto la cohesién aparente como la verdadera reciben el nombre general de cohesién y se
identifica en la Mecéanica de Suelos con la letra “c”.

De esta forma la ecuacion 3.1 toma la siguiente forma general conocida como Ecuacion de
Coulomb:

r=c+o'tigp=c+(c—u)tgg 3.2

5.- TENSIONES INTERNAS

Dado que el deslizamiento que se produce en la rotura de una masa de suelos, no esta
restringido a un plano especificamente determinado, debemos conocer las relaciones que
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existen entre las distintas tensiones actuantes sobre los diferentes planos que pasan por un
punto dado.

Sobre todo plano que pasa a través de una masa de suelos, actian en general, tensiones
normales (o) y tensiones de corte (t). Las primeras corresponden a la componente de la
resultante de las fuerzas actuantes normal al plano considerado, por unidad de area del
plano. Las segundas, son la componente de las fuerzas tangencial al plano, por unidad de
area del mismo plano.

Se denomina plano principal a aquellos sobre los cuales solo actdan tensiones
normales, es decir donde las tensiones de corte son nulas.

Las tensiones normales que acttian sobre los planos principales se denominan tensiones
principales.

Para que en un plano actden Unicamente tensiones normales y sean nulas las tensiones de
corte, evidentemente debe ser nulo el &ngulo de oblicuidad o de la figura 3.3.

Otro de los principios fundamentales que debemos tener en cuenta es que, por un punto
pasan tres planos principales que se cortan a 90°. Los mismos se clasifican segun la
magnitud decreciente de las tensiones normales que actGan en planos principales méaximo,
intermedios y minimos donde actdan respectivamente las tensiones (o1, 62 Yy o3). Figura

3.6.
— - — -«—
G3 G3
> -«— — -«
O3 O3
O3 —> —> <+
—

G3
(o1 - 03) = Tension desviante que provoca la rotura

Figura N° 3.6: Estado triaxial de tensiones en una probeta de suelos

Si analizamos el equilibrio existente dentro de una masa de suelo sometida a un estado
tridimensional de tensiones 0 a una compresion triaxial, es decir una probeta comprimida
segun tres ejes, las tensiones principales que actdan se identifican como o1, o, Y o3. figura
3.6 donde ademas decimos gque 61 > 6, = o3.
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Figura N° 3.7: Estado tensional en un plano que cruza a la probeta con una inclinacioén “0" respecto del plano
donde actia la tension principal mayor.

Estudiemos ahora el estado de tensiones sobre un plano a—a que forma un angulo 6 con el
plano A-A como se observa en la figura 3.7.

En esta figura debemos hacer las siguientes aclaraciones basicas:

- Las caras de la probeta son planos principales, es decir donde actuan las tensiones
principales y por lo tanto las tensiones de corte son nulas

- En las caras superior e inferior, actua la tension principal mayor o,

- En las caras laterales actlan las tensiones o, = o3 que simbolizan a las tensiones
principales menores

- En el plano AO, del tridngulo elemental que se detalla, como es paralelo a la cara
superior e inferior, actla la tension principal mayor o,

- En el plano BO del mismo tridngulo en cambio, como es paralelo a las caras
laterales, actla la tension principal menor o3

- En el plano diagonal AB actian tensiones de corte t y tensiones normales o al
mismo

12



Analicemos ahora el equilibrio de las tensiones que actian en un prisma elemental ABO, y
podremos llegar a las siguientes conclusiones:

AO Representa el plano principal maximo, sobre el cual actta la tension principal maxima
O1.

BO Representa el plano principal minimo sobre el cual actda la tensién principal minima
O3.

El plano de la figura (papel) representa el plano intermedio donde actta la tensién principal
intermedia .

Analicemos ahora este elemento infinitesimal por separado, como se muestra en la figura
3.8.

Figura N° 3.8

Teniendo en cuenta que:

dz = dx.tan(6)

dx

dx =ds.cos(¢) o S=
cos(6)

dz = ds.sen(6)

Y podemos hacer:
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dz = cos@tg.ds

dy =1.dx = cos(6).ds

Sobre el plano formado por los lados ds-dy tendremos actuando tensiones normales o y, de
corte . Las fuerzas que acttan sobre las caras de este prisma son:

o,.dz = o;.sen6.ds (Sobre el plano principal minimo)

o,.dx = o,.cos 8.ds (Sobre el plano principal méximo)

ods=o dx
cos ¢
Sobre el plano a-a (figura 7)
dx
r.ds = 7.
cosd

Descomponiendo las fuerzas horizontales y verticales segin sus componentes
perpendiculares y paralelas al plano o-a = A —-B, como se indica en la figura 3.9
tendremos las siguientes ecuaciones de equilibrio:

a-""

63.€05(0).dz

k‘: 63.5en(0).dz
0'3.dZ
O

61.c0S(0).dx

0'1.dX

c1.5en(0).dx

Figura N° 3.9

Esfuerzo normal al plano a-a.

o.ds = o, .cos dx + o,.sen &z

Reemplazando ds y dz en funcion de dx tendremos:
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odx

—— = 0,.Cos@x + o,.sen&dx - tgo
cos @

o =0,.c0s2 0 +c,s5en20 como  sen’d =1—cos’é

o=0,008° O +0,—0,C0s” O

0'20'3+(O'1—O'3).C082¢9 3.3
Esfuerzo tangencial al plano a-a

z.ds = o, .sen 8dxX — o 5. cos &dz

dx
. = o, .Sen dx — o ;. cos O.tg &dx
cos @
T =0,.5enf.cosf — o,.cosd.send
O, — O
T= (o1 —o3) .sen26 3.4

Estas dos expresiones nos permiten calcular las tensiones normales y de corte sobre
cualquier plano normal al plano principal intermedio, en funcion del angulo 6 que el mismo
forma con el plano principal mayor y las tensiones principales extremas o1 y o3.

La ecuacion 3.3 también se puede expresar poniendo:

1+ cos 260
_0_3)-( s )

G=G3—|—((71 5

o, +0 O, — O
o= 12 3+ "3 cos26

20— (0, +0,)

= c0s(26) 3.5
(0, -0y

Si ahora despejamos de la ecuacion 3.4 sen 20 y de la ecuacion 3.5 cos 20 y hacemos uso
de:

15



sen?260 +cos® 20 =1

Tendremos:

2 2
2 2 '

(‘71 _0'3)
2

La ecuacion 3.6 es la ecuacion de una circunferencia de radio y cuyo centro se

R . . . +
encuentra sobre el eje o a una distancia del origen dado por @ :

6.- TEORIA DE ROTURA DE MOHR

Si en un sistema de ejes cartesianos ortogonales, llevamos sobre el eje de las abscisas a las
tensiones normales c y sobre el eje de las ordenadas a las tensiones tangenciales t, y
representamos los puntos correspondientes a cada par de valores (o, t) dados por la
ecuacion (3.6) para todos los valores posibles valores de 0, hallaremos que el lugar
geométrico de esos puntos (de coordenada o - t) es una circunferencia de didmetro (o3 -
o3) llamado circulo de Mohr.

Si hacemos la simplificacion de que nuestra probeta cilindrica de la figura 3.7 se encuentra
sometida a un estado de tensiones triaxial en el cual o, = o3, podemos perfectamente decir
que las coordenadas de cualquier punto del circulo de Mohr representan las tensiones
normales ¢ y tangenciales T que se manifiestan sobre un plano que corta a la probeta
formando un angulo 6 con el plano principal mayor.

Veamos para interpretar mejor esto, la representacién de la figura 3.10. Si por el punto B

(tension principal méxima o;) trazamos una paralela a la orientacién conocida del plano
principal maximo (base superior e inferior de la probeta), su interseccion con el circulo
determina un punto Op origen de los planos.

La normal a OpB trazada por Op, debe pasar por el extremo de o3 (tension principal
minima) y es paralela al plano principal minimo, (cara lateral de la probeta)

16



Circulo de Mohr

. o,to
7 (o-252)+
—> ¢— T
—> — .
/
—» «— i / <«—— Plano considerado
63—» <“—0C3 Plano E
— pr!n_clpal —>
minimo !
— «— |
’ |
/ ' 0
1
2
o
ol p B G=
O3 T
< > o Plano principal
< > maximo
(0’1+0’3)/2 -
< Gl >
(01—03)

\/

Figura N° 3.10: Representacién del circulo de Mohr de un ensayo triaxial

Por lo tanto, podemos afirmar que cualquier linea que pase por Op y que sea paralela a
cualquier plano arbitrariamente elegido, intercepta al circulo en un punto, cuyas
coordenadas (o - t) son las tensiones que acttian sobre dicho plano.

Ello se comprueba facilmente pues se verifican simultaneamente las ecuaciones 3.4 y 3.5.

Este razonamiento puede extenderse a un caso mas general en que OA no sea horizontal es
decir que el plano principal maximo tiene una direccién cualquiera como se muestra en la
figura 3.11.

Figura N°3.11
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Si por el extremo de o; (punto B) trazamos una paralela a la direccion del plano principal
maximo OA tendremos ubicado el punto Op sobre el circulo. La normal a OpB trazada

por Op debe pasar por A, por lo tanto AOp pasa por el extremo de la tension principal
minima y es paralela a la direccion del plano minimo. (Cara OB del triangulo).

Podemos decir entonces que cualquier linea que pasa por Op de la figura 3.11, es paralela a
un plano arbitrariamente elegido de inclinacion 6 con el plano principal mayor, corta al
circulo en un punto (C) cuyas coordenadas son las tensiones que acttian sobre dicho plano

(o —1).

Debemos tener en cuenta ademas que entre la direccion OpC (plano cualquiera) y OpB
(plano principal maximo) se forma el angulo 6.

6.1. Curva de Resistencia Intrinseca

Consideremos una probeta cilindrica de suelo sometida a una compresion hidrostatica que
nos genera o1 = 6, = o3.

En el terreno, la carga que produce la rotura por corte de una muestra de suelos que se
ubica en profundidad, es la sobrecarga Ac que induce en el terreno la estructura que sobre
él se apoya.

En este caso la suma de la tension provocada por la tapada o, + Ac se la denomina
“Tension principal maxima o1”

Mediante la circunferencia de Mohr podemos conocer el estado de tensiones en cualquier
plano de corte a la probeta. Imaginemos ahora que el estado de tensiones esta representado
en un primer momento por la circunferencia “a” de la figura 3.12.

Circulo de rotura

Circulo de rotura

G,



la probeta, quedaran representados por las distintas circunferencias, ya que al aumentar o;

aumentamos la diferencia (o1 - o3) que no es otra cosa que el diametro del circulo, y que
llamaremos “Tension Desviante”.

Sin embargo, el crecimiento de o; no puede ser indefinido, pues llegara un momento en
que las tensiones normales ¢ Y, tangenciales t que se manifiestan en un plano interior de la
probeta provocaran la rotura de la misma. En ese momento tendremos la circunferencia
limite de rotura, que en la figura 3.12 esta identificada con la letra “b”.

Bajo un estado triaxial de tensiones, la probeta llega a la rotura para un par de valores
o — t que actuando en forma normal y tangencial respectivamente al plano considerado, de

inclinacion 6 con respecto al plano principal mayor, producen la rotura por corte de la masa
de suelos.

El circulo de rotura recibe éste nombre solamente porque contiene al punto “0” de
coordenadas o —t que producen la rotura de la probeta bajo el estado de tensiones
triaxiales o1 y o3,

Ao
K
y lAc = f(Q)

/
’_ *o'v
il on > !
- f
«— Oh — GV-KO
4_

AT Estado triaxial de
il tensiones
Oy
Ao = Tension desviante
(e}
Oh

Figura N° 3.13

Si podemos obtener tres 0 mas probetas representativas del suelo que estamos analizando y
sobre ellas ejecutar ensayos triaxiales con distintos valores de o3, obtendremos tres circulos
de rotura con los valores de o — t correspondientes a la rotura.
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Si unimos estos puntos de rotura con una linea envolventes de los puntos de rotura “0”,
tendremos una curva que denominamos como “Curva de Resistencia Intrinseca” (figura
3.14).

Esta curva para pequefias variaciones de o3 podréd ser considerada como una recta y al
angulo que forma la misma con el eje de las abscisas lo llamaremos “Angulo de Friccion
Interna” del material y lo individualizamos con “¢” y al valor de la ordenada al origen la
denominamos como cohesion y la identificamos con la letra “c”.

va

(0,- 09,

(c,-0Js

Figura N° 3.14

La envolvente o tangente a los circulos de rotura, se conoce como curva de resistencia
intrinseca (C.R.1.) del material o envolvente de Mohr y sus puntos tienen por coordenadas
valores de ¢ y t tales, que satisfacen la ecuacion de Coulomb. Ya que su inclinacién con

[IPN4)

respecto al eje o es ¢ y su ordenada al origen es “c”.
T=C+olgl

Para saber si un estado de tensiones sera capaz de provocar o no la rotura de la probeta,
bastard con dibujar la circunferencia de Mohr que represente ese estado de tensiones. Si
dicho circulo es interior a la curva de resistencia intrinseca no habra rotura, pero si la habra,
si el circulo es tangente o si corta a la curva C.R.l. ya que en estos casos la tensién de corte
que se origina en un plano interno de la probeta supera a la resistencia al corte del material,
dada por la ecuacion de Coulomb para ese estado de tensiones.

Lo precedentemente expuesto constituye la base de la teoria de rotura de Mohr cuyos
puntos fundamentales son:

a) Todo circulo de Mohr interior a la C.R.1. representa una condicion tensional estable
de equilibrio.

b) Todo circulo de Mohr tangente a la C.R.I. representa un estado de rotura incipiente
sobre el plano determinado por el punto de tangencia.
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C) La envolvente o C.R.l. se considera como una propiedad del material, es
independiente de las tensiones aplicadas al mismo siempre y cuando las mismas no
superen cierto rango de valores y depende si, de las condiciones de drenaje del
material y de la velocidad de aplicacion de las cargas.

d) Los valores o y 1, tensiones normales y tangenciales, que provocan la rotura, actian
ambas sobre el plano de rotura incipiente.

Las relaciones geométricas representadas en la figura 3.15, nos permiten obtener la
inclinacion del plano de rotura con el plano principal méximo “0”, en funcion del angulo de
friccion interno del material.

Plano de falla,

-©
~

N
qa
A

O3
O

(o,+0,)/2 Plano principal

S

(0,-63)

26-$=90°
0 =45° + ¢12

Figura N° 3.15
De la figura vemos que:

20 = 90° + ¢
9:45%% 3.7

Del analisis de esta simple pero importante relacion vemos que el valor de Tmaximo S€
. T . . .
obtiene cuando 26 = n lo que equivale a decir que cuando ¢ = 0 los esfuerzos tangenciales

alcanzan su valor maximo dado por:

, :(‘71_53)
e 2
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Y el mismo se manifiesta en un plano de rotura que forma con el plano principal méximo
un angulo 6 = 45°,

De la misma forma podemos ahora deducir otra ecuacion fundamental de la Mecénica de

Suelos, que nos relaciona a las tensiones principales con los parametros de corte del
material.

A
T B
C.R.L
90
o 01703
2
% c G
| y » »
tan(¢) o, +0,
2 -
O1 _

Figura N° 3.16

Si observamos la figura 3.16 podemos calcular:

O, — 0,
2 O, — 0,4 o, + 0,
Seng = ———= =] c.cot +—7=15en
¢ C o, t+0, ( g¢ 2 ) ¢
tg¢ 2
o, O O; O, o, o,
— ——.5eng = — + —.Sen¢g + C.CoS —(1-sen¢g)=—(1+sen¢)+ c.cos
oy SeNg =t Tk seng + .cos 5 (1—seng)= =% (L+seng)-+c.cos

o, o, [+ Sen¢)+c (cos @)

2 2 (1-seng) (1-seng)

o, = 0,197 (45° + ¢/ 2)+ 2c1g(45° + ¢/ 2)

Si llamamos a: tg%(45°+¢/2)=N¢g seraentonces tg (45o + ¢/2) =N¢ y nos
quedara:

o, =03.Ng+2.c/N¢g 3.8
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Ecuacién fundamental que nos vincula a las tensiones principales entre si, donde se indica
con o3 a la tension principal mayor y con o3 a la tension principal menor

Antes de dar por terminado ese tema cabria que hiciéramos algunas reflexiones sobre lo
expuesto:

1)

2)

3)

4)

5)

La circunferencia limite de rotura no es el lugar geométrico de puntos de rotura,
sino que es el lugar geométrico de los distintos pares de valores (o, t) que se
manifiestan sobre los infinitos planos que cortan la probeta, cuando ésta es sometida
a un estado de compresion triaxial y solamente uno de esos pares de valores
corresponden a los de rotura, y se manifiestan sobre un nico plano, que es el plano
de rotura.

La circunferencia limite de rotura se denomina asi porque contiene el punto cuyas
tensiones o, t corresponden a la rotura, ya que nosotros no lo podemos identificar a
priori, solamente podemos afirmar su existencia.

El punto de rotura indica las componentes normales y tangenciales de la resultante
que aplicada sobre el plano de rotura sobrepasa las fuerzas resistentes que puede
desarrollar la masa de suelo.

Puede parecer paradojico que la resistencia al corte ultima del material, esté dado
por Ty N0 POr tmax. Sucede que no es solamente la tension tangencial la que produce
la rotura sino el par de valores (o, t) actuando en conjunto sobre el plano de rotura.

Si se observa la figura 3.13, veremos que al ir aumentando la tension o, los pares de
valores (o ; Tmax) correspondientes a los distintos valores de o; se manifiestan
efectivamente pero en el circulo de rotura el par de valores mas desfavorable es (o ;
tr) en un plano de inclinacién 6 y por lo tanto la muestra rompe con este par de
valores. Figura 3.17.
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» O3

Ol

v

Figura N° 3.17

Por otra parte el plano que contiene a tmax tiene un angulo de oblicuidad o < ¢ y sabemos
que la rotura se produce en el plano de maxima oblicuidad (o = ¢) y no en la maxima

tension de corte como se muestra en la figura 3.17.

Finalmente para el caso de los suelos granulares que no tienen cohesion podemos hacer:

Tr

v

O3

Ol

Figura N° 17 a: Ensayo triaxial en suelos granulares sin cohesion

Hemos visto en la deduccion de la ecuacion 3.8 que si ¢ = 0 podemos escribir:

o. =0 M Haciendo 01—03203.%_03

b7 (1-seng)
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0, — 053 = 05.(

De la figura 17-a podemos obtener: cos¢ = ﬁ como (o1 — 03) = G4
1 3/

2.7
Oy =
cos ¢
Reemplazando en (2) tenemos: 7 = o, seng.cos ¢
1—-seng

Teniendo en cuenta que en los suelos granulares, los valores del angulo de friccién interna
varian en el entorno de los 25° para las arenas sueltas a los 40° 0 més, para las arenas muy
densas tendremos

0,65.0, <7 <140.0,

En los suelos granulares sin cohesion, la ecuacion 3.8 que vincula las tensiones principales
queda reducida a:

o, =0;.Ng
Y la tension desviante quedara entonces:
o4 =0,—03;=03.N¢gp—0,

oy =05.(Ng—1)

7. ENSAYOS DE CORTE

Entre los aparatos utilizados para medir la resistencia al esfuerzo de corte de los suelos en
el laboratorio, los que han alcanzado mayor importancia en el desarrollo de la ingenieria
practica como asi también en la investigacion, son basicamente el aparato de corte directo y
el de compresion triaxial.
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7.1. Corte directo

El aparato de corte directo utilizado en Mecanica de Suelos, se esquematiza en la figura
3.18. Bésicamente este consta de dos marcos que contiene a la muestra. Donde el marco
inferior es fijo, mientras que el superior puede desplazarse en forma horizontal sobre el
anterior. Las muestras a ensayar en el marco de carga, son de forma prismaética tal como se
indica en la figura 3.19.

1
Comparadores ——» 6:) P, Drenaje

Marco
[ superior

Plano de corte

Figura N° 3.19: Forma geométrica de una muestra recortada para un ensayo de corte

Una vez que hemos recortado la muestra, se la coloca dentro de la cavidad que forma los
dos marcos, de tal manera que la mitad de su altura H quede comprendida en cada uno de
ellos. En la parte superior e inferior de la misma se coloca un colchon de arena para
permitir el drenaje y para permitir un mejor asiento de la probeta, que como dijimos se
recorta lo mejor posible de una “Dama” de suelo inalterado, y que en los casos de suelos
cohesivos, no siempre se puede lograr una superficie perfectamente lisa.

Posteriormente sometemos a la probeta, a través de una placa de distribucién de tensiones
que se coloca en la parte superior de la misma, a la accidon de una carga vertical “P;” que
desarrolla una tension normal op;.
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Py
A

Gnl =

Donde A, es el area de la probeta segin un plano horizontal.

Una vez que la muestra se ha consolidado bajo la accion de on; (cosa que verificamos con
el registro de las lecturas efectuadas en el comparador N° 1 en funcion del tiempo)
procedemos a solicitar a la probeta con fuerzas horizontales constantes F, aplicadas sobre el
marco superior, mientras que la parte inferior queda firmemente unida a la base del equipo.

Luego de cada aplicacion de una fuerza F medimos las deformaciones horizontales
relativas (8) que se generan entre el marco superior y el inferior, a través del comparador
N° 2. Cuando las deformaciones se detienen, tenemos un par de valores de fuerza y de
deformacion (Fi; 61) que nos permiten obtener un punto en el gréfico de la figura 3.20 a
partir de transformar la fuerza medida en tension de corte.

(KPa)

T = — =

F
LB A

Repitiendo este procedimiento observaremos que para los posteriores incrementos de las
fuerzas horizontales F, obtenemos deformaciones & que seran cada vez mayores hasta que
para una fuerza F aplicada, el marco superior llegara al limite de su desplazamiento
mecénico lo que nos indicara que hemos alcanzado la rotura por corte de la muestra bajo la
tension normal op;.

At (KPa)
Tr —0

) (n=1m)

Figura N° 3.20

Es conveniente en la ejecucion de este tipo de ensayo, ir disminuyendo los incrementos de
la fuerza horizontal aplicada a medida que nos acercamos a la rotura, con el objeto de poder
definir con mayor precision la tension de corte en rotura .

A medida que ejecutamos distintos ensayos de corte sobre probetas de similares
caracteristicas mecanica y de la misma procedencia, con distintas tensiones normales
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obtendremos pares de valores (o tr) que nos definiran puntos de la curva de resistencia
intrinseca (C.R.l.) del material ensayado.

Por lo tanto si repetimos el procedimiento anteriormente descripto con dos probetas mas
sobre las que aplicamos tensiones normales o, y ons Obtendremos otros dos pares de
valores (onz: r2) Y (on3: Tr3) con los cuales podremos definir perfectamente la C.R.I. y a
partir de ella obtener los pardmetros de corte del material (c y ¢). Figura 3.21

At (kg/cm?
Tr3 (I)
T E
| | |
cl 5 . on (kglem?)

ohy o, ohs
Figura N° 3.21: Resultados de un ensayo de corte directo

Debemos decir que el ensayo de corte directo, no es el mas utilizado para determinar los
pardmetros del suelo, fundamentalmente porque adolece de los siguientes defectos:

a) No es facil ni econdmico extraer muestras inalteradas de estratos, que pueden estar
bajo la napa freética, con las medidas necesarias como para posteriormente poder
recortar tres probetas cubicas y ensayarlas. Es mas facil y economico extraer
muestras inalteradas cilindricas a través de la ejecucion de una perforacion.

b) En los aparatos de corte tradicionales es practicamente imposible poder manejar el
drenaje del agua intersticial de la probeta cuando esta siendo ensayada.

c) El desplazamiento relativo del marco superior con respecto al inferior, provoca una
variacion en el area de corte de la probeta (disminuye) que hace que la tension
normal aplicada o, se incremente durante el ensayo.

d) La probeta no se rompera por el plano mas débil de su masa, sino por el plano
definido por el aparato de corte.

7.2. Compresion triaxial

El ensayo de compresion triaxial, al igual que el ensayo de corte directo, permite al
ingeniero obtener los pardmetros de corte necesarios para calcular en la forma mas
aproximada posible la resistencia ultima de una masa de suelo que sera sometida a
solicitaciones por la construccion de alguna obra de ingenieria. A diferencia del ensayo de
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corte directo, el ensayo de compresion triaxial, no fija a priori el plano de rotura de la
muestra ensayada sino que permite que el mismo se genere en forma natural y adopte la
orientacion mas desfavorable. Por otra parte este tipo de ensayo nos permite controlar a
voluntad el drenaje de la muestra como asi también la velocidad de aplicacion de las
cargas. Por lo que podemos simular en la ejecucion del ensayo, cualquier situacion que se
presente en la naturaleza como veremos mas adelante. Otra de las ventajas que presenta el
ensayo de compresion triaxial con respecto al de corte directo es la utilizacion de probetas
cilindricas de tamafios variados, que son mas facil y econdmica de obtener.

7.2.1. CAmara Triaxial

Para la ejecucion de los distintos tipos de ensayos triaxiales se utiliza la misma camara
triaxial esquematizada en la figura 3.22. Esta camara es totalmente desmontable y para la
ejecucion del ensayo se comienza a montar o armar a partir de la base de la misma. Sobre
dicha base colocamos, enroscandolo, el cabezal inferior cuyo didmetro es variable y
depende del tamarfio de la probeta a ensayar. Los didmetros usados comunmente son de 3,5
cm, 5,0cmy 7,6 cm.

Aro dinamométrico Q = cte xdeformacion

Comparador centecimal 1 div=0,01 mm

Piston de transferencia de carga
L abezal superior
Probeta cilindrica de suelos, altura =2 diametros
Cabezal inferior
C, 00|
SRR

t

Figura N° 3.22: Esquema de una camara triaxial

Estos cabezales pueden ser ciegos o permeables. Los ciegos son por lo general metalicos,
lisos y no permiten el drenaje de la muestra, los permeables en cambio tienen alojada en
una cavidad, una piedra porosa en forma de disco en la cara que esta en contacto con la
probeta y que permite a través de conductos internos de la base, el drenaje de agua que
ingresa o0 que expulsa la probeta cuando es ensayada.

Sobre el cabezal inferior se apoya en forma centrada la probeta cilindrica a ensayar. Es
conveniente que las mismas no sean demasiado esbeltas, ya que serian dificiles de manejar
y pueden pandear cuando se ensayan. Por otra parte, tampoco conviene que sean
demasiado cortas, pues entonces la uniformidad en la distribucion de tensiones quedaria
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CAPITULO 3

muy afectada por el rozamiento que se origina en sus extremos. La proporcion que
normalmente se utiliza entre la altura y su didmetro (relacion de esbeltez) es igual a 2. A
continuacién se procede a colocar una vaina de latex que envuelva a la muestra con la
intencion de aislarla completamente del medio que la rodea, para luego colocar sobre la
parte superior de la misma el cabezal superior, que al igual que el inferior puede ser ciego o
permeable. En las fotos que se muestran a continuacién en la figura 3.23 se pueden
observar cada uno de estos pasos.

d)

Fotos N° 3.23": Montaje de la probeta en una cdmara triaxial

Prof. Ing. Augusto José Leoni 30



Para algunas situaciones particulares que veremos mas adelante se utiliza un papel de filtro
especialmente recortado para envolver la probeta por debajo de la vaina de goma, el
mismos es a los efectos de mejorar el movimiento del agua ya sea para la saturacion de la
probeta o para el drenaje de la misma. La vaina de goma se ajusta posteriormente sobre
ambos cabezales mediante anillos de goma dura, con la intencion de producir un cierre
hermético, es comin que en algunos ensayos de larga duracion se asegure este cierre
mediante una abrazadera metalica montada sobre los anillos de goma. Una vez montada la
probeta se coloca un cilindro de acrilico transparente o de luxite, de aproximadamente 6
mm de espesor, sobre el que se apoya la tapa de la cAmara, que en su parte central tiene
montado un piston de acero inoxidable muy pulido (lapidado), que se desplaza sobre bujes
comunmente de teflon, que practicamente no generan esfuerzos de rozamiento al
desplazamiento del mismo, y a su vez aseguran un cierre hermético de la camara. Esta tapa
se fija mediante cuatro varillas roscadas a la base de la camara y en forma exterior al tubo
de acrilico.

Armada y ajustada la camara triaxial se procede a quitar el piston y por dicho orificio
mediante el auxilio de un embudo se derrama liquido a su interior a la vez que se permite
que el aire que es desplazado se escurra por la valvula de drenaje superior. En esta
operacion es comun utilizar glicerina o simplemente agua, es posible también utilizar aire
pero como veremos mas adelante este fluido posteriormente debe ser sometido a presion, lo
gue hace que sea mas seguro y sencillo utilizar agua.

Cuando notamos que la totalidad de las burbujas de aire han sido expulsadas, volvemos a
colocar el pistén haciendolo apoyar en la mueca semiesférica que posee el cabezal superior
de la probeta. Tenemos ahora armada la camara triaxial con la probeta a ensayar montada
en su interior; veamos entonces como aplicamos los esfuerzos.

En todo tipo de ensayo triaxial tenemos durante su ejecucion dos etapas bien diferenciadas:

1° Etapa:

Consiste en la aplicacion de una presion hidrostatica (igual en todas direcciones) y que
logramos mediante la inyeccién de liquido a presion a través de la llave (A) de la figura
3.24 y que mide la presion del mismo en el manémetro. Esta tension aplicada sobre toda la
superficie de la probeta, que se conoce con el nombre de Tensién Confinante, es similar a
la esquematizada en la figura 3.24 a la derecha con la denominacion de o3 = o, por lo tanto
no hay tension intermedia o mejor dicho la tension principal intermedia (o) coincide con
la tension principal minima (o3). Logicamente que en esta primera etapa también la tension
principal méxima coincide con la tension principal menor, ya que la presion que aplicamos
es una presion hidrostatica y se aplica también sobre las cabezas de la probeta.

2° Etapa

Aplicamos por intermedio del piston de la camara triaxial un esfuerzo vertical que se
distribuye a toda el area de la probeta y que se conoce con el nombre de Tension Desviante.
Esta tension desviante oq4 sale de dividir el esfuerzo Q que se transmite a través del piston
por el area de la probeta “A”.
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Oy =

La tension principal mayor o; estara compuesta entonces por la suma de la tension
confinante o3 aplicada en la 1° etapa y la tension desviante o4 aplicada en la segunda, por
lo tanto:

0, =0+ 0,
Con lo cudl la tension desviante sera:
Oy =0, 03

Una vez armada la camara triaxial, se la debe montar en el marco de carga que puede ser de
deformacion controlada o de carga controlada. En el marco de carga de deformacion
controlada se aplica, como su nombre lo indica, una deformacion constante a la probeta y
se mide en un anillo dinamométrico la fuerza Q que desarrolla la probeta para oponerse a la
deformacion.

En la figura 3.25 se muestra un esquema de este tipo de marco de carga, que no es otra cosa
gue una prensa de accionamiento mecanico o manual que permite que el plato inferior se
mueva en sentido vertical y que el piston de la cdmara triaxial reaccione contra el aro
dinamométrico montado en la parte superior de la prensa.

Primera etapa: Aplicamos o, sin aplicar carga

Segunda etapa: Con laprobeta bajo un estado hidrostatico de
‘ presion, aplicamos la tensién desviante o, que medimos en el
aro dinamomeétrico

l l l lo'd:Q/A:GﬁGa
T .
vam - 28 0, =0y + o3 = Q/A +o;
T [T

Figura N° 3.24
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Estos aros dinamométricos son intercambiables y cada uno tiene un rango de carga dado
por el fabricante dentro del cual se comportan como perfectamente elasticos, es decir que si
medimos su deformacion, para un esfuerzo dado y la multiplicamos por la constante
elastica que nos indica el fabricante, podemos conocer la carga Q en kg que estamos
ejerciendo contra el aro y por ende sobre la probeta. Hoy ya practicamente en los
laboratorios, los aros dinamométricos han dejado su lugar a las celdas de carga, que nos
dan en forma digital y en tiempo real, la carga a la que esta siendo sometida la probeta.

La velocidad de deformacion de la prensa se puede variar a voluntad y cubre un rango muy
amplio de velocidades que van desde los 500 pw/min a los 2 w/min. Para medir las
deformaciones de la probeta como para medir las deformaciones del aro dinamomeétrico, se
utilizan “comparadores” o “fleximetros”, de gran sensibilidad, que constan esencialmente
de una aguja que recorre un cuadrante de 100 divisiones cuando el extremo del comparador
sufre una deformacién de 1 mm, lo cual nos permite obtener como lectura directa, un
desplazamiento de 0,01 mm. Para medir la deformacion que sufre la probeta fijamos un
comparador al piston de la cAmara triaxial de tal forma que el extremo del mismo reaccione
contra la tapa de la cAmara triaxial, que es un punto fijo del sistema.

Por dltimo debemos decir que para evitar fuerzas horizontales que podrian generar
esfuerzos de flexion sobre el piston por alguna pequefia excentricidad, es conveniente
colocar una bolilla de acero entre el piston y el aro dinamomeétrico.

S

ﬁ\h{\‘\\\\\\ﬁ Plato mévil

A,

Q Manivela

Figura N° 25: Prensa para ejecutar ensayos triaxiales
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En el marco de carga controlada, como su nombre lo indica, la carga sobre la probeta se
aplica en forma directa mediante pesas, 0 mediante pesas y brazo de palanca. De esta forma
se logra una carga constante en el tiempo sobre el piston de la camara triaxial y luego se
miden las deformaciones de la probeta hasta que las mismas se detengan para volver a
aplicar otro escalon de carga que se suma al ya aplicado y que genera por lo tanto nuevas
deformaciones de la probeta. Siguiendo este esquema, se alcanza la rotura de la probeta.
Estos marcos de carga controlada no tienen en la actualidad gran utilidad y se usan en
algunos estudios o para investigar los fendmenos de creep que pueden experimentar ciertos
suelos.

7.2.2.- Preparacion de probetas

Para la ejecucion de los ensayos triaxiales, un paso muy importante es la obtencion de las
muestras representativas, para la ejecucion del ensayo. Estas muestras pueden ser tomadas
desde distintos tipos de muestras inalteradas que pueden ser muestras “Damas” recuperadas
de calicatas, o muestras inalteradas obtenidas de perforaciones con sacamuestras
especiales. En las fotos que se adjuntas a continuacion, figura 3.26, se muestra el proceso
para preparar una probeta desde la llegada de una “dama” de suelo, sobre la que se procede
a recortar un prisma para ser colocados en un torno especial que se utiliza en el laboratorio
para tallar la probeta cilindrica a ser ensayada.

Figura N° 3.26: Dama de suelos con su proteccion exterior de lienzo con parafina

Este torno tiene dos cabezales méviles del diametro de la probeta a tallar, que se pueden
ajustar mediante un tornillo roscado sobre el prisma, tal como se muestra en las fotografias
adjuntas. A continuacién se procede a recortar los excesos de material siguiendo con una
regla metalica afilada sobre uno de sus lados, las generatrices de la futura muestra
cilindrica que se intenta tallar. Este proceso de recorte del material excedente se continla
hasta lograr que la muestra quede perfectamente cilindrica. Posteriormente se retira del
torno aflojando los cabezales y se empareja la cara superior e inferior, de manera que
queden los planos de ambas sean lo més paralelos posible.
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CAPITULO 3

Figura N° 3.26 a: Torno manual que permite el recorte de probetas cilindricas

A continuacion la muestra se mide, se pesa y se monta en la cdmara de ensayo triaxial, con
los aditamentos necesarios de acuerdo a la caracteristica del ensayo que se piensa realizar.

Veremos mas adelante que en ciertos ensayos serd necesario colocar piedras porosas en
ambos cabezales y un papel de filtro especialmente recortado en el perimetro de la misma,
para favorecer el drenaje de la muestra durante la ejecucién del ensayo.

Figura N° 3.26 b: Torno para recortar probetas cilindricas

7.2.3.- Tipos de Ensayos Triaxiales

Como hemos visto anteriormente, la aplicacion de la tension de confinamiento o3 y de la
tension desviante (o1 - ©3) conforman dos etapas bien diferenciadas en la ejecucion del
ensayo triaxial.
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Si analizamos las condiciones de drenajes que tienen la probeta en cada una de estas etapas,
podemos clasificar a los ensayos triaxiales en los tipos que a continuacion se detallan:

7.2.4.- Ensayo triaxial no consolidado, no drenado, Rapido “Q”

El ensayo triaxial no consolidado, no drenado, rapido, se identifica habitualmente con la
letra “Q” que deriva del inglés Quick (rapido). Este tipo de ensayo, ademas de ser el méas
rapido, es el mas barato de ejecutar y proporciona los pardmetros de corte mas
desfavorables del suelo, ya que lo lleva a la rotura en forma répida y sin permitir el drenaje
si la muestra esta saturada. Este ensayo tiene aplicacion en los célculos de ingenieria,
donde el tiempo que se tarda en aplicar la totalidad de la carga estructural es muy pequefio
comparado con el tiempo de consolidacion de la masa arcillosa a la cual le sera transferida
la solicitacion. A modo de ejemplo supongamos que tenemos que cimentar en forma
directa un tanque de combustible para una empresa petrolera, de 30 m de diametro y 10 m
de altura sobre un manto arcilloso saturado de 4 m de espesor y que a su vez se apoya sobre
un suelo permeable. Mediante un ensayo de consolidacién determinamos que el coeficiente
de consolidacién tiene un valor de Cv = 10 cm?/seg, podemos entonces conocer el tiempo
que tardara este manto en alcanzar el 90 % de consolidacion haciendo:

2 2
g H” 0,84}?.(2(2)0cm) =3,4.10%seg
Cv 10" cm* /seg

Con lo cuél tendremos que esperar un tiempo de t = 10,8 afios para que el manto de arcilla
se consolide bajo la carga del tanque y se disipen las tensiones neutras, de manera que las
tensiones totales se transformen en tensiones efectivas. Comparando este tiempo con los
cinco (5) dias que se tarda en llenar con las bombas este tanque y con ello aplicar la
totalidad de la carga, es l6gico pensar entonces que tendremos que calcular la fundacion
con los parametros de corte en términos de tensiones totales obtenidos a partir de un ensayo
triaxial “Q” ya que dentro de los 11 afios que se necesitan para alcanzar el 100% de la
consolidacién primaria, un tiempo de 5 dias que demanda la instalacion de la carga, no
significa préacticamente nada y se tiene que considerar que la carga se aplica en forma
instantanea.

En este tipo de ensayo, como su nombre lo indica, no se permite el drenaje de la probeta en
ninguna de las dos etapas, por lo tanto la rotura de la misma se puede alcanzar en un
tiempo relativamente réapido.

Al momento del célculo de la tension desviante de falla, tenemos que considerar que el
ensayo se ejecuta en condicion de drenaje impedido, por lo que si la probeta esta saturada,
durante el ensayo experimentara un cambio de forma, pero no cambiara su volumen inicial
(Vo) con lo cual habra que calcular el area corregida (Ac) para cada deformacion (AH) de
la misma como se muestra en la figura 3.27.

Operando de esta forma con tres 0 mas probetas representativas del suelo investigado a las
que aplicamos presiones de confinamiento distintas (o3) podemos determinar, en la rotura,
la tension desviante méxima (o- ©3) para cada valor de o3, lo cual nos permite trazar
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tantos circulos de Mohr como probeta hayamos ensayado, figura 3.28 y a partir de ellos,
obtener los parametros de corte, para condiciones de drenaje impedidos que se identifican
€omo ¢y Y ¢y, donde el subindice “u” indica la condicion de no drenado (undrained).

¢ “

Ho ;'
§ Y
Vo = Ho.Ao =(Ho—AH).Ac
Ac — Ho.Ao
(Ho—-AH)
ERRTEER S Ac = Ao
Velocidad = 500 p/min 1 (1-¢)

Figura N° 3.27
7.2.4.1.- Ensayos no consolidados no drenados sobre probetas saturadas:

Como se menciond anteriormente, estos ensayos miden la rotura en términos de presiones
totales

Ototal =C’ + U

En los casos en que tengamos probetas de suelos arcillosos y que se encuentren saturadas,
al aplicar la tension de confinamiento toda ésta presion la toma el agua de la muestra ya
que la misma no tiene la posibilidad de drenar agua de su interior ni de cambiar de
volumen. Por lo tanto la estructura solida no modifica su estado tensional al nivel de las
presiones efectivas y los pardmetros de corte en rotura son los mismos que los de una
compresion simple. En resumen, en estos casos, los parametros de corte no aumentan con
los distintos valores de o3 que le damos a la camara triaxial y el valor de (o,—o3) se
mantiene constante con lo que los diametros de los circulos son todos iguales y por lo tanto

¢ou =0 figura 3.29.

Ello se debe a que cuando la probeta esta totalmente saturada y se le aplica una tension de
confinamiento o3, la misma es transmitida en forma total al agua que llena sus poros, por lo
tanto en el interior de la probeta tendremos una presion neutra u = o3 0 sea que c3 nNO
produce un incremento de la tension efectiva.
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Figura N° 3.28: Representacion de un ensayo triaxial rapido “Q”
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Figura N° 3.29: Ensayo triaxial “Q” sobre una probeta saturada

Esto equivale a decir que la componente friccional efectiva de la ecuacion de Coulomb,

tiene una de sus componentes nulas.

oy =o3—u=0

Por lo tanto no hay fuerza de friccion, y la inica componente distinta de cero es la debida a
la cohesidn con lo que la ecuacion de Coulomb queda reducida a:
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Esto ocurre como es obvio, para cualquier valor de la presién o3, ya que el valor de la
tension desviante de rotura (o1 - o3) es independiente de la tensidn confinante aplicada.

Para los casos en que se ensayan probetas no saturadas, al aplicar la tension de
confinamiento o3, la misma se transfiere a través de la vaina de goma a la estructura sélida
del suelo, la que comprime al aire que tiene en su interior y logra un mayor contacto entre
los granos de su estructura (hay méas contactos entre las particulas) y por lo tanto a medida
gue aumentamos o3 necesitamos mayor carga axial para romper la probeta, es decir
aumenta al didmetro de los circulos de Mhor y con ello la pendiente de la C.R.I. lo que
equivale a que tendremos un valor de ¢u > 0, figura 3.30.

G, — 03 G533

Figura N° 3.30: Ensayo triaxial “Q” sobre una muestra no saturada

En los suelos con humedad elevada, pero que no alcanzan el 100% de saturacién, por
efecto de la presion de confinamiento, la probeta se achica a costa de la compresion de las
burbujas de aire y para un cierto valor elevado de o3, las burbujas de aire se han
comprimido tanto que un gran porcentaje del aire que las conforma, se ha disuelto en la
masa de agua, por lo que la probeta se comportard como una muestra saturada, con lo cuél
el &ngulo de friccion interna comienza a disminuir a medida que aumentamos o3 Y llegara
un momento en que la probeta estara saturada y ¢u = 0, figura 3.31.
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Valores altos de o,

Figura N° 3.31: Ensayo triaxial “Q” sobre una muestra no saturada a presiones de confinamiento elevadas

Para la ejecucién de este ensayo utilizamos una plantilla como la que se detalla a
continuacion donde se trabaja con un area corregida ya que cuando aplicamos la tensién
desviante (o3 - ©3) la probeta cambia de forma pero no de volumen, siempre y cuando esté
saturada, por lo tanto es logico utilizar la seccion media calculada como se explicé en la
figura 3.27, donde “Ac” es el area corregida:

Ao
A= AR
| P——
Ho
Ao (cm?) = Wh (gr) = vd (gr/icm®) =
Ho (cm) = oi (%) = of (%) =
Vo (cm®) = vh (gricm®) = Constante del aro K (kg/div) =
Tension | Dial de | Dial de | Deform. | Deform. Area Carga Tension
de conf. | deform. | carga especifica corregida aplicada desviante
O3 AH e Ac Q (61'(53)
1 2 3 4 5=4/Ho | 6=A0/(1-5) | 7=3xK 8=7/6

Dial de deformacion: 1 div=0,01 mm
7.2.5.- Ensayo triaxial, consolidado, drenado, Lentos “S”

En este tipo de ensayo triaxial, en ambas etapas del mismo, se permite el drenaje del agua
de poros de la probeta, por lo que la velocidad de ejecucion que se puede adoptar es
siempre directamente proporcional a la permeabilidad del suelo ensayado, ya que tenemos
que garantizar durante todo el tiempo que dura el ensayo que la presion neutra en la
muestra es practicamente nula. Es por este motivo que estos ensayos demandan mucho
tiempo para su ejecucion, de ahi su nombre, lento y la letra “S” que los identifica, que
deriva del inglés “Slow”, figura 3.32.
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Figura N° 3.32: Drenaje del agua en un ensayo drenado

Para la ejecucion del ensayo triaxial “S” la probeta debera montarse en la camara triaxial
utilizando los cabezales, superior e inferior permeables. Una vez armada la camara
debemos saturar la probeta, para lo cual conectamos al cabezal inferior a un depdsito de
agua destilada desaireada para que por gravedad, percole a través de la muestra y la sature,
para que ello ocurra, debemos dejar abierta la llave que conecta el cabezal superior de
manera que a través de ella pueda salir el aire que es desplazado del interior de la probeta
por el agua que ingresa, figura 3.33.

RN —
SRR

Figura N° 3.33: Saturacién por percolacién de una probeta

En los casos en que la probeta estd conformada por suelos finos con una cohesion aparente
pequefia, este procedimiento de trabajo puede destruirla y por lo tanto se puede romper la
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estructura original de la muestra. Para evitar esto es conveniente dar una pequefia presion
de confinamiento a la cdmara antes de permitir el pasaje de agua, es comun que este valor
de Aosse ubique en el entorno de los 0,200 kg/cm? a 0,250 kg/cm?.

7.2.5.1.- Saturacion por contrapresion

El sistema de saturacion por percolacion es muy rapido y util en los suelos en los que los
valores de permeabilidad son elevados, pero su eficiencia es nula en los suelo de baja
permeabilidad. Para estos casos el método de saturacion que mas se utiliza es el de
saturacion por contrapresion, que consiste basicamente en aumentar en forma gradual y
mediante escalones, la presion del agua intersticial habiendo incrementado previamente y
en la misma magnitud, mas una pequefia diferencia, la presion de confinamiento o3 de la
camara.

De este modo el volumen de las burbujas de aire disminuyen de acuerdo a la ley de Boyle-
Mariotte y ademas la cantidad de aire que se puede disolver en el agua aumenta siguiendo
la ley de Henry, con lo cual llegard un momento en que todas las burbujas de aire se
disolveran en el agua de poros y tendremos a la probeta totalmente saturada. EI nombre de
contrapresion nos esta indicando que se trata basicamente de una presion en contra de la
presidn que se genera en el agua intersticial de la probeta. La aplicacion de esta
“contrapresion” se hace en escalones pequefios, del orden de los 0,20 kg/cm?. Se aplica un
escalén en Acs y simultaneamente otro en Au, con un desfasaje de algunos gr/cm?® en
menos en Au para no romper la probeta por exceso de presion neutra. Esto se continla
hasta llegar a la presion de calculo que veremos como se obtiene en el siguiente punto.

Para aplicar la contrapresion utilizaremos el esquema didactico que se presenta en la figura
3.34. En ella tenemos del lado derecho de la camara triaxial una cdmara hermética donde
coexisten tres liquidos; agua destilada - querosén — agua, y que llamaremos indicador de
cambio de volumen. En el interior del indicados de cambio de volumen, tenemos una
pipeta graduada que tienen abierta la parte superior por donde ingresa el querosén y marca
una superficie de contacto con el agua destilada que ocupa la parte inferior de la pipeta y
que estd en contacto con el agua de poros de la probeta a ensayar, de manera que Si se
produce un cambio de volumen en el agua de la probeta, el mismo se podra medir en la
pipeta graduada.

Mediante el émbolo a tornillo que se muestra, podemos inyectar presion al agua del interior
del Indicador de cambio de volumen y lograr que todo el sistema incremente la presion Au
que medimos en el manometro de la derecha. Quiere decir que si incrementamos la presion
en la cdmara triaxial en un valor Acs medida en el manémetro de la izquierda y al mismo
tiempo accionamos el émbolo de la derecha para incrementar la presion en el indicador de
cambio de volumen, se incrementara la presion de agua de poros de la probeta y podremos
observar en la pipeta graduada la cantidad de agua que ingresa a la probeta para lograr el
incremento de presion de poros de Au.

Operando en escalones, ira ingresando agua destilada desde la pipeta del indicador de
cambio de volumen, hacia la probeta hasta que el volumen de agua disuelta “Vwd” iguale
al volumen de aire “Va” de la misma y lograr asi la saturacion de la probeta.
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Figura N° 3.34: Esquema de un medidor de cambio de volumen de una probeta sometida a una consolidacion
isotropica o a un ensayo triaxial drenado

7.2.5.2.- Célculo de la presion de contrapresion

Como hemos dicho la presién de contrapresion es la presion que necesitamos aplicar a una
muestra de suelos parcialmente saturada para alcanzar el 100% de saturacion.

Para ello aplicamos los conceptos de la Ley de Henry que expresa:

El volumen de aire disuelto “Vad”, en un volumen de agua “Vw”, depende de la presion
[{)

‘p”y de la temperatura “T” del sistema.

Vad = H.i.\/w
Pa

Donde Pa es la presion atmosférica y la constante “H” es una funcion de la temperatura y
toma los siguientes valores:

T(°C)

0

5

10

15

20

25

H

0.0288

0.0260

0.0235

0.0216

0.0201

0.0188

Si tenemos un volumen unitario que representa una probeta de suelo, parcialmente
saturada, como el que se muestra en la figura 3.35
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Proporciones en volumen Proporciones en Peso
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Figura N° 3.35

Podemos ver en este esquema, que tenemos un volumen de agua “Vw” y un volumen de
vacios “Vv” y que para lograr alcanzar el 100 de saturacidon, necesitamos aumentar la
presion del agua de poros de tal manera que el volumen de aire disuelto en el agua que
tiene la probeta y el volumen que inyectaremos para aumentar la presion de poros, coincida
con el volumen de aire “Va” que tiene la probeta.

Con este razonamiento podemos calcular el valor de la presidon de contrapresion a aplicar
para saturar una probeta

Va=Vv —-Vw=Vad = H.i.\/w
Pa

Vv 1 H.P
Vw Pa

. ., . V'
Si llamamos con “S” al grado de saturacion que tiene la probeta S = %

P (1-S) p_Pad—3s)
Pa S H.S

H

Por lo tanto si tenemos por ejemplo una probeta de suelos en una camara triaxial a una
temperatura de 20°C (H = 0,0201) tendremos que aplicar una presion de contrapresion de
los siguientes rangos en funcion del gado de saturacion que tenga la muestra.

S (%) 80 85 90 95 98
P (Kglcm?) | 12500 | 8823 | 5555 | 2,631 1,020

A continuacién y mediante el esquema de la figura 3.36 explicaremos como se procede en
el laboratorio para saturar una probeta por contrapresion. Para ello repasemos la
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explicacion del aparato (4), el mismo consta de una pipeta graduada con su extremo
superior abierto y sumergida en un medio compuesto por dos liquidos de distintos colores y
que no se mezclan entre si, como ser kerosene (en la parte superior) y agua destilada (en la
inferior). Todo esto estd dentro de un tubo cilindrico de acrilico transparente que tiene
tapas herméticas en su parte superior e inferior.

‘ ) E/ Agua destilada

/ Querosen
i:im
AV
Agua
AG3 /
C@® Au
(6)
()
. e
=
7 7
)
22000
Embolo hidraulico para generar o3 Embolo hidraulico para medir AV y Au

Figura N° 3.36

Si con el piston roscado (2) provocamos una succidn, se producira un vacio en el interior
de la pipeta, si tenemos cerrada la llave “B” y abierta la “C” permitimos que el agua
destilada desaireada del depoésito (9) ingrese a la pipeta graduada y desplace al kerosene
hacia arriba en el interior de la misma.

Estamos ahora en condiciones de comenzar a explicar la saturacion por contrapresion,
comenzamos por construir un grafico semilogaritmico como el de la figura 3.37 donde en
las ordenadas representamos la graduacion de la pipeta (4) y en abscisas el tiempo en
escala logaritmica. Posteriormente cerramos la llave “C” y abrimos las llaves “A” y “B” y
mediante los pistones roscados (1) y (2) comenzamos a incrementar las presiones o3 y Au
al mismo tiempo que ponemos en funcionamiento un cronometro para medir los tiempos.
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Figura N° 3.37

El incremento de presion debera hacerse en forma muy suave tratando siempre que el
manometro (6) tenga una diferencia en maés, con respecto al (7) de aproximadamente 0,10
kg/cm?®. Ello se hace para evitar que la probeta estalle por un aumento excesivo de la
presion neutra u. Procediendo de esta forma y haciendo escalones cada 0,5 kg/cm? donde
dejamos que el ingreso de agua a la probeta disminuya de velocidad podemos llevar al
sistema a una presion de contrapresion que hayamos calculado como necesaria pera saturar
a la probeta en funcién de su grado de saturacion y de la temperatura. Si este valor es por
ejemplo de 6,00 kg/cm?, el mandmetro (6) marcaré 6,10 kg/cm?® y el (7) 6,00 kg/cm?. Estas
presiones de contrapresion las mantendremos durante el tiempo necesario para que el
ingreso de agua a la probeta se detenga y la curva dibujada en el grafico de la figura 3.37 se
haga horizontal.

7.2.5.2.- Verificacién de la saturacion de la probeta

En todos los casos que se ejecutan ensayos triaxiales drenados “S”, las probetas a ensayar
tienen que estar saturadas, por lo tanto antes de comenzar el ensayo triaxial “S” debemos
verificar esta situacion. Para ello debemos medir el coeficiente “B” de Skempton que
consiste en lo siguiente:

Incrementamos la presion de confinamiento o3 en la camara, en un valor por ejemplo de:

kg
cm?

AG3:l

Este incremento en la tension confinante se traduce en un aumento de la presion neutra de
la probeta que hara que el agua intersticial trate de escapar a través de la llave B, (figura
3.36) e ingresara al medidor de cambio de volumen (4) por el extremo inferior de la pipeta
graduada, desplazando hacia arriba al querosén en el interior de la misma.

Como no queremos que le pipeta cambie de volumen o que pierda agua, manipulamos el
piston (2) y generamos un incremento de la presion neutra Au que medimos en el
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manometro (7) de tal forma que el nivel original del querosén dentro de la pipeta se
mantenga constante.

Esta operacion la mantenemos en el tiempo hasta que el nivel del querosén en el interior de
la pipeta permanezca fijo.

Tenemos entonces en el mandmetro (6) una presion de 1,0 kg/cm? y en el manémetro (7)
un incremento Au

El cociente de estas dos presiones es el coeficiente “B” de “Skempton”.

B_ AU
Ao,

Cuando B =1 se tiene que todo el incremento de la presion confinante ha sido tomado por
el agua intersticial, cosa que Unicamente puede ocurrir cuando la probeta esta saturada. En
esta hipotesis la Unica posibilidad es que al efectuar la medicion tengamos Au = Ao,

Cuando B < 1 quiere decir que el incremento Acsz es tomado en parte por el agua que
genera un Au < Acs Yy en otra como presion efectiva entre los granos del suelo, a costa de la
compresion de las burbujas de aire, por lo tanto el suelo no se encuentra totalmente
saturado.

7.2.5.3.- Inicio del ensayo

Una vez que la comprobacién efectuada nos indica que la probeta esta saturada, podemos
comenzar la primera etapa de nuestro ensayo triaxial “S”. Como mencionamos antes, en
esta etapa aplicamos la tension confinante o3 permitiendo el drenaje de la probeta hasta
alcanzar el 100 % de consolidacion. Para ello debemos tener en cuenta que nuestro ensayo
no tiene ya, a la presion atmosférica como presion de referencia, sino que la presion de
referencia sera ahora la presion de contrapresiona que aplicamos para saturar a la probeta.

Supongamos como ejemplo que la presién de contrapresion aplicada sea de 6 kg/cm?, por
lo tanto al aplicar o3 cerramos la llave “B”, abrimos la llave “A” e incrementamos la
presion de la camara mediante el émbolo (1) hasta medir en el manoémetro (6) el valor de o3
+ 6 kg/lem?.

A continuacion abrimos la llave “B” al mismo tiempo que ponemos en funcionamiento un
cronometro para medir el tiempo y medimos en la pipeta (4), el volumen de agua que
expulsa la probeta al consolidarse bajo la presion hidrostatica o3, como se muestra en la
figura 3.39, manteniendo en el mandmetro (7) la presion de contrapresion constante de 6
kg/cm?, mediante el accionamiento constante del piston (2).

47



Figura N° 3.38: a) Suelo normalmente consolidado b) Suelo hidrostaticamente consolidado
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Figura N° 3.39: Curva de consolidacion hidrostéatica de un suelo arcilloso normalmente consolidado

Cuando en la curva de la figura 3.39 vemos que hemos alcanzado el 100 % de
consolidacién de la probeta podemos pasar a la segunda etapa de este ensayo.

La segunda etapa del ensayo triaxial “S” consiste en la aplicacion de la tension desviante
(o1 - o3) en forma lenta, a la vez que permitimos el drenaje de agua del interior de la
probeta que monitoreamos a través de la pipeta graduada del medidor de cambio de
volumen (4). El éxito de este ensayo radica en que podamos asegurar que durante todo el
desarrollo del ensayo las presiones neutras se disipen (que se mantengan en un valor
cercano a u = 0) y que todas las tensiones que medimos sean tensiones efectivas.

Durante esta etapa del ensayo anotaremos tres lecturas simultaneas, que son:
1. Ladeformacion del aro dinamométrico para obtener la carga aplicada
2. Ladeformacion de la probeta

3. El volumen de agua que se expulsa o0 que ingresa a la probeta

Esto nos permite confeccionar la planilla que se detalla y a partir de ella construir las
curvas de la figura 3.39
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Tenemos que destacar en este punto que el volumen “Vo” que se utiliza en el célculo, lo
mismo que la altura “Ho”, corresponden a los valores que tiene la probeta luego de haberse
consolidado isotropicamente bajo la presion o3, para lo cual durante este proceso debemos
medir el cambio de altura que experimenta la probeta y obviamente el cambio de volumen.

Como conocemos el cambio de volumen que experimentd en la consolidacién pues
medimos AV, podemos calcular el valor del area “Ao” haciendo:

Vi—-AV = Ao.Ho
Donde Ho = Hi - AH con lo cual:

_Vi-AV Vo

Ao =—
Ho Ho

Cuando comenzamos la segunda etapa, cambia en forma simultanea el volumen y la altura
de la probeta, por lo tanto cambiara también la seccion media de la misma (Ac) y en un
instante cualquiera de esta etapa tendremos:

Ac(Ho—AH)=Vo — AV

Con lo cual:
Vo — AV
AC=——
Ho - AH
Tension | Dial de | Dial | Deform. | Volumen | AV/Vo | Deform. Area Carga | Tension
de conf. | deform. | de drenado especifica | corregida | aplicada | desviante
o3 carga | AH AV g Ac Q (c1-03)
1 2 3 4 5 6=5/Vo | 7=4/Ho 8= 9= 10=19/8
Vo-5/(Ho-4) | 3xK
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Figura N° 3.40: Ensayo triaxial drenada sobre una muestra de arena de la Fm. Puelche

Hemos mencionado en parrafos anteriores, que la velocidad del ensayo debia ser lo
suficientemente pequefia como para que las presiones intersticiales se disipen totalmente,
esto en si, es imposible pues en ese caso la velocidad seria nula. La adopcion de la
velocidad de ensayo, para la ejecucion del triaxial “S”, depende fundamentalmente del tipo
de suelo y de las condiciones de drenaje que se adopten en el ensayo, y generalmente es
fijada por un laboratorista con muchos afios de experiencia en este tipo de ensayos. Antes
de continuar con este tema hagamos un paréntesis para explicar las posibilidades de drenaje
de una probeta en un ensayo triaxial.

Logicamente los ensayos triaxiales son ensayos caros, donde el tiempo que demanda su
ejecucion interviene en forma muy importante en su valoracién monetaria. Es por esto que
las técnicas de ensayos han ideado formas de acelerar los tiempos de ejecucion de los
mismos, sin modificar los resultados finales. A este efecto, en los ensayos que se realicen
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con muestras de suelos de muy baja permeabilidad, las probetas se drenan por ambos
cabezales, el superior, el inferior, y también por el area lateral de la misma. Para esta
ultima opcion se coloca alrededor de la probeta un papel de filtro recortado como el que se
muestra en las figuras 3.41y 3.42.

Figura N° 3.41: Probeta de arcilla con drenaje lateral construido con papel de filtro

t D ‘

T

Figura N° 3.42: Recorte del papel de filtro para el drenaje lateral de la probeta

Notense los cortes longitudinales que se le hace al papel de filtro, a los efectos de lograr
disminuir la resistencia radial que el mismo podria agregar a la probeta. De esta forma una
particula de agua que se encuentre dentro de la probeta sometida a un gradiente hidraulico,
generado por las tensiones aplicada a la probeta, tendera a escurrir hacia las caras laterales
de la misma, donde es captada por el papel de filtro que envuelve a la muestra y desde alli
se dirigira al cabezal mas cercano, (inferior o superior) logrando asi acelerar los tiempos de
disipacion de las presiones neutras y con ello los tiempos de ejecucion del ensayo.
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Para poder estimar estos tiempos, 0 mejor dicho, para calcular las velocidades maximas
que debemos respetar para la ejecucion de los ensayos, existen algunos métodos sencillos,
como por ejemplo ¢l de “Bishop y Henkel” en el que aconsejan calcular el tiempo minimo
en el que podemos alcanzar la rotura de la probeta “tiempo final tf” con la siguiente
expresion:

X .ti00
1—U

tt —

Donde X es una constante que depende de las condiciones de drenaje que tenga la probeta.

Condiciones de Drenaje Valores de X
Por ambos cabezales 0,424
Por un cabezal y por la sup. lateral 0,721
Por ambos cabezales y la sup. lateral 0,788

Y en el que el valor de tigo Se obtiene a partir del gréafico de la figura 3.43

A AV (cmd)

N

minutos

ti00

Figura N° 3.43: Obtencion del t;oq a partir de los resultados de la consolidacion isotrépica de la probeta,
obtenidos en la primera etapa del ensayo

Donde representamos la raiz cuadrada de los tiempos en abscisas y en ordenadas las
lecturas de la pipeta (4) figura 3.36, obtenidas en la primera etapa del ensayo
(consolidacidn isotropica). Trazando tangentes a ambos extremos de la curva asi definida
obtenemos un punto al que le corresponde un tiempo en abscisas que definimos como t;go.

“U” es el grado de disipacion de las presiones intersticiales en el interior de la probeta a
medida que se consolida y que no podemos tomar igual a 1 ya que le corresponderia un
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tiempo infinito, pero si podemos tomar un valor légico de U = 0,95. Conociendo el valor de
tr y estimando la deformacion que alcanzara la probeta en la rotura podemos calcular la
velocidad méaxima que deberé tener el marco de carga para que se cumplan las hipotesis de
partida. Si luego, la deformacién de la probeta al alcanzar la rotura es menor que la
supuesta, deberd desecharse esta probeta y ajustar el calculo para las siguientes.

Vemos un ejemplo sencillo: Supongamos gque tenemos una probeta de 10 cm de altura a la
que hemos envuelto en forma cilindrica con papel de filtro y la hemos montado a la cdmara
triaxial con los dos cabezales drenantes, de la tabla anterior tenemos que X = 0,788. Del

grafico V = f(\/f ) obtenemos que tigo = 20’ y ademas por experiencia, estimamos que la
deformacion en rotura sera de € = 4 %. Con estos datos podemos calcular:

_0,788.20'

=315
1-0,95
0
oo AH.100 A = eH _ 4%.10cm
H 100 100

AH = 0,40cm = 4000micrones
La velocidad maxima de aplicacion de la carga sera entonces:

_AH 40004
f 315

Vmax =12,7 1/ min

Luego de haber ensayado tres 0 méas probetas en las mismas condiciones cada una con una
tension confinante distinta podremos representar los circulos maximos de Mohr en
términos de presiones efectivas y obtener asi los pardmetros de corte ¢’ y ¢’ efectivos.
Figua 3.44.

Figura N° 3.44: Representacion de los resultados de un ensayo triaxial drenado

Por altimo debemos destacar que los resultado del ensayo triaxial drenado “S” son de
aplicacion, para las obras en las que la transferencia de cargas al suelo se produce en un
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tiempo generalmente grande, compatible con la velocidad de disipacion de presiones
neutras que dicho suelo, por sus condiciones de drenaje posea. Es decir que cuando
queremos calcular alguna fundacién directa o indirecta de un edificio o de un puente, sobre
un manto de suelo granular de alta permeabilidad, utilizaremos en el calculo los parametros
¢’y ¢’ ya que la disipacion de presiones neutras en estos estratos, si estan saturados, sera
total cuando se termine de construir la obra y se le apliquen las cargas de servicio

7.2.6. Ensayo triaxial, consolidado, no drenado. “R”

Este tipo de ensayo es una composicion de los dos ensayos que estudiamos anteriormente
ya que en la primera etapa se permite el drenaje de la muestra en un todo de acuerdo a lo ya
explicado para el ensayo “S”. Mientras que en la segunda etapa la rotura se alcanza en
forma répida y sin permitir ningin drenaje de la muestra tal cual se vio en el caso del
ensayo “Q”. La identificacion de este ensayo triaxial con la letra “R” es simplemente
porque en orden alfabético la “R” esta ubicada entre la “Q” y la “S” y ademas debido a que
este ensayo es una composicion de aquellos dos.

Existe una variante en este tipo de ensayo triaxial, que es el Ensayo triaxial, consolidado,
no drenado, con medicion de presiones neutras y que para diferenciarlo del anterior se lo

identifica con la letra “ R ”. La variante que ofrece este ensayo “R ” es que, en la segunda
etapa del mismo, se mide la presidén neutra que se origina en el agua de poros cuando se
aplica la tension desviante. Este hecho nos obliga a ejecutar esta segunda etapa del ensayo
con una velocidad de deformacion pequefia para permitir que la presion neutra generada
por la aplicacion de la tension desviante (o1 - o3) pueda ser medida correctamente y exista
una correspondencia total entre las tensiones (o3 - o3), las deformaciones (g) y la presion
neutra (u) que se miden en forma simultanea.

Si la velocidad de deformacion de la probeta no es la correcta, se producird un desfasaje
entre la carga aplicada (c1-03), la deformacion (g) con respecto a la presion neutra (u) que
dependera indudablemente de la permeabilidad del suelo.

Explicaremos a continuacion como se ejecuta la “segunda etapa” del ensayo triaxial R,
ya que la primera etapa es similar a la explicada para el ensayo triaxial drenado “S”. Para
ello utilizaremos el esquema de la figura 3.45. Una vez que la probeta se ha consolidado
isotropicamente bajo la accion de o3, cerramos la llave B y en el manémetro (8) mediante
el accionamiento del piston (3) colocamos la misma presion que teniamos en el (7) que
debe coincidir con la presién de contrapresion, que como ejemplo habiamos aplicado para
la saturacion por contrapresion una presion Pc = 6 kg/cm?.

A continuacién en el “Indicador de cero” (5), que es una pieza de acrilico transparente que
en su parte inferior tiene un tornillo que al ser roscado empuja hacia arriba un piston que
desplaza una pequefia masa de mercurio, que se eleva en dos pequefios conductos
inclinados, y que obstruyen el pasaje de agua del piston (3) hacia la probeta y viceversa.
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Para nivelar las dos ramas de mercurio en (5) abrimos la llave E e inmediatamente la
cerramos para abrir la llave D, al hacer esto no se deberan producir cambios en las
presiones del circuito pues el mismo estaba en equilibrio para la misma presion.

‘ 9)

(4)

.}
'

(6)

;|

Q)

Figura N° 3.45: Esquema utilizado para medir la presidn neutra que se desarrolla en el interior de una
probeta en el ensayo R con indicador de cero de ramas de mercurio

Estamos en condiciones de poner en funcionamiento la prensa con una velocidad de
deformacion adecuada, con lo cual estaremos aplicando a la probeta la tensién desviante
(o1 - o3). Esta solicitacion generara en el interior de la probeta, presiones efectivas y
presiones neutras, éstas Ultimas trataran de expulsar agua a través de los cabezales
drenantes y la misma empujaré el mercurio en la rama izquierda del indicador de cero (5)
con lo cual ambas, saldran del nivel horizontal original que esta marcado con una linea en
ambas caras de (5). Para evitar esto, con un pequefio incremento de presion en la rama de la
derecha, podemos lograr que nuevamente ambas ramas de mercurio retomen su posicién
original, para ello debemos accionar el piston roscado (3). Este pequefio incremento de
presion no es otra cosa que la presion neutra que tiene el agua de poros en el interior de la
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probeta y su valor lo obtenemos restdndole a la presion que nos marca el manémetro (8) los
6,0 kg/cm® que tenfamos de contrapresién y que como ya explicamos anteriormente es
nuestra nueva presion de referencia. De esta forma y hasta la finalizacion del ensayo
debemos controlar que el indicador de cero (5) mantenga las dos ramas de mercurio
niveladas a medida que registramos la presion en el manémetro (8).

En la actualidad, lo que se utiliza para medir la presion neutra de la probeta, es la
instalacion a la salida de los conductos de drenaje de la misma de un transductor de
presion, que es un elemento electronico que mide la presion neutra sin cambio de volumen,
como se muestra en la figura 3.46.

R RS

Contrap.+Au
Contrap +
rap +os Transductor
g —— electronico de presion
DD \Q{E e
g AR
S‘mwnxxxxxxxxx A

Velocidad muy bajat

Figura N° 3.46: Esquema utilizado para medir la presion neutra que se desarrolla en el interior de una
probeta en el ensayo R con transductor electrénico

Repitiendo el ensayo con tres 0 méas probetas a las cuales consolidamos con distintas
presiones de confinamiento o3, podremos al final de los mismos representar los resultados
mediante los circulos de rotura de Mohr y obtener asi los parametros de corte en términos
de presiones totales (Ccy; dcy) Figuras 47 y 48

Como vemos en la figura 3.47 las presiones neutras medidas, pueden tomar valores
negativos en algunos casos, dependiendo de la dilatancia del material ensayado. Estas
presiones negativas serian muy dificiles de medir si no hubiésemos aplicado contrapresién
a nuestra probeta, pues en ese caso las presiones negativas tendrian que medirse a partir de
la presion de referencia que seria la presion atmosférica y el agua en traccion puede
experimentar cavitacion.
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Aplicando la contrapresion en cambio nuestra presion de referencia cambia y pasa a ser por
ejemplo + 6,000 kg/cm?, con lo cual todas las presiones neutras que midamos en el
manometro (8) y que sean inferior a esta presion de referencia seran negativas.

401703
(G 1-C 3)3

(01-03)2

(01-63)1

€
+U A
— Us
Uz
U1 €
A 4 -
-u
Figura N° 3.47 Valores obtenido de un ensayo triaxial consolidado no drenado con medicion de presiones
neutras
i CRI -
—
— cu
—
_—
Ccu (&) g
O34 G1-G O3, O33
. (01-03)1 .
(o1-03)» N
- (c1-03)3 >

Figura N° 3.48 Representacion de la C.R.l. de un ensayo triaxial consolidado no drenado “R”

Esta es la segunda ventaja que nos ofrece la aplicacion de la contrapresion en los ensayos
triaxiales, ya que nos permite calcular (mediante diferencia) presiones neutras negativas a

partir de mediciones positivas. Es por este motivo que en los ensayos R que se ejecutan
sobre probetas de arena, donde no seria necesaria la contrapresion para obtener una
saturacion Optima, la misma se aplica siempre.
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La medicion de la presion neutra en este tipo de ensayo triaxial, juntamente con la tension
desviante en término de presiones totales (o1 - o3), nos permite calcular la tension
desviante en términos de presiones efectivas (o1’ - o3”) y a partir de ella obtener los
parametros ¢’y ¢’ al igual que en el ensayo drenado “S”. Para ello debemos tener presente
que cuando aplicamos en la primera etapa la tension o3, esta se transforma en una presion
efectiva, pues se permite el drenaje de la muestra (u = 0). Cuando en la segunda etapa
aplicamos la tension desviante sin drenaje, se genera en la probeta una presion intersticial
que actua en todas direcciones y que por lo tanto se opone a la tension desviante, (o1 - 63)
como a la tension confinante o3, que deja de ser una presion efectiva. Esto nos permite
dibujar los circulos de Mohr en términos de presiones efectivas, teniendo en cuenta que:

o,'=0,-U

Y ademas:

(01" —03)= (0, —u)— (o5 —u)
Con lo cual:

(01 —03)=(01 —03)

Quiere decir que para obtener la C.R.1. en términos de presiones efectivas el valor de o3
debera desplazarse sobre el eje de las abscisas una magnitud igual a “u” (el valor de la
presion neutra medida en la rotura) con su correspondiente signo, mientras que los
diametros de los circulos permaneceran invariables ya que:

(01'_(73'):(0'1 _0'3)

Aplicando esto en la representacion de los circulos de Mohr nos quedara la representacion
de la figura 3.49

(1]

En tensiones efectivas, el origen del circulo se encontrard desplazado un valor “u” con
respecto a la tension de confinamiento o3, y por otra parte el didmetro del nuevo circulo
coincidira con el circulo de presiones totales. Figuras 49 y 50.

Como vemos en esta figura, los circulos de presiones efectivas cuando las presiones neutras
medidas en la rotura de la probeta tengan valores positivos, estaran desplazados hacia la
izquierda del correspondiente a las presiones totales, y estaran a la derecha de aquellos
cuando se midan presiones neutras negativas ya que en la ecuacion

I_

58



O3.1- Uy

O32— Uz

O3.3 — Uz

Figura N° 3.49: Representacién de un ensayo triaxial consolidado no drenado en términos de presiones
totales y de presiones efectivas

El valor de “u” se resta con su correspondiente signo.

Se adjunta a continuacion un equema basico de las planillas que se utilizan para registrar
los datos de un ensayo triaxial de este tipo.

Ao (cm?) = Wh (gr) = vd (gr/icm®) =

Ho (cm) = i (%) = of (%) =

Vo (cm®) = vh (gricm®) = Constante del aro K (kg/div) =

Tension | Dial de | Dial | Deform. | Presion | Deform. Area Carga Tension

de conf. | deform. | de AH Neutra | especifica | corregida | aplicada | desviante
s carga u g Ac Q (01-03)
1 2 3 4 5 6=4/Ho | 7=A0/(1-6) | 8=3xK 9=8/7

Debemos tener presente ademas que los valores geométricos iniciales (Ai y Hi) difieren de
los Ao y Ho utilizados en el calculo pues cuando en la primera etapa del ensayo, aplicamos
la tension confinante o3 para consolidar a la probeta, la misma cambia de volumen.

Este tipo de ensayo y sus parametros de corte (Ccy Y dcu), SON de utilidad cuando una masa
de suelos que ya ha sufrido un proceso de consolidacion es sometida en forma brusca a
solicitaciones de corte sin darle tiempo a que se produzca el drenaje de agua o lo que es lo
mismao, sin darle lugar a que se disipen las presiones neutras que esas mismas solicitaciones
adicionales generan.
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Figura N° 3.50: Representacion de un ensayo triaxial consolidado no drenado, con un valor negativo de la
presion neutra, en términos de presiones totales y de presiones efectivas

Supongamos como ejemplo un elemento del nucleo arcilloso de una presa de suelo de 100
m de altura, supongamos ademas que dicho elemento se encuentra a 50 m de profundidad a
partir del coronamiento. Con el correr de los afios ese elemento estard consolidado bajo la
presion efectiva que le transmiten los mantos superiores, y ademas estara saturada por la
filtracion del agua del embalse. En esta situacion es factible que por algin desperfecto en el
mecanismo de las compuertas del vertedero de la central o del descargador de fondo, se
produzca un desembalse rapido por lo que la masa de suelo que se encontraba por encima
del elemento considerado, dejard de actuar como sumergido (y°) y actuara como suelo
saturado (ysat) por lo tanto el elemento que estamos considerando sufrird un brusco
incremento de carga y en sus planos internos actuaran tensiones normales c y tensiones de
corte t que deberan ser menores a las que nos indica la ecuacién de Coulomb con los
parametros Cq, Y ¢cy Ya que en caso contrario se producira la rotura .
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T =cC_,, +otgg,

'=c'+(o — ultge’
r'=Cc'+o'tg ¢’

Los circuitos que mostramos con detalle en estos apuntes, sirven a los efectos didacticos.
Con el desarrollo de la electronica los equipos que actualmente se utilizan para ejecutar
ensayos triaxiales, responden al esquema que se ilustra en la figura 3.51.

En éste esquema se observa que los elementos de medicion son todos electrénicos, donde
las presiones se miden con transductores, las deformaciones con LVDT (Transformador
Diferencial Variable Lineal) y la carga con una celda de carga. En todos los casos el
funcionamiento del equipo estd comandado por una computadora, que a través de un
software especial comanda distintos motores paso a paso*, que generan las presiones
necesarias para el accionamiento de los esfuerzos y miden los cambios de volumen que se
generan en la probeta analizada.

* Los motores paso a paso son motores que pueden moverse hacia la derecha o hacia la
izquierda a pasos, donde cada paso equivale a un giro de un grado y son comandados por
una computadora.
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Figura N° 3.51: Esquema de los equipos modernos para ejecutar ensayos triaxiales automaticos y
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8.- DILATANCIA

Se entiende por dilatancia o se dice que un suelo es dilatante, cuando el mismo al ser
sometido a un esfuerzo de corte, tiende a aumentar de volumen.

Como vimos en la figura 3.2-b los planos de rotura en las masas de suelos no se producen
cortando los granos de suelo sino que hay un desplazamiento relativo entre granos
adyacentes, esto hace que al deslizarse un grano por encima de otro, deba abandonar su
posicion original, y genera un vacio que debe ser llenado con el agua de la muestra, tal
como se observa en la figura 3.52.

Estado inicial

Estado final

Figura N° 3.52: Aumento de volumen de una masa de suelo granular, por rotacion de los granos de suelo
debido a tensiones de corte

Otra explicacién de este mismo fendmeno se puede apreciar en el esquema de la figura
3.53 donde se observa una masa de suelos granulares denso, ubicada entre dos placas
rigidas, que en el plano de la figura tiene un cierto volumen de vacios llenos de agua ya que
la muestra esta saturada.
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Figura N° 3.53: Aumento de volumen por corte en una masa de suelos granulares densos

Cuando la muestra es sometida a un esfuerzo de compresion, los granos se desplazan unos
respecto de otros y se aprecia un importante aumento del volumen de vacios que debe ser
Ilenado con més agua

Este hecho, en el caso de suelos granulares densos, provoca vacios mayores a los existentes
antes de comenzar el movimiento relativo de los granos. Si integramos esto a todos los
granos que entran en movimiento cuando se produce la rotura por corte, tendremos un
importante aumento de volumen de la probeta.

Un ejemplo clésico de este fendmeno lo notamos cuando caminamos por la playa, sobre la
parte en la que la arena estd saturada. Si observamos con cuidado veremos que antes de
apoyar el pié, la superficie de la arena luce brillante ya que los poros intergranulares estan
Ilenos de agua, pero ni bien apoyamos el pié y descargamos el peso del cuerpo sobre él, se
forma una aureola alrededor del mismo en la que la superficie de la arena cambia de color y
ya no se la nota brillante sino mucho mas clara y seca. Esto se debe a que las tensiones de
corte que se generan cuando aplicamos la carga del cuerpo sobre la masa de arena saturada.
la misma aumente de volumen y el agua en su interior, en un lapso pequefio de tiempo, no
alcanza a ocupar todos los vacios nuevos que se generan y le entra aire desde la superficie.

Veamos este fendmeno desde otra Optica. Supongamos que tenemos un suelo fino blando o
ligeramente sobre consolidado, o una arena medianamente densa o suelta que es sometida a
un esfuerzo de corte, el movimiento de los granos frente a la deformacién por corte se
puede explicar con el esquema de la grafica que se presenta en la figura 3.54.
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Compresion

Figura N° 3.54: Deformacidn por corte de un suelo fino ligeramente consolidado o de una arena
medianamente densa. Compresion

Supongamos ahora que tenemos un suelo arcilloso fuertemente preconsolidado o una arena

6,9

densa, en este caso el esfuerzo de corte provocara ademas de una deformacion angular “y
un aumento de volumen como el que se detalla en la figura 3.55.
Expansion

T
—_—

Oz

Figura N° 3.55: Deformacidn por corte de un suelo fino fuertemente preconsolidado o de una arena densa.
Dilatancia
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Veamos ahora como afecta la dilatancia a la resistencia al esfuerzo de corte en los suelos en
que se produce este fendmeno (Budhu 2000). Si recordamos el ejemplo del plano inclinado
que dimos al principio de este capitulo, donde la friccion entre el bloque se manifestaba
con fr = tan(¢”’), teniamos:

7, =oy.Tan(g)

Si ahora tenemos un suelo dilatante, podremos simular el esfuerzo de corte que se
desarrolla en los granos que se movilizan, tendremos el plano inclinado que se observa en
la figura 3.56, donde se intenta movilizar un blogue contra la pendiente del plano inclinado,
y recordando lo visto en el punto 3.3, tendremos:

fr = N.tan(p)

Haciendo el equilibrio de fuerzas horizontales tendremos:

H — N.sen(w) — fr.cos(y) =0

H = N.[sen(y) + tan(#).cos(y)]

fr.cos(\¥)

fr.sen(\¥) . Ncos(¥) N
r

N.sen(¥)

Figura N° 3.56: Esquema simplificado de Coulom para explicar el &ngulo de dilatancia en los suelos
granulares densos

Haciendo el equilibrio de fuerzas verticales tendremos:

N.cos(y) — fr.sen(y) —W =0
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W = N [cos(y) — tan(#) sen(i)]

Si hacemos el cociente H/W y reemplazamos teniendo en cuenta que H = t y W = ¢’¢ nos
quedara:

T _ sen(y) + tan(#).cos(y)
o,  cos(y)—tan(¢)sen(y)

Dividiendo ambos miembros por cos(¥) nos queda:

7 _ tan(y) +tan(¢)
o, 1-tan(4).tan(y)

T =0, .tan(¢+y)

Donde Y representa el angulo de dilatancia

Si representamos la envolvente de las tensiones de corte “1” en funcion de la tension
normal aplicada “c” veremos que para los suelos finos normalmente consolidados o
ligeramente consolidados, (OCR < 2) y para los suelos granulares sueltos a medianamente
densos, la relacion entre estos dos valores, en términos de presiones efectivas es lineal y

puede ser representada con la siguiente formula.
T=0.tan(¢)

Si en cambio los suelos son fuertemente preconsolidados o granulares densos, la
representacion de la envolvente t — o en el inicio o sea para valores bajos de la tension
normal (o) toman la forma. Figura 3.57.

T =0, .tan(¢+y)
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Figura N° 3.57: Influencia de la dilatancia en la valoracion de la tensién de corte en funcidon de la tension
normal

Donde el valor del &ngulo de dilatancia W disminuye a medida que aumenta el valor de o.
Esto esta intimamente vinculado con la relacion entre el valor de la tension de
preconsolidacion y el de la tension aplicada, ya que si tenemos en cuenta que la dilatancia
se manifiesta en los suelos que tienen un valor de la relacion de sobre consolidacién OCR >
2, a medida que aumentamos el valor de la tension o, disminuye en valor de OCR y cuando
OCR < 2 el valor de ¥ se anula y se comporta como un suelos normalmente consolidado o
ligeramente preconsolidado.

OCR = Pc _ Carga de Preconsolidacion
o Tension actual

c

: . . Pc .
Si OCR = 2 el valor de la tension actuante sera o, = > es decir que para valores de la

. Pc . . .
tension o, > > el suelos comenzard a comportarse como ligeramente consolidado y la

tension de corte serd una funcion lineal de o, es decir que para valores de la tension ¢ > o
se anula el valor del &ngulo de dilatancia (W = 0) como se aprecia en la figura anterior.

Es importante destacar que el fendmeno de la dilatancia en la fractura por corte de los
suelos granulares densos, no se manifiesta en toda la masa del suelo, sino solamente en una
pequefia banda en la que se produce la fractura. Esta zona donde los granos se movilizan
unos respecto de otros, se denomina “banda de corte” y se ha comprobado que la misma,
por lo general, no supera en ancho, el valor de 15 diametros de la particula media.

9.- LICUEFACCION

Los procesos de solicitaciones con tensiones de corte que llevan a la licuefaccion de los
suelos, se generan en los suelos granulares saturados, cuando son sometidos a
solicitaciones ciclicas. Para comprender con mayor detalle el proceso que lleva a la
licuefaccidn, repasaremos algunos aspectos ya vistos en los capitulos correspondientes a la
resistencia al corte en suelos granulares
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Los suelos granulares saturados densos (valor elevado de vy4), cuando son sometidos a una
esfuerzo de corte, para deformaciones cercanas a la rotura experimentan el fendmeno de
DILATANCIA. Es decir, aumentan su volumen unitario debido al acomodamiento o a la
rotacion de los granos en el plano de corte (linea negra de la figura 3.58).

Por el contrario si la densidad de la masa de suelo granular es baja, (arena suelta) el
proceso de deformacion bajo solicitaciones de corte es contractivo, es decir disminuye su
volumen y tiene un comportamiento como el que se indica con la linea roja de la figura
3.58

4 od Arena Densa 4 od Arena Suelta
e A €
1# AV/Vo + AV/Vo
Aumenta de volumen Disminuye de volumen
\/ € €
v- AV/Vo v- AV/Vo

Figura 3.58: Representacion de dos ensayos triaxiales drenados “S” ejecutados sobre una muestra densa y

otra suelta de suelos granulares

Si juntamos en una sola figura los dos graficos representadas en la figura 3.58 de dos
ensayos triaxiales drenados “S” ejecutados sobre dos muestras de suelos granulares
saturados, una densa y otra suelta y para una misma tension de confinamiento o3,
observaremos que para deformaciones elevadas las tensiones desviantes o4 de ambas
arenas (la densa y la suelta) se igualan en un mismo valor, que llamamos Tensidn residual.

Por otra parte si a partir de los valores que se registran de Av analizamos la variacion de la
relacion de vacios en funcion de la deformacion, vemos que para ambas muestras también
la relacion de vacios en la rotura tiende a adoptar un mismo valor.

Este fendmeno fue estudiado por primera vez por A. Casagrande quién not0 que para
ensayos triaxiales drenados, ejecutados sobre probetas de arena, llega un momento en que
la probeta se deforma a velocidad constante, sin incrementos de tensiones y sin cambios de
volumen y por lo tanto, con una relacion de vacios constante. En éste estado se dice que el
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suelo ha alcanzado la “Estructura de Flujo” y a la relacién de vacios correspondiente a ese
estado se la denomina Relaciéon de Vacios Critica “e.”. Figura 3.59

od 4

Arena Densa

Tension residual

Arena Suelta

+ AV/Vo4 . .
Dilatancia

>

M &
Contraccién

-AV/Vo ¢

Relacién de vacios critica

Arena suelta Arena densa

Figura N° 3.59: Cambios de volumen y variacion de la relacion de vacios en un ensayo triaxial drenado
ejecutado sobre una muestra de arena suelta y sobre una muestra densa

Los suelos granulares densos y saturados, cuando son sometidos a un esfuerzo de corte y
no tienen posibilidad de drenar, experimentan en el inicio, deformaciones contractivas del
material, debido a que las presiones del agua de poros generan presiones neutras positivas
que hacen disminuir las tensiones efectivas de confinamiento.

Este hecho inicia el proceso de rotura de la masa de arena, pero como en éste estado
(rotura) la arena densa es “dilatante”, (aumenta de volumen) y al tener el drenaje impedido,
el agua de poros entra en traccion generando presiones neutras negativas, lo que hace
aumentar la tension efectiva de confinamiento y con ello la resistencia al corte de la masa
solicitada.
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0;3'=0; —(-U)

Por lo tanto, en el inicio de la solicitacion, la muestra experimenta una deformacion
apreciable pero el fendmeno se detiene en forma inmediata porque aumenta su resistencia
al corte con el aumento de la tension efectiva de confinamiento. Este proceso que se da en
los suelos granulares densos se denomina “Movilidad ciclica”.

En los suelos granulares sueltos y saturados, el proceso es distinto ya que cuando son
sometidos a una esfuerzo de corte y no tienen posibilidad de drenar, experimentan grandes
deformaciones e intentan densificarse lo que genera presiones del agua de poros positivas
que como no tienen la posibilidad de drenar y disiparse afectan el valor de las
tensiones efectivas de la presion de confinamiento y practicamente la anulan, logrando
con ello que la masa granular se transforme en una masa fluida que carece totalmente de
resistencia. Figura 3.60

o, =0,—U Aumenta “u” con lo cual o3 tiende a cero

A este proceso se lo denomina LICUEFACCION y como se explico, se genera en los
suelos granulares sueltos y saturados que tienen alguna restriccion al drenaje cuando se los
somete a esfuerzos de corte.

A
od Arena Suelta o u

Yoo

v

+Uu

Figura 3.60

Por lo que vimos, los suelos granulares limpios (sin exceso de finos), tienen generalmente
una elevada permeabilidad, por lo tanto es muy dificil que una solicitacion estatica le
ocasione, o le genere, un proceso de licuefaccion ya que la aplicacion de la carga se
desarrollara en un tiempo que permitird el drenaje del agua y no se generaran grandes
presiones nuetras positivas.

Si por el contrario la masa de arena suelta saturada, es solicitada por un sismo, con cargas
ciclicas que se producen en fracciones de segundos, el agua no tendra tiempo de drenar y se
generaran presiones neutras positivas que anularan la tension de confinamiento lo que
Ilevara a generar el proceso de licuefaccion de la masa granular.

En un suelo arenoso o areno limoso, saturado, de reducida densidad relativa, tiene lugar el
proceso de licuacién cuando es sometido a un esfuerzo vibratorio que provoca un
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CAPITULO 3

incremento de la presion neutra con el tiempo, hasta valores comparables a la tensién
vertical total, transformandolo en una masa liquida sin resistencia al corte.

O-'v =0y — U(t)

Cundo los mantos susceptibles de experimentar licuacion se encuentran cerca de la
superficie del terreno, el exceso de presién neutra hace que el agua o la masa liquida
conformada por arena y agua se filtre por las fisuras del terreno arcilloso superior y
comience a fluir hacia la superficie arrastrando la arena, esto se manifiesta como
verdaderos volcanes de arena y agua tal como se muestra en el esquema de la figura 3.61 y
en la foto 3.62 que se adjunta.

Figura 3.61

Foto N° 3.62

Prof. Ing. Augusto José Leoni 72



Las condiciones méas favorables para que se genere el proceso que lleva a la
LICUEFACCION de una masa de suelo, son las que se detallan a continuacion:

a) Elevada relacion de vacios (baja densidad de la arena) arena o grava suelta
b) Que se encuentre por debajo de la napa de agua

c) Baja presion de confinamiento (mantos cercanos a la superficie del terreno)
d) Elevada amplitud del sismo

e) Elevado numero de ciclos del sismo (duracion)
9.1.- Evaluacion de la posibilidad de ocurrencia del proceso de licuefaccion

Varios investigadores han recabado datos de sismos y han estudiado sitios en los que se en
generado procesos de licuefaccion y donde no, en distintas regiones y paises del mundo.
Con esta informacion se han generado metodologias de calculo para evaluar la posibilidad
que tiene una zona definida de generar procesos que lleven a la licuefaccion.

Los métodos de evaluacion mas conocidos son los analizan las relaciones de tensiones
ciclicas que generan los sismos y los comparan con la relacion de tensiones ciclicas que
resisten los suelos donde se supone ocurrira el sismo de disefio. Del cociente de estas dos
relaciones, se obtiene un coeficiente de seguridad que cuantifica la posibilidad de que
ocurran procesos de licuefaccion.

Debemos destacar que cuando nos referimos a relaciones de tensiones ciclicas estamos
hablando de relacionar las tensiones de corte “t” con las tensiones verticales efectivas en el
mismo punto “c’”.

Para evaluar el proceso y obtener el coeficiente de seguridad, se requieren realizar varios
pasos de un proceso de célculo basado fundamentalmente en los ensayos de SPT que
realizamos en el campo.

A continuacion damos en detalle, los pasos a seguir para evaluar el potencial de
licuefaccidn de un suelo ante la avenida de una solicitacién sismica en un predio donde se
construira una obra civil y obtener los valores necesarios que nos permitan concluir con el
calculo.

1° Paso:

Realizar la mayor cantidad de investigaciones geotécnicas para definir con propiedad la
estratigrafia del sitio, como ser perforaciones, calicatas, ensayos de SPT, ensayos de cono,
extracciones de muestras, etc.
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Ejecutar en forma complementaria los estudios de laboratorio que correspondan para
conocer con propiedad en tipo de material que se trata, como ser: Propiedades indices, los
analisis granulométricos por lavado de las muestras, de forma de identificar perfectamente
los materiales de los distintos mantos.

2° Paso:

Hacer un estudio detallado de las tensiones verticales totales oy y de las tensiones verticales
efectivas o,” para cada nivel, tanto para los perfiles estudiados, en su condicion inicial,
como para los mismos perfiles luego de terminada la obra.

Debe tener en cuenta la posible fluctuacion de los niveles de la napa de agua, para las
distintas etapas del afio. Ademas debera considerar, la posible variacion de la napa de agua
luego de concluida la obra.

3° Paso:

Realizar la evaluacion de la Relacion de Tensiones Ciclicas (CSR) (Ciclic Straing Ratio)
durante la ocurrencia de un sismo, que representa la relacion de tensiones de corte a una
profundidad dada, que se genera por las solicitaciones ocasionadas cuando sobreviene el
sismo de disefio y la tension efectiva vertical que se manifiesta al mismo nivel.

Oy

Si analizamos una columna de suelo de area transversal unitaria “A” como la que se
muestra en la figura 3.63, dentro de una estratigrafia dada, podremos calcular la magnitud
de la fuerza horizontal que se generard en la parte inferior de la misma cuando sobreviene
el sismo de disefio por el movimiento horizontal de las particulas de la columna y
suponiendo en esta primera evaluacion que la columna se comporta como un sélido rigido
tendremos:

Fh
I

Figura N° 3.63
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Fhméx = m'améx
Donde: m = Masa de la columna
oW _rhA
g g

Reemplazando en la anterior

Si dividimos todo por A tendremos:

max

a
g g

a .
T = }/h max _

Con el valor de la aceleracion méxima obtenemos el valor de la tension de corte maximo,
por lo tanto, como sabemos que la tension de corte media es el 65 % de la tension de corte
méaxima, podemos hacer:

T= 0,65.0'\,.M

g

Dividiendo todo por c,” tendremos

CSR = [iJ - 0,65.[0—yJ.M
', o) g

Por otra parte la relacion:

Es la aceleracion de la ordenada del espectro de disefio “ap” que expresa una seudo
aceleracion, concebida como una fraccion de la aceleracion de la gravedad “g” y que para
el movimiento en la superficie del terreno, le corresponde la ordenada al origen del

espectro de disefio. Figura 3.64.
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Figura 3.64: Espectro de disefio de una accién sismica
4° Paso: Flexibilidad de la columna de suelos

Finalmente lo que calculamos hasta acd supone que la columna de suelo analizada se
comporta como un sélido rigido, esto no es asi ya que la columna de suelos, como se ver4,
tiene movimientos relativos distintos que disminuyen a medida que aumenta la
profundidad, por lo que la ecuacidén anterior debe ser afectada por un coeficiente de
reduccién “rd” que vale 1 para el nivel de la superficie y disminuye a medida que aumenta
la profundidad.

CSR,,_, s = 0,65| 2mex || Tv |

g Oy

Este factor de reduccién de tensiones “rg” que se define como un factor de flexibilidad de
la columna de suelos desde la superficie a la profundidad que se estd evaluando, queda
definido como:

La relacion entre el pico de tensiones de corte al pié de la columna de suelos (tmax)q Y la
tension de corte de un cuerpo rigido (Tmax)r

(Tméx)d

rd =
(Tméx) r
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Amax T 1 4

h
v.h
(Tmar
v AN
—
Trmax = V-N.8max (Tmax)d

z
v v 2 v

Figura 3.65: Factor de reduccion de tensiones

Si la columna analizada estuviera compuesta por un material rigido, el valor de rq para
cualquier profundidad seria igual a 1

Existen numerosos caminos para aproximar el valor de ry para una profundidad “z”, uno de
ellos, que fue propuesto por Idriss y Boulanger en el 2004, se calcula utilizando las
siguientes ecuaciones:

Para valores de z<34 m
r, =exp(a.(2) + B.(2).M)
Donde:

M es la magnitud del sismo y ademas los valores de o y  se calculan con las siguientes
ecuaciones en funcion de la profundidad “z”.

a(z) = -1,012 —1,126.sen[ﬁ + 5,133]

B(z) = 0106 + O,llS.sen[ﬁ + 5,142]

Para profundidades mayores a 34 m, (z > 34 m) se recomienda utilizar la siguiente
ecuacion:
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r, =012.exp(0,22.M)

Coeficiente de reduccion de tensiones, g

00.3 0.4 Q.5 0.6 0.7 0.9 1.0
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Figura 3.66: Variacion del coeficiente de reduccion de tensiones con la profundidad y la magnitud del
sismo

5° Paso: Influencia de la Magnitud del Sismo

Los valores dados por la ecuacion anterior, son validos para un sismo de disefio de
magnitud M = 7,5 de la escala Ritcher. Para otros valores de la magnitud “M” del sismo
probable de manifestarse, se debe afectar a la ecuacion anterior de un coeficiente o factor
de escala denominado Magnitude Sacaling Factor “MSF” que toma el valor unitario para
M =7,5. Figura 3.67

Este factor de escala queda definido por la siguiente relacion:

CSRy 75
CSR,,

MSF =

Es decir la relacion entre las tensiones de corte ciclicas provocadas por un sismo de
magnitud “M” y las tensiones de corte ciclicas provocadas por un sismo de magnitud M =
7,5. El valor de MSF puede ser calculado a partir de la siguiente ecuacion:

MSF = 6,9.exp(%} —-0,058
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Con un valor maximo que no debe superar el valor de MSF = 1,80 Con lo cual la
ecuacion de CSRy quedaria de la siguiente forma:

CSR,, =0,65| 2max || Ov | _Td
g o, ) MSF
‘!‘ | L] | L] | | L]
R A @  Seed s Idds (1985

— — Tokimatu 5 Yoslimi (19831
A Ambraseys (1955

& Bmango (170
- © i —— Seetetal @003

Ez i Idziss ({1989
of o e -
- L f. ¥ -
= — MSF = E.90xp, — | - DO5F
(Il 4|
- k
=
_E 1
. 3 R o -
- " -
ﬂ '] ] '] '] 'l '] 'l '] '] Il '] Il ']
= g 7 g g

Magnitind Sismica, b

Figura 3.67: Factor de correccion de escala para distintas magnitudes del sismo

6° Paso: Valores a considerar de los ensayos de SPT

Evaluar los valores de los ensayos de penetracion SPT a través del N° de golpes teniendo
en cuenta una eficiencia del 60% con respecto a la eficiencia nominal o tedrica del ensayo
SPT.

Esto se hace porque a nivel mundial los equipos para ejecutar el SPT, no utilizan la misma
metodologia para el lanzamiento del martinete de 63,5 kg de peso para impactar en cada
golpe a la cafieria que conecta en profundidad con el sacamuestras normalizado de
Terzaghi.

Sin embargo los trabajos que permiten calcular el potencial de Licuefacciéon y que estan
basados en el ensayo SPT, estan referidos a un equipo standard de ensayo que transmite
una energia del 60 % de la nominal tedrica, por lo tanto hay que corregir los ensayos que
tenemos hechos con una energia E; a esta nueva energia Eg haciendo

Donde “N” es el N° de golpes logrado para una energia E; ¥ Ngo €S el N° de golpes que se
requeriria utilizando una energia del 60 %.
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A titulo de ejemplo, supongamos que tenemos un equipo que transmite una energia del 95
% con respecto a la nominal tedrica y que queremos transformar un ensayo de SPT que nos
dio N = 9 golpes con este equipo, a otro valor que nos hubiera dado el equipo Standard con
una energia del 60 %.

El nuevo valor de N; sera:

0
o= 9.95% 14
60%

A los efectos de poder evaluar que se considera un equipo Standard, en la tabla que se
adjunta figuran una serie de caracteristicas que dan varios autores para este equipo.

Equipo de SPT estandarizado Recomendado por Seed et al en 1985

ELEMENTOS ESPECIFICACIONES

Sacamuestra Cuchara partida de Terzaghi, de diametro externo de 51 mmy de
diametro interno de 35 mm

Barras de perforacion Barras tipo A 'y AW para perforaciones de menos de 15 metros y
barras tipo N o NW para perforaciones de mayor profundidad.

Martillo Martillo standard con un peso de 63,5 kg y una altura de caida de
762 mm

Soga Dos vueltas de soga alrededor de la roldada de izaje

y De 100 a 130 mm de diametro hecho con el sistema de
Perforacion perforacion con lodos bentoniticos para el estabilizado de las

paredes de la perforacion

Herramientas de perforacion | Con deflector de corriente ascendente del lodo de perforacion
(Tricono 0 mecha de perforacion)

Frecuencia de golpeo De 30 a 40 golpes por minuto

Medicion de la resistenciaa la Medido en intervalos de 150 mm para la penetracion de los 450

penetracion mm totales.

Otra forma de corregir el valor de “N” si se utiliza un equipo no standard, para
trasformarlo en un valor de Ngo podra ser obtenido a través de la siguiente ecuacion:

Neo = N . Ceo

onde el valor de Cgy se obtiene como el producto de varios factores de correccion, que se
Donde el valor de C bt | producto d fact d

pueden obtener de la tabla que se adjunta, en ella se detallan varios factores de correccion
para la eficiencia de los equipos considerados no satandarizados dados por distintos
autores.

80



Factores de correccion para procedimientos y equipos no standard

Correccion por Factor de correccion Referencia
Martillo no standard =
_ Cur = 0,75 para DH con soga y polea Seed et al
DH = l\/lartl||0 de forma anu|al‘ CHT = 1,33 para DH con dlsparador
. ] . — 80 % (1985)
ER = Relacion de energia automatico y ER = 80 %

Martillo no standard en el peso

o0 en la altura de caida Chw = _HxwW Seed etal
63,5X762

W = Peso H = Altura de caida (1985)
Sacamuestras no standard
(sacamuestras para usar con Css = 1,10 para arenas sueltas Seed et al
tl_Jbos en su interior pero usado | C¢s = 1,20 para arenas densas (1983)
sin tubos)
Sacamuestras no standard Css = 0,90 para arenas sueltas Skempton
sacamuestras no standard con
tubos en su interior Css = 0,80 para arenas densas (1986)

- Seed et al
Barras de perforacion cortas CrL = 0,75 para barras de 0 a 3 m de

largo (1983)

Diametro de la perforacion no | Ceo = 1,05 para un diametro de 150 mm Skempton
standard Cgp = 1,15 para un didmetro de 200 mm (1986)

Nota: N = Valor del SPT sin corregir
Ceo0=Cht.Chw - Css. CrL - Cpp
Ngo =N . Cg

6° Paso: Influencia de la tapada del suelo

Teniendo el valor estandarizado de N que hemos Ilamado Ngo, tenemos ahora que obtener
el valor normalizado del SPT, que llamaremos (N1)e. Esta correccién que corresponde
aplicar Unicamente a los suelos granulares, deriva de los cambios que experimentan los
suelos de este tipo con la presion de confinamiento, que en los mantos naturales es una
funcidn directa de la tapada o0 més directamente de la profundidad “z” a la que se ejecuta el
ensayo.

La correccion a aplicar para obtener el ensayo normalizado y eliminar las variaciones de la
presion de confinamiento, tiene en cuenta una presion efectiva de la tapada efectiva o’
equivalente a la presion de 1 atmésfera que equivale a 101 kPa o a 1 kg/cm? o a 10 tn/m?.

La formula mas utilizada para obtener en valor corregido por la tapada en suelos granulares
es la Liao — Whitman (1986)
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[104n/m? . - .
Cy=.—7— Donde o,” se expresa en tn/m? y es el valor de la presion efectiva de
UV

la tapada al nivel donde se ejecuta en ensayo del SPT

con o,” en kPa

Otras expresiones que pueden ser utilizadas son:

C 17

SO oy

-
o

32,5

N T 10,2+ 20,30,

Skempton

Meyerhof-Ishihara (A)

Schmertmann (B)

(€)

Se debe destacar que estas ecuaciones tienen valor para profundidades mayores a 2,5 m, es
decir para presiones verticales superiores a 50 kPa.

©4.0
c
©3.5
©
3.0
25
©2.0
T1.5
<1.0
@
0.5
0.0

7

7

I
I

0.1

1 10
Presion de la tapada (kg/cm?)

== Liao Whitman —-=— A -o— B

e

= C

100

Figura 3.68: Correccién del indice del SPT por profundidad del ensayo
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7° Paso: Correcciones por contenido de finos

El valor de (N1)so calculado en el paso anterior, representa una medida de la densidad
relativa del depoésito o de la resistencia promedio a la licuefaccion de arenas limpias con
contenido de finos (CF) pasante por el tamiz N° 200, menor al 5%.

Cuando el contenido de finos de la arena investigada es mayor del 5%, el valor de (N1)so
debe ser corregido.

Esto se debe a que el grado de drenaje durante la ejecucién del ensayo de penetracion SPT,
disminuye con el incremento del contenido de finos (CF), por lo tanto, el nUmero de golpes
medido durante el ensayo, subestima la resistencia a la licuefaccion en las arenas limosas.
Para compensar este efecto se recomienda aumentar el nimero de golpes del SPT a medida
que aumenta el contenido de finos del suelo granular, es decir el valor de (N1)so debe ser
incrementado en una cantidad A(N1)so que dependera del contenido de finos del suelo

(Nl)GOCF = (N1)60 +A(N1)60

El valor de A(Ny)so puede ser evaluado a partir del contenido de finos de la arena con la
siguiente ecuacién propuesta por Idriss y Boulanger 2004

97 (157Y’
A(NI)GO =exp(1,63+g—(gj j

La mayor posibilidad de ocurrencia de licuefaccién en suelos granulares (arenas y gravas)
de acuerdo a su granulometria, estan dadas por las bandas que se detallan en la gréfica de la
siguiente figura 3.70.

0 | i 1 L | ; | i 1 L

0 10 20 30 40 50 60
Contenido de Finos - CF - Porcentaje

Figura 3.69: Variacion de A(Ny)e, con el contenido de finos
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Figura 3.70: Distribucion granulométrica de suelos potencialmente licuables

8° Paso: Relacion de Resistencia Ciclica

Una vez calculados los valores de (Ni)eoce corregida por presion de la tapada, por la
energia utilizada por el equipo que ejecuta el ensayo y por el contenido de finos, estamos
en condiciones de evaluar cual sera el esfuerzo ciclico generado por el sismo para producir
licuefaccion en el suelo estudiado.

Para ello se evaluaron ejecutando estudios de suelos con equipos de SPT a lo largo de
muchos afios en distintos sitios del planeta donde se generaron sismos y gque se generaron o
no problemas de licuefaccion. Estos valores son ploteados en graficos donde en ordenadas
se representa la Relacion de Resistencia Ciclica “CRR” maxima del suelo y en abcisas el
numero de golpes corregido del SPT (N1)socr-

De esta forma los investigadores han podido establecer una linea divisoria donde los puntos
que se ubican por encima de la misma representan a estratigrafias susceptibles de
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experimentar licuefaccion, mientras que los que se ubican por debajo de la misma
representan a estratigrafias donde no se sepera que ocurran problemas de licuefaccion.

Las Ultimas investigaciones realizadas por Idriss y Boulanger 2004, permiten obtener la
ecuacion de la Relacion de resistencia ciclica CRR para un sismo de magnitud M =75y
una presion efectiva de 1 atm =~ lkg/em? = 101 kPa =~ 10 tn/m*.

(NDeoer . ( (N)socr ¥ [ (N soee ) o ((NDsocr )|
CRR =e + - + -2,8
(CRR)w .5 = &xp 141 126 23,6 25,4

La razon de resistencia ciclica CRR expresa la capacidad del suelo para resistir la
licuefaccion. EI método simplificado determina el CRR sobre la base de valores del ensayo
SPT. En la Figura que se adjunta se presentan las curvas que relaciona CRR con los valores
corregidos del ensayo de SPT, para suelos no cohesivos con un contenido de finos menor

que 35%.

Como hemos dicho éstas curvas son aplicables para sismos con magnitud M = 7.5. Para
considerar la resistencia del suelo para un sismo de otra magnitud M # 7,5, debe aplicarse
un factor de ajuste, el cual se estima mediante los resultados medidos y recomendados por
Seed et al 1983 gue se muestran en la siguiente figura.

Matematicamente se puede utilizar la siguiente expresion para obtener el valor de Ky en
funcién de la magnitud “M” del sismo

10 0,10

Ky = VEE + M
Los valores de CRR75 proporcionados por la curva de la grafica y por la ecuacion, son
validos hasta profundidades que generen una presion efectiva menor o igual a ,” = 1 atm
Para profundidades que generen una tension mayor de o,” = 1 atm debe aplicarse un factor
de correccion por sobrecarga efectiva.

N

|
|
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Figura 3.71: Curva para estimar la magnitud del factor de correccion Ky,
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Este factor que llamaremos K, puede ser estimado mediante la siguiente ecuacion dada por
Idriss - Boulanger 2004: Figura 3.72

K. :1—ca.|_n[av j <1
Pa

1
189-255./(N))e,

Dénde: C. <0,3

Finalmente se debe aplicar una tercera correccién por tensiones de corte estaticas,
generalmente provocadas por las tensiones inducidas por la estructura que se analiza, esta
correccion se indica con “K,” en la que a es la relacion de tensiones estaticas o = tho/oy
que puede ser calculada con las cartas de distribucion de tensiones en un medio elastico,
adoptadas por la geotecnia, en funcion de la forma y la tension de contacto de la base.
Figura 3.73

<
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Figura 3.72: Curva para estimar el coeficiente de correccién “Ko”
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Por lo tanto, el valor CRR, para cualquier sismo particular y para cualquier profundidad se

RELACION DE TENSIONES ESTATICAS, @ =%, /a,

Figura 3.73: Estimacion del coeficiente de correccion Ka

determina mediante la expresion:

S
a

1
n

=
S

0.3

0.2

=
[N

Relacion de tensiones ciclicas (CSR)

S
=)

Figura 3.74: Casos histdricos de arenas limpias que han experimentado licuefaccion en funcion del
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Finalmente la susceptibilidad de los suelos a experimentar licuacion, se expresa
generalmente en términos de un factor de seguridad que represente la posibilidad de que se
produzca licuacion, o no.

Este coeficiente se define como la relacién entre la resistencia del suelo a experimentar
licuacion, expresada como las tensiones ciclicas requeridas para causar licuacion y las
tensiones ciclicas generadas por el sismo de disefio.

CRRy = Relacion de Resistencia Ciclica maxima que presenta el suelo para un sismo de
magnitud M

CSRwm = Relacion de Tensiones Ciclicas impuestas por el sismo de magnitud M.

CRR,,
CSR,,

Fs =

En la pagina siguiente se adjunta una tabla de célculo realizada en Excel con un ejercicio
completo, calculado hasta una profundidad de 15 m con arenas limosas susceptibles de
experimentar fendmenos de licuefaccion. Se supone que en la region existe la posibilidad
de ocurrencia de un sismo de magnitud M = 7,5 con una seudo aceleracion en superficie
de a/g =0,3.

Se destaca ademas que los ensayos de SPT se ejecutaron con un equipo que transmite una
energia del 85 % de la tedrica nominal.
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CALCULO DE LICUEFACCION

Magnitud del sismo; M= 7.5 Hivel de la napaw =2 m

Seudo aceleracion alg = 0.3 Densidad sat. ¥...= 19.5 kNm? Fs = CRRm/ C5Em

Energia del SPT E= 85 I Densidad Humeda 3 18 kNim?®

Profundidad | Contenido | Tipode | N | or | oo | Cu | Ceo |(Nvsocr| or | «z) | pfz) | Ta | MSF |CSEm| Em | Ko | co | K¢ |CRR7s | CERm | Fs |Aplicable

de finos | Suelos

m I co I
1 22 Sl S 1180 | 180 | 231 |1.417 17 G0 | -002 | 000 |00 | 400 | o9 | 4.00 P00 | 042 | qo00 | o047 017 08 Ha
2 a1 sl | 6 | 360 [ 280 | 182 [1a7| 1o g2 |-008 | 001 [ooa [ 100 [ oo [100 {100 [0tz 4o | oag | o1g | oas No
3 19 Sl T 1135637 | 123 |1.417 16 G0 | -042 | 002 | 083|400 | 022 |00 P00 | 042 | qo00 | o7 017 0.76 i
4 12 sl | & | 030 [7za | 11a [1ar| 17 81 |-020 |00z [oo7 [ 100 [ oza [100 {100 o1z [qma | 047 | 047 | ome -
5 17 Sl g 1125 830 | 107 |1.417 16 53 | -027 | 003 |0os | 400 | 025 |1.00 P00 | 042 400 | o8 016 065 i
é a1 sl |11 [ 1320 ez7 | 1oz [1ar| =0 &7 |-034 [o004 [oos [ 100 [ ozs [100 {100 [o1a (4o | ozt | o021 | oso -
1 22 Sl 0 J1515 ] 10z4] 0487 1.7 18 62 | 042 Joo5 | 094|400 | 027 400|100 042 | 900 ] oog o1a | o7o i
2 24 sl |10 [17to iz | omz [1ar| s g2 |-050 | 006 |ooz [ 100 [ 0z7 [100 [ 100 (o912 oo | 04z | o4z | oss -
9 21 Sl 12 11905 1218 | 088 |17 20 65 |-050 Joo7 |ooq |00 | 022 |q.00 100 | 042 ooz | ooo ozo | o7 i
10 12 sl | 12 200 [iz1a| oss [1a7| 1o 84 |-068 | 008 |ooo [ 100 [ oze [100 {100 (o2 [oar | 0ag | o4z | oss -
11 10 SPSWI | 22 2295 1 | 0Ez2 | 1.417 27 76 |07 Jo0g o2 400 | 028|400 [100 | 042 Jooa | 04 0az 115 i
12 12 spsnd | 24 (2490 (1502 | osn [1a7] 20 20 |07 |00 [osr [ 100 [ oze [1o0 (100 [ozo Jame | aas | oan | 14s i
13 12 SPSWI | 26 | 26BS5 | 1605 | 07T | 1.417 21 g1 | 086 | o4 | 025 | 400 | 022 |q.00 100 | 021 |oan | o5z 0.47 1EQ i
14 13 sl | a0 [ 2ez0 im0z o7s [1a7| =4 a5 |-108 |01z [o2a [ 100 [ oze [100 [ 100 025 [os7 | ogs | os5 | zos -
15 14 Sl 31 3075|1798 | 073 (1.7 e g7 |46 J o3 | o2z |00 | 027 400|100 026 |oas | 4.0 ooz | 240 i
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10.- TEORIA DEL ESTADO CRITICO

Todas las estructuras conformadas por suelo (arcillas, limos, arenas y gravas) cuando son
sometidas a carga externas que generan incrementos de las tensiones internas, dan origen a
esfuerzos de corte que producen deformaciones dentro de la misma. Cuando estas
estructuras estan saturadas, las deformaciones se generan en el tiempo dependiendo éste,
fundamentalmente de la permeabilidad del manto y de sus posibilidades de drenaje.

En las gravas y en las arenas, estas deformaciones practicamente son instantaneas mientras
que en los limos y las arcillas, que tienen coeficiente de permeabilidad bajos, los tiempos
en que se producen, son mucho mas prolongados. Esta evolucion de las deformaciones en
el tiempo, indican que es de suma importancia al proyectar una obra civil, relacionar el
estado tensional inducido en el suelo, con los cambios de volumen que se producen en su
masa, a corto y a largo plazo.

En 1958, un grupo de investigadores de la universidad de Cambridge encabezado por el
Prof. Roscoe, desarrollan por primera vez un trabajo donde presentan un modelo en el que
se interrelacionan los estados tensionales con las deformaciones y en el que se define el
paso del estado elastico al estado plastico en los suelos, que se produce para un volumen
especifico critico “v¢” o para una relacién de vacios critica “e;”

En este trabajo el volumen especifico queda definido como la relacion entre el volumen
total y el volumen de solidos.

Vit W+Vs
ve—=—""—1+¢

Vs Vs
En algunos textos, la teoria del estado critico, se trata utilizando como referencia del

cambio de volumen del suelo ensayado, el volumen especifico “v” y en otros la relacion de
vacios “e”.

Bésicamente esta nueva teoria se basa en una forma distinta a la vista hasta aca, de la
representacion de las tensiones, que nos permite ademas obtener en un mismo grafico las
tensiones totales, las tensiones efectivas y las tensiones neutras, asociadas a las
deformaciones volumétricas de la masa de suelos solicitada.

En la teoria del estado critico, se define ademas una superficie de estado limite
representada en un gréafico tridimensional de e, g, p” (Figura 3.59) de tal forma que cuando
una combinacion del estado tensional efectivo (1", 62", o3’) con una relacion de vacios
especifica (e), llegan a ésta superficie, la masa de suelo entra en fluencia.

Para comprender mejor la relacion entre las tensiones y las deformaciones que se producen
en los suelos, tenemos que definir nuevos ejes de representacion.
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Para ello representaremos en ordenadas al igual que haciamos con los ensayos triaxiales, el
valor de la tension desviante en términos de presiones efectivas o4 = (o1 — o3) a la que

(P2

llamaremos “q
q=(o,—03)

En abscisas en cambio, representaremos en lugar de ¢, el valor de la tension media efectiva,
que llamaremos p°.

, 1
ng(dl"‘az +03)

e = relacion de vacios

Figura 3.75: Superficie de fluencia

En la figura 3.75, en su parte izquierda, se puede ver una representacion tradicional de las
curva de “tension — deformacion” de un ensayo triaxial, consolidado en la primera etapa y
luego con drenaje impedido donde a la vez que se carga la probeta se genera en el interior
de la misma una presion del agua de poros o presion neutra (u) que medimos.

En la parte derecha de la misma figura, se ve una representacion del mismo ensayo en un
diagrama (g - p*) en la que se nota que el eje de la ordenada, coincide con el gréfico de la
izquierda ya que en ambos tenemos la tension desviante.

q=(0,-03)

Por otra parte en el eje de abscisa tendremos:

Ve

1, ., ., i 1 . ] 1. . ) ]
p:§(O-1+G2+G3)25(014‘2-03):§(01—03+303)=%+03
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Con lo que nos queda

’

q

p= 3 +07,

Si analizamos la ecuacion del eje de ordenadas veremos que los valores en presiones totales
y en tensiones efectivas, coinciden ya que:

q= (Gi—65)=[(61—u)—(63—u)]=0'l—u—0'3+u=((71—03)

Por este motivo el valor de “q” se lo escribe sin el apostrofe que indica que se trata de una
presion efectiva. Por otra parte en el eje de abscisa si medimos o3 en término de presiones
totales tendremos:

p= %+ (o;-u)

Esto nos indica que para un valor nulo de la tension desviante g = (o1 —o3) = 0 el valor
de p” = 6”3 mientras que para valores ascendentes de la tension desviante “q” la trayectoria
de los esfuerzos totales en el grafico q - p°, representados en la figura por la linea verde, se
alinean segln una recta que comienza en '3 y cuya pendiente es de 1 en abscisa y 3 en
ordenadas.

Si estamos ejecutando un ensayo no drenado con medicion de presiones neutras, a partir de
esta representacion, podemos obtener también la representacion de la variacién de las
tensiones efectivas, restando en cada punto de la linea verde (que representa las tensiones
totales) el valor de la presion neutra medida con su correspondiente signo. Obteniendo
como resultado la linea roja en la gréfica de la derecha de la figura 3.76, que representa la
variacion de la presiones efectivas.

A J=01—03 {q=(51703

, 1
p:5(0-1+o-2+o-3)

»
|

\ A

u O3

u Ensayo triaxial consolidado no drenado
v

Figura N° 3.76: Representacion en el plano g — p” de un ensayo triaxial consolidado, no drenado con
medicion de “u”
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Si sobre el mismo suelo que se ensaya en la figura ejecutamos ahora un ensayo triaxial
consolidado, drenado “S”, en el que durante todo el ensayo mantenemos u = 0 y lo
representamos en la grafica de la figura 3.77, veremos que como los valores de “u” durante
todo el ensayo son nulos u = 0, la grafica seguira la linea verde de pendiente 1:3 hasta la
rotura, ya que coincidirdn las tensiones totales con las tensiones efectivas (u = 0).

A (0,—03) A q=(0,—03) CS

, 1
p:§(01+0-2 +03)

»
»

\ Ak

u G3

Ensayo triaxial consolidado no drenado con medicion
de las oresiones efectivas

—  ENSAYO0 triaxial drenado (u = 0)

Figura N° 3.77: Representacion en el plano g — p° de un ensayo triaxial R y de un ensayo triaxial S

Como observamos en la figura 3.77 (parte derecha), en la grafica de q - p’, los puntos de
falla en términos de presiones efectivas, tanto para el ensayo “R” como para el “S”, se
alinean segun una recta que pasa por el origen de coordenadas y tiene una pendiente
M = g/p” que se denomina Curva de Estado Critico (del ingles CSL critical state line) o
linea de falla y que no es otra cosa que la proyeccion de la superficie de estado critico
representada (figura 3.75) en un grafico tridimensional de p’/q/e y abatida sobre el plano
p’-q.

10.1.- Relaciones con los parametros de corte de Mohr - Coulomb

A partir de lo que hemos visto, podemos ademas relacionar el valor de la pendiente de la
linea de falla “M” con los parametros de corte efectivos (c’= 0) deducidos por la teoria de
Mohr — Coulomb, haciendo a partir de la figura 3.77 las siguientes deducciones:

Hemos visto que la tension desviante se representa por = (o0, —05;) y que ademas la
tension normal promedio como:

. . q
= +=
p=0o3 3
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Por lo tanto si hacemos:

o'3= IO'—%

D'Z%(0'1+0'2+0'3)

o ,+2.0 ,;=3.p

o 1+0 3=3p—0'3

q

o ,+0 ;=3p - p'+% =2 p'+§

6p+q
3

O"l+O"3=

v

Figura N° 3.78: Curva de resistencia intrinseca para tensiones efectivas

De la figura 3.78, vemos que tratdndose de un circulo en términos de presiones efectivas
que contiene al punto de falla, podemos hacer:

Sen(¢')_}/( L —03) 3 3q

}/(0' +0'3) 6p+/ 6p+q

a/,

Como ademas M = g/p” nos queda:
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. 3.M
Sen(d) =g m

_ 6.sen(¢)
~ 3—sen(¢)

El valor de la pendiente M, también puede ser aproximado, sin mucho error, conociendo el
valor de ¢" y utilizando la siguiente ecuacion:

M=2 _o1
23

10.2.- Relacién de las tensiones con las deformaciones

Para relacionar los distintos estados tensionales de una probeta de suelos normalmente
consolidado, cuando es sometida a un esfuerzo triaxial, ya sea en condiciones drenadas CD
0 en condiciones no drenadas CU, con las deformaciones volumétricas que se generan “e”,
tenemos que representar dos gréaficas que tengan un eje en comun, que en este caso sera el
eje de las tensiones efectivas p”.

, 1
p :g(o'l +2.0,)

Para ello en la figura 3.79, representamos en el grafico superior, las tensiones desviantes en
funcién de la tension efectiva media p” y en el gréafico inferior los cambios volumétricos a
través de la variacion de la relacion de vacios “e” en funcion de la tension efectiva media

s

p.

En esta figura ademas representaremos dos juegos de tres probetas cada uno, que se
consolidan de a pares, bajo las distintas presiones hidrostaticas ¢”3 que se identifican como
6'31<632<0 33.

Como sabemos el fendmeno de la consolidacion se manifiesta en los suelos saturados,
cuando los mismos tienen posibilidad de drenaje, disipando los incrementos de la presién
de poros inducida por una presion externa. Ello se logra GUnicamente a expensas de un
cambio de volumen que medimos a través de la disminucion de la relacion de vacios.

En el grafico de la figura 3.79, se muestra con los puntos Az, A, y As la evolucion de los
cambios de volumen que experimentan las probetas consolidadas a las presiones
hidrostaticas indicadas como (c'31, 6732 Y 6 33) que a partir de un valor igualitario de su
relacion de vacios original, toman valores e, e, y ez respectivamente y que definen la curva
normal de consolidacion (del ingles NCL normal consolidation line).
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q=(0,-03) Cs

A CSs
M <4—— Camino de tensiones efectivas CTE
C
83 Uf3
— Camino de tensiones totales CTT
Bz Uf2
C,
B, Af
.1
p= 5(0'1 +0, +03)
0 031 O3p : G033 -

, 1
p25(51+0'2+0'3)

»
»

Ensayo triaxial consolidado no drenado

- ENsayo triaxial drenado

Figura N° 3.79: Representacion en el estado critico de los caminos de tensiones totales y efectivas para
ensayos “R”y “S” y de la linea de consolidacion iasotrépica en el plano p“- v

Se aprecia también en la figura 3.79 que para el ensayo consolidados no drenado CU “R”,
la linea verde representa el camino de tensiones totales (CTT) y la linea roja el camino de
tensiones efectivas (CTE), mientras que para el ensayo consolidado drenado CD “S”, en la
linea verde coinciden los caminos de tensiones efectivas CTE y el de tensiones totales CTT
ya que en un ensayo drenado, la presién neutra es nula (u = 0).

Para analizar los cambios de volumen que se producen en ambos ensayos por la aplicacion

[{P=t]

de la tension desviante “q”, analizaremos cada ensayo por separado.
10.3.- Ensayo Consolidado no drenada CU “R”

En primer término trataremos los ensayos consolidados, no drenados CU “R”, donde luego
de una primera etapa de consolidacion, en la que se permite el drenaje, sobreviene la
segunda etapa del ensayo en la que se aplica la tension desviante y no se permite el drenaje,
por lo tanto no hay cambios de volumen y se generan presiones en el agua de poros de la
probeta. (u # 0) figura 3.80.

Durante la segunda etapa, no habra cambios en los valores de la relacion de vacios y por lo
tanto los valores: e;, e, es permaneceran constantes luego de la aplicacion de la
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consolidacion isotropica bajo la presion hidrostatica o3, al aplicar la tension desviante, los
puntos A;, A, y As se trasladaran horizontalmente hacia la izquierda, si los valores de u >0
(e = cte) a los puntos By, B, y B; como se muestra en la figura 3.80 debido a la disminucion
de p” por el incremento de las presiones neutras que se registran en el interior de las
probetas analizadas y definiendo con la envolvente que une a los puntos “B”, la curva de
estado critico CSL en el planop” - v.

q=(0,—03)

Camino de tensiones efectivas CTE

| ——— Camino de tensiones totales CTT

.1 g
p:§(01+0'2+0'3)

Figura N° 3.80: Ensayo triaxial consolidado, no drenado
10.4.- Ensayo consolidado drenado CD “S”

Como se aprecia en la parte superior de la figura 3.81, en un ensayo consolidado drenado
“S”, la variacion de la tensién desviante g, con la presion media efectiva p° queda
representada por las lineas verdes para cada probeta ensayada, donde coexisten las
tensiones totales y las tensiones efectivas ya que el valor de la presion neutra se mantiene
durante todo el ensayo igual a cero (u = 0).
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q=(0,—03)

ﬁk

[
»

, 1
p25(01+02+0'3)

»
»

, 1
Ensayo triaxial consolidado drenado p= 5(01 +0,+03)

Ensayo triaxial consolidado no drenado

Figura N° 3.81: Ensayo triaxial consolidado, no drenado y consolidao, drenado

Se observa ademas que en el plano e — p” que a medida que aumenta la presién efectiva
media p” varia la relacion de vacios “e” ya que el ensayo es drenado y por lo tanto en las
muestras se produce un cambio del volumen especifico.

En el plano e — p” de la figura 3.81, la disminucion de “e” y el aumento de “p™” se
manifiestan segun el camino que se detalla con las lineas verdes de la parte inferior de la
gréfica.

10.5.- Puntos caracteristicos

Podemos ahora definir los parametros que se utilizan para identificar los puntos
caracteristicos de estas graficas, para poder encontrar luego las ecuaciones que las
identifican y nos permiten interrelacionarlas.

Por otra parte en la figura 3.82 que se adjunta a continuacion, se definen los valores de la
relacion del volumen especifico para cada una de las graficas en el plano e — Ln(p")
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Como vemos la ecuacion de la linea (normalmente consolidada) NCL en su rama de
compresion estara dada por:

e=N-ALn(p)

Donde A es el coeficiente de compresibilidad en escala de los logaritmos naturales
A =Ccl2,3

Mientras que en la rama de descarga o de recuperacion elastica estara dada por:
e=v_—x.Ln(p)

Done « representa el coeficiente de recuperacion eléstica de la muestra cuando experimenta
una descompresion y se asemeja, en otra escala, al coeficiente Cs de los ensayos de
consolidacién

k =Cs/2,3
El plano g - p’ la ecuacion sera:
g =n.p’ donden <M

Del mismo modo la ecuacion de la linea correspondiente al estado critico correspondiente a
la tensidn residual o de rotura para una gran deformacién, CSL en el plano e — Ln(p”) estara
definida como:

e=I-ALn(p)

Y enel plano q - p’ sera:

q=M.p’

Analizando estas ecuaciones vemos que en el estado critico tendremos:

Ln(p)=1_F

. I'-e
p=exp——-
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(01— 03)

q

Figura N° 3.82: Estados criticos para ensayos drenados y para ensayo no drenados

100



€A N = Valor de la relacion de vacios e inicial
correspondiente a a NCL para una
presiéon p’ = 1 kN/m?

I" = Valor de la relacion de vacios e
correspondiente a la CSL para una
presion p’ = 1 kN/m?

Vv, = Valor de la relacion de vacios e para
una presion p’ = 1 kN/m? luego de la
descarga.

A = Pendiente de ambas curvas

. > k = Pendiente de la curva de recuperacion o
1kPa Ln(p) de descompresion de la linea NCL

Linea de consolidacidn isotrépica o de consolidacién normal (NCL)
Linea de estado critico (CSL)

Figura N° 3.83: Parametros caracteristicos de modelo de estado critico

Es comun en los ensayos de laboratorio que normalmente se realizan en la mecanica de los
suelos que se ejecuten ensayos de consolidacion unidimensionales es decir con
deformacion lateral impedida, utilizando el anillo rigido correspondiente al ensayo
edomeétrico.

En estos casos los parametros que se obtienen con la curva de consolidacion son “Cc” y
“Cs” y se deducen de las graficas de e - Log (p’) y que marcan la pendiente de la rama
virgen de la curva de compresibilidad, tanto para la etapa de carga como para la descarga.

Como estas curvas son ademas paralelas a las que se obtienen en la gréfica e — Ln(p’)
podemos obtener los valores aproximados de A y k haciendo:

10.6.- Propiedades indices y resistencia al corte en estado critico

Considerando las experiencias de Skempton y Northey del afio 1953, en las que observaron
que para suelos de similares composicion mineralégica, existia una relacion constante entre
la cohesion con la humedad del limite liquido y la cohesion del mismo suelo con la
humedad del limite plastico. Y teniendo en cuenta ademas la teoria del estado criticos o de
“Cam Clay” representada esquematicamente Yy en parte, en la figura 3.67, donde se
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representa la linea de falla de pendiente “M” y la linea estado critico (CSL) de pendiente
“A” en la representacion semi logaritmica para una solicitacion de compresion no drenada.

Vemos que en la gréafica superior de la figura 3.84, que sobre la linea de falla de pendiente
“M” podemos representar los valores de la tension de confinamiento y de su
correspondiente tension desviante para un suelo que tenga en un punto la humedad del
limite liquido y en el otro la humedad del limite plastico, de tal forma que la relacién que
vincule a este par de valores la llamaremos “R” y que queda definida por la siguiente
ecuacion:

R =—= Como EqWL = CUWL y _qu = CUWp

q =“(01 — 63) cS

qu ________________

Owe |---------

ewL |

e == =

Ln(p)
Figura N° 3.84: Propiedades indices y su relacion con el modelo de estado critico

Quwp = R-qu

Como ademas:
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Qup = p,WP'IvI y Qu= pIWL'I\/I
Nos queda:
R'qu = ple'M y qWL = pIWL'I\/I

Igualando en M obtenemos

R. '
M =Rt _ Gu g en conclusion plye=R.Pl,, por lo tanto R =22
P wp PwL p Wl

A partir de este gréafico de la figura 3.84 en la parte inferior y a la derecha, podemos hacer:

e, =I—ALn(p',. )= WLL.ﬁ

w

€wp = ['—A.Ln( ple) = WLP'&

w

Restando las dos expresiones tendremos:

/1.[Ln.( P'wp)— Ln(P'wL )]

W —Wp=Ip= y
S
7

Ip=22w Ln( pIWPJ
75 pr

Que al final podemos representar como:

Ip=22%Ln(R)

S

_ Ip.ys
Ln(R).7w

Como ademés Cc=2,3.A
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Cc=234= 23107
Ln(R).y,,

Con todo lo visto hasta ac4, podemos decir que si tenemos un suelo que ha sido
preconsolidado con una presion de la tapada p,” y que luego a sido descargado de forma
que ahora tiene una tapada que genera una tension vertical p’, podemos calcular su relacion
de vacios, ubicado sobre la linea de color azul en el punto “B” de la figura 3.85, operando

como sigue:

Observando el grafico de la figura podemos hacer:
eg =N —A.Ln(p,") +x.[Ln(p,") — Ln(p")]

eg =N —-(1—-x).Ln(p,") —x.Ln(p")
. ~ J
e.

eB = VK _KLn( pl)

Lngp')

Figura N° 3.85: Relacidn entre parametros caracteristicos del modelo de estado critico

Podemos hacer ahora el siguiente ejercicio tedrico. Supongamos tener una muestra de un
manto de suelo arcilloso, que se ha consolidado normalmente y que tiene por lo tanto la
siguiente relacion de volumen:

e=N-ALn(p)
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Si sometemos una muestra de ésta arcilla normalmente consolidada bajo la tensiéon p” a un
ensayo de compresion sin drenaje (CU) “R”, la misma alcanzara la falla, manteniendo el
mismo volumen especifico.

, I'—e
=M.p=M.exp ——
q p Xp 2

Sabemos ademas que en una arcilla saturada sometida a una esfuerzo que la lleve a la falla
sin drenaje, el valor de la cohesion se podra calcular haciendo

c, = (0, —03) _9g
2 2

1

c ==-M.exp| ——
.= pr}

Como cuando obtenemos la muestra del manto en estudio los que hacemos en forma
primaria es conocer sus propiedades indices y sus parametros basicos, podemos obtener
entonces el valor de la relacion de vacios, haciendo:

o W) 7,
100 'y,

Donde w(%) es el valor de la humedad y s es el valor del peso especifico de los granos del
suelo reemplazando tendremos.

g WOR) 7s

1 100 y

c,=—M.e =
) P A

Cuando en lugar de tratarse de una arcilla normalmente consolidada, se trata de un suelo
que ha sido preconsolidado, el valor de la relacion de vacios in situ sera.

e=e,_—x.Ln(p")

. —EM.expP_e’“ +/{<.Ln(p )}
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Ejercicio:

Supongamos que estamos estudiando un manto de suelo arcilloso saturado, normalmente
consolidado donde hemos efectuado ensayos sobre muestras indisturbadas obtenida a -1,00
m de profundidad y que nos arrojaron los siguientes parametros:

vsar = 19,30 kKN/m*; M = 1,10; eo = 2,40; N = 3,90; " = 3,77; wi = 100 %:; ys = 27,5 kN/m*;
W, = 70%; Ip = 40%

Cc= 1,4.ﬂ -0,55=0,50
100

ov'= (Ysat — Yw)-Z = 9,50 kN/m®.z(m) = 9,5 kN/m?>.z(m)
#=(M +01).23=(11+0,1).23 = 27,6°
ko= (1—sen(¢) = (1—0,463) = 0.537

o - o,.(1+2ko) 95kN/me.z(m).(L+2.0,537)
° 3 - 3

=6,57kN /m3.z(m)
La presion efectiva a -2,00 m sera:

p, = 6,57kN/m2.2(m) =13,14kN / m?

e=N-2x.Ln(py)

e =3,90 - 0,217.Ln(6,57kN/m.z(m))

1 _F—e} 11 [3,77—e}
C,=-M.exp| —— |=—.exp

2 | A 2 0,217

- e
cu=0,55.exp|17,373—
P 0,217}
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Profundidad e Cohesion
m KN/m?
5,00 3,144 9.84
10,00 2,994 19,64
15,00 2,906 29,47
20,00 2,844 39,22

10.7.- Tension desviante maxima para un ensayo drenado

Si tenemos una muestra de suelos normalmente consolidada a la presién isotropicall o3 =
Po Yy sobre ella aplicamos una tension desviante que la lleve a la falla, manteniendo
siempre el sistema drenado y con una velocidad de aplicacion de “q” tal, que podamos
tener certeza de que u = 0 durante todo el proceso de carga. Podremos generar una grafica
como la de la figura 3.86, de donde podremos deducir lo siguiente:

q; =3.(P+ =P, ')
Dividiendo todo por ps’ tendremos:

G _ 3_(1_p_0)

P’ P’

9% r----—————————-

p’

»
»

b

po’ Ps
Figura N° 3.86: Tensiones de falla en el modelo de estado critico para una situacion drenada
a;

Teniendo en cuenta que: M ZF y 0; =p;M
f

Con lo cual 3. o _ 3-M

M =

3 30

f f
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Por lo tanto la tension desviante en la falla para un ensayo drenado sera

3.p."M
—M.p, =P
oy Py 3_M

10.8.- Variacion de la tension desviante en funcion de la humedad en ensayos no
drenados

Cuando estamos haciendo un ensayo en condiciones de drenaje impedido, sobre dos
muestras del mismo suelo, normalmente consolidado, la diferencia entre las resistencias de
ambas muestras estara en relacion directa a la variacion de la relacion de vacios a la que
cada una de ellas haya llegado bajo la tensién de consolidacién. A continuacién veremos
cual seria la diferencia y la sensibilidad de los valores a pequefias variaciones de la
humedad o lo que es lo mismo, en un suelos normalmente consolidado, de su relacion de
vacios. Figura 3.87.

Sabemos que en un ensayo no drenado no hay cambio de volumen en la segunda etapa del
ensayo, por lo tanto, AV = 0 y en consecuencia también Ae = 0 y que conociendo el valor
de e, y de I" podemos escribir la siguiente ecuacion:

e, =I—A.Ln(p;")

De ésta ecuacion podemos despejar el valor de la tension desviante en la falla y obtener:

Ir-e, —e,
pf,:e[ g } q¢ =M.p¢” d¢ :M-e[ g J

Por lo tanto el valor de la cohesidn no drenada para cada muestra analizada, estara dada por
la siguiente ecuacion:

Si como dijimos al comienzo tenemos dos muestras del mismo material, con una pequefia
diferencia de humedades entre si, de tal forma que podamos calcular los valores de sus
relaciones de vacios e identificarlos como ea y eg respectivamente. Podemos calcular la
relacion entre las mismas haciendo:
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Figura N° 3.87: Estado critico en un ensayo no drenado

Ln(p")
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Donde: wyq = Humedad en decimales de la muestra. Por lo tanto podemos reemplazar las
relaciones de vacios iniciales de cada muestra y tendremos:

c |:7/s.(WdB_WdA)j|

CuB

Ejercicio de aplicacion:

Del analisis del perfil del estudio de suelos que se muestra en la grafica que se adjunta
como figura 3.88, se detecta un manto en la parte superior, conformados por suelos
correspondientes a la Fm. del Post Pampeano. En este caso el mismo estd formado por un
suelo arcilloso, normalmente consolidado, de elevada plasticidad y con una compacidad
correspondiente a la de los suelos “muy blandos”. Segln se aprecia en dicho perfil, la
humedad natural es por lo general superior al limite liquido en 1,5 veces y l6gicamente
disminuye con la profundidad, debido a la mayor tension efectiva de la tapada, segun la
siguiente ecuacién aproximada que se obtiene de la misma grafica:

w, =102% —0,85.z y donde “z” representa la profundidad en metros

Teniendo en cuenta que el valor del peso especifico de los granos es de ys = 26,95 KN/m3y
que los parametros basicos en promedio que se deducen del gréafico son:

Limite Liquido = 0,72
Limite Plastico = 0,26

Podemos aplicando la ecuacion aproximada por Word (2007) y de Wood (1990) debida a
experiencias efectuadas por investigadores con suelos de distintas procedencias calcular la
pendiente de la linea NCL.:

A =0,586x1Ip =0,586 x 0,46 = 0,270

0 3
_ oy, 480265/
460.y,  460.9,8kN/m

A partir de este valor podemos calcular Cc=21.2,3 =0,621

Y luego obtener la relacién entre las resistencias a la rotura por compresiéon de las dos
muestras, tanto para una humedad correspondiente al W como para la humedad del Wp.
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Nro Prof. Descripcion del Suelo  [Clasif.  |Wn, WI, Wp, Ip, Granulometria E.N.P.
10 20 30 40 50 60 70 80 90 10 20 30 40
1 9,00 CH L‘ f,, <1
(\\
2 10,00 Arcilloso CH 9: )) f <1
3 11,00 gris oscuro CH I{ ?’ } b <1
4 12,00 CH I% & 4 1
s > <
L /
5 13,00 *con conchillas CH l}! \I] ,< <1
J
AN
6 14,00 CH <1
7 15,00 Arcilloso CH I% } ‘
|
8 16,00 CH {
9 17,00 Gris oscuro CH E; } & <1
10 18,00 CH I% # !
|
|
11 19,00 CH ;1 /") #
=
12 20,00 Arcilloso cL L‘I. ( ri>/ i
13 21,00 Gris oscuro CL Ll' %
\ N -
14 22,00 Arcilloso CH ﬁ! N > %
15 23,00 Gris oscuro CH /, /
16 24,00 Acrcilloso gris oscuro CL k
1
17 25,00 Arena limosa gris amarillenta SM No F [vuu | | ¥
(e Humedad Natural = | imite Plastico s s |_jmite Liquido Indice Plasticidad e m—E N .P.
Pasa tamiz 4 ——A—— Pasa tamiz 10 ———— Pasa tamiz 40 el Sy P 353 tamiz 100 Pasa tamiz 200

Figura N° 3.88: Perfil de un estudio de suelos realizado en las arcillas del Post Pampeano en el lecho del Rio
de la Plata

Para ello la potencia de “e” en la ecuacion:

C |:7/S_WdB_WdA:|
uA _ Yw A —
Sua _ g Nos g 265kPa (0,70-0,24)

: . — 4601
Cus 9,80kPa” 0,27

Con lo cual obtenemos:

Sowp _ gee01_100,2
CuWLc

Es decir que verificamos que la resistencia de una muestra con una humedad
correspondiente al limite plastico es aproximadamente 100 veces la resistencia de la misma
muestra con la humedad del limite liquido.
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10.9.- Calculo de la presion neutra en la falla de un ensayo no drenado

Si estamos haciendo un ensayo consolidado, no drenado CU, sobre una muestra de suelo
normalmente consolidada, tendremos la grafica que se observa en la figura 3.89. En ella
podemos identificar el camino de las tensiones totales CTT que se ubica entre los puntos
A - C y que se dibuja con lineas de trazo, mientras que el camino de las tensiones efectivas
CTE, que surge de restarle a las tensiones totales, las presiones neutras y que en la grafica
se encuentra marcado en rojo con la linea A — B. Se observa en esta figura que la presion
neutra en la falla, quedara definida por la diferencia entre:

V4

U =Ps — P

Sabemos ademas de la figura que la linea que marca el CTT tiene una pendiente de 1:3 con
lo cual:

3.(pr-03") = s

Pi =05 +—

Por otra parte: g; = M.p; " con lo cudl si reemplazamos tendremos:
Uf =0 3+————P¢= O-,3+(%_l)'p,f

Por otra parte vimos que el valor de ps lo podemos calcular a partir de:

P = e[r_;o]

Nos queda finalmente:

u, = 0"3+(% —1).e[r;eo}

Volviendo al ejemplo anterior del manto de suelos de la Fm. Postpampeano, si
consideramos ademas que el angulo de la friccion interna efectiva del suelo analizado tiene
un valor de ¢~ = 27° podemos calcular las tensiones verticales efectivas para distintas
profundidades del manto y analizar los parametros de corte, a estos niveles teniendo en
cuenta lo visto hasta ahora.
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Para ello haremos:

1°) Calcular la tensién efectiva vertical o,” = y".z teniendo en cuenta que la densidad
efectiva del suelo y* = 9,50 kN/m3.

Para z = 5,00 m:
oy =7 .z2=9,50 kN/m3. 5,00 m = 47,50 kN/m?
Considerando que ¢’= 27° y que se trata de suelos normalmente consolidados podemos

Calcular Ko = (1- sen(¢’)) = 0,546

o,(L+2ko)  47,5kN/m2.(1+2.0,546)
3 3

Y finalmente calcular P, = = 33,12kN/m?

2°) Calcular “M” haciendo:
M=¢/23-0,1=1,074

O haciendo

M = 6.sen(¢)  6.0454
3-—sen(¢) 3-0,454

Que como vemos nos da un resultado similar.

Teniendo en cuenta que la humedad natural en este caso toma valores de 1,5 del Wy, el
valor de la relacion de vacios inicial e, lo obtenemos tomando en cuenta la humedad del
limite liquido y para obtener la variacion de la relacién de vacios con la profundidad
tenemos en cuenta la consolidacion del suelo bajo la accion de la tension media P",, para
cada nivel. Para ello tenemos que calcular primeramente el valor de N teniendo en cuenta
que es la relacion de vacios para una presion de confinamiento de 1 KN/m2. Para ello
suponemos que la muestra que extraemos al nivel de -1,00 m estd normalmente
consolidada bajo una presion P", = 10 kN/m2,

El valor de la relacion de vacios inicial e, lo calculamos tomando un valor de W =72 %.

7. Wi 0,72

N = _ Ol
9,80kN / m?

+ A.Ln(10) = 26,95kN / m3 +0,270, Ln(10) = 2,602

Yw

=N —(1-x).Ln(2) = 2,602 — (0.27 — 0.041).Ln(2) = 2,443
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A partir de este valor calcularemos para cada profundidad los valores correspondientes de
las relaciones de vacios resultantes aplicando:

eo=N— A Ln(p’s) =2,602 - 0,270.Ln(33,12 kN/m?) = 1,657

Podemos con este valor calcular el valor de ps” y g en la falla con:
[I‘—vo}
ol 4

gr = pr .M = 18,38 kN/m2.1,074 = 19,74 KN/m?

- e((2,443 -1,657)/0,270) — 18,38 kN/m?2

pi’=

La cohesion no drenada sera:

u

c :% =9,83kN /m?

Finalmente la presion neutra en la falla la obtenemos haciendo:

r-v, 2.443-1,657
Uy = p’ﬁ(%—l).e{ * }=33,12kN/m2+(1'0%—1}J 0.27 Lzl,zgkN/mz

De tal forma que para distintas profundidades repitiendo el calculo tendremos los
resultados que se muestran en el siguiente cuadro, donde ademéas hemos representado los
valores de la cohesion medida obtenida en forma directa mediante ensayos ejecutados con
la veleta de corte en un suelo de caracteristicas mecéanicas semejantes.

Profundidad | Presion efectiva Ps Ot Us Cu Cu
media P'o (veleta)
(m) (KPa) (KPa) (KPa) (KPa) (KPa) (KPa)
2,00 13.25 7.36 7.90 8.59 3.95 8.57
5,00 33.12 18.38 19.74 21.29 9.83 13.64
10,00 66.25 36.80 39.52 42.62 19.76 23.35
15,00 99.37 55.20 59.28 63.93 29.64 34.64
20,00 132.49 73.60 79.04 85.24 39.52 47.50

En la grafica de la figura 3.89, se pueden apreciar los valores calculados para distintas
profundidades y compararlos con valores medidos in situ con el ensayo de la veleta de
corte (Vane Test)
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Figura N° 3.89: Representacion de resultados tedricos y practicos

10.10.- Fluencia

Es sabido que las masas de suelos que son sometidas a esfuerzos de distintos tipos,
experimentan en el plano Tension — Deformacion, basicamente dos etapas bien definidas
de comportamiento. La primera de ellas se conoce como la etapa elastica, donde la relacién
entre los incrementos de tensiones con respecto a los incrementos de las deformaciones que
se generan como consecuencia de las primeras, es una constante. La otra etapa se
caracteriza porque la relacién anterior deja de ser una constante y comienza a disminuir, es
decir que las deformaciones comienzan a generarse con mayor facilidad o lo que es lo
mismo, que los mismos incrementos de deformaciones se obtienen con menores
incrementos de tensiones. Esta etapa esta asociada a la deformacién pléastica de la masa de
suelos y se denomina de Deformacion Plastica o de Fluencia.

Una ventaja del modelo del estado critico, es que nos permite calcular, para un suelo dado,
para una condicion de consolidacion y para una situacién del drenaje del agua. Cuél es el
limite entre el estado elastico y el plastico, 0 bajo que tension desviante se alcanza el punto
de fluencia de la muestra ensayada. En el modelo del Estado Critico, se define una figura
eliptica en el plano p — q" que tiene las siguientes caracteristicas geométricas:

- Pasa por el origen de coordenadas

- El eje mayor coincide con el eje de las abscisas (P") y tiene la magnitud de la carga
de preconsolidacién del suelo (P.")

- La elipse corta a la linea de falla 0 a la linea de estado critico cuya pendiente es
“M” para una abscisa igual a la mitad de su didmetro mayor P.". Tal como se
muestra en la figura 3.90.
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Figura N° 3.90: Figura eliptica que define el punto de fluencia.

A partir de la presentacion original del modelo de estado critico presentado por Roscoe y
Burland (1968) y de las experiencias presentadas por Mitchell y Wong (1975), se
demuestra que la figura asi definida marca con suficiente aproximacion los estados limites
entre las etapas Elastica (parte interna de la elipse) y la etapa Plastica (parte externa de la
elipse) de los suelos durante su proceso de carga y de deformacion.

La ecuacién que representa a esta elipse, queda definida por:

. P2

(=) 2
p’2 + Qp, -1
c \2 M c \2
(*2) ( *2)

S~ )2 2
2p 'r;c) N 4q,2=1
P (M.p.")

¢t =| 1 @P=P)” | (M-p.)°
o) 4

2

2 g M
Q" = (-4p=+4p'p.). -

q’-M?*p’(p,-p)=0

Partiendo de esta ecuacion podemos encontrar el valor de la abscisa del punto de contacto
entre la elipse y la linea de falla haciendo:

q=pM
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Remplazando en la ecuacién de la elipse para obtener:
p?PM?*-M?(p.pc—p*)=0

2.p%-p, p=0

Con lo cual nos queda que la presion efectiva media en la falla es:

Pc
2

p’f =
Vemos que la linea de falla y la elipse de fluencia se interceptan en un punto de abscisa

igual a la mitad de la tensién de media bajo la cual la muestra ha sido consolidada (P."). Si

en la ecuacion de la superficie de fluencia reemplazamos el valor del cociente 7 = & =M
p

Donde n < M que representa a la mayoria de los casos reales que se estudian en la
ingenieria, tendremos:

2 e
Lmza-Poy =0
P p

772:M2.p_c:_M2
p

Con lo cudl:
P MZ+p’
p M?

Para un suelo preconsolidado y antes de la aplicacion de la tension desviante “q = 0”
tendremos que P” = P,” con lo cual nos queda

Como en el estado critico o0 en la falla n = M, se nos hace que = 2 con lo cuél otra vez
tenemos que la abscisa del punto en que se corta la elipse con la linea de falla es:

s

Pc
2

prf =
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10.11.- Comportamiento de suelos ligeramente preconsolidados en ensayos drenados

Tomemos una muestra de suelo normalmente consolidada, llevémosla a consolidarse bajo
una presion isotropica P." y posteriormente bajemos la presion isotrdpica a un valor P,” de

tal forma que IO—°<2 y permitamos que la muestra se recupere elasticamente.

s

0

Posteriormente a partir de este punto, comencemos a incrementar la tension desviante
q = (o, —o,") Permitiendo el drenaje de la muestra.

Los resultados serdn los que se muestran en la figura N° 3.91 donde el primer paso se
desarrolla con la consolidaciéon isotropica de la muestra hasta la presion o3 = P.’,
obviamente este proceso se desarrolla con cambio de volumen, pasando desde un valor de
Vo (punto 0) a una valor de “v,” (punto a) siguiendo la trayectoria del eje de abscisa en el
plano q—p” y la linea NCL en el plano v — p”. (Punto “0” a punto “a”)

A continuacion la muestra sufre un proceso de descompresion cuando se descarga pasando
la presion isotrépica desde el valor de P.> a P,” con un correspondiente aumento de
volumen pasando la relacion de vacios desde v, a v, siguiendo la trayectoria en el gréfico
vV —p’ de la curva de recompresion. (Punto “a” a punto “b”)

Posteriormente se inicia el proceso de carga axial de la muestra con la aplicacion de la
tension desviante “q” y la misma comienza a experimentar deformaciones que
mayoritariamente seran axiales “€”, que en una primera etapa son directamente
proporcionales a la tension desviante “q” 1o que nos indica que estamos en la etapa elastica
de la gréfica q - €. Estas deformaciones también involucran cambios de volumen porque el
proceso es drenado por lo tanto, se genera una disminucion del volumen especifico que
recorre el camino desde el punto “b” al “c”.

Observamos que en éste punto “c” se produce el cruce de la trayectoria de tensiones
efectivas con la figura eliptica que coincide con el punto “c” de la grafica q — € y notamos
que en éste punto se termina la etapa elastica, para pasar a la etapa de fluencia donde la
proporcionalidad entre las tensiones y las deformaciones deja de ser lineal.
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Figura N° 3.91: Ensayos consolidados drenados sobre una muestra ligeramente consolidada
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A partir del punto “c”, notamos también que la muestra experimenta mayores
deformaciones a costa de menores incrementos de carga llegando a la falla cuando alcanza
el punto “d”, punto en el cual, en la grafica q — p’, la trayectoria de esfuerzos efectivos
llega a la linea de falla de pendiente “M” y en el plano v — p’ se llega a la linea de estado
critico CSL, mientras que en el gréafico q — & l6gicamente se llega a la rotura de la muestra
alcanzando un punto en el que las deformaciones se siguen produciendo, generalmente a
velocidades constantes y sin incrementos de la tension desviante. (Estado Critico).

10.12.- Comportamiento de suelos fuertemente preconsolidados en ensayos drenados

Tomemos ahora una muestra de suelo normalmente consolidado, y apliquémosle una
presion isotropica P.~ permitiendo el drenaje de la misma hasta lograr la consolidacion
total. Lograremos con ello que el volumen especifico pase del valor de v, (punto o) al valor
de v, (punto a) en idénticas condiciones a las explicitadas en el apartado anterior.

Posteriormente bajemos la presion isotrdpica P.” a un valor igual a P, de tal forma que la
relacion entre ambas sea mayor que 2.
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Permitamos ahora que se estabilicen las presiones neutras bajo esta nueva presion
isotopica, se produciran cambios volumétricos, logrando con ello que se incremente el
volumen (punto b) recorriendo la linea de recuperacion elastica por la disminucion de
tension generada. Posteriormente y a partir de éste punto, comencemos a incrementar la
tension desviante q= (o, —o;") permitiendo el drenaje de la muestra y logrado con ello

que el volumen especifico vy, pase de dicho valor al v. (Figura 3.92)

A\ A<)

Expansién

\ A%

Contraccié

Figura N° 3.92: Ensayos consolidado, drenado en suelos fuertemente consolidados

Esta primera parte de la segunda etapa del ensayo, que coincide con la etapa elastica, se
produce con un pequefio cambio volumétrico de signo negativo es decir que disminuyen el
volumen de la muestra (contraccion) pasando del punto “b” al punto “c”. Noétese que en el
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plano q — p’, el camino de tensiones efectivas CTE, desde el punto “b” al “c”, cruza a la
linea de falla pero contintia la etapa elastica hasta llegar al punto “c”. En estos casos en
particular, donde los suelos estan fuertemente preconsolidados la finalizacion de la etapa
elastica, se produce en un punto ubicado sobre una recta E - F que se encuentra por encima
de la proyeccion de la figura eliptica en el punto “c” y no sobre la continuacion de la elipse
definida anteriormente. Una vez alcanzado el punto “c”, termina la ectapa elastica y se
produce la rotura de la muestra siendo necesario una tension desviante menor para generar
deformaciones, por lo tanto se llega al estado critico con una tension desviante menor y con
un aumento de la relacion de vacios de la muestra desde el punto “c” al “d” (la muestra en
esta etapa se comporta como “dilatante™) y alcanza la falla cuando llega a un valor de la
relacion de vacios critica que se ubica sobre la linea de estado critico en el plano e — p’.
(Punto “d”)

10.13.- Modificacion de la elipse de fluencia para los suelos fuertemente
preconsolidados

Como se aprecia en el ejemplo anterior, los suelos fuertemente preconsolidados o los
suelos granulares densos, se comportan bajo una solicitacion de corte como dilatantes. Es
decir que ademas de deformarse por corte, aumentan su volumen con este estado de
tensiones como ya se explicito en el apartado 8 del presente capitulo y en la figura 3.55.
Esta caracteristica hace que por lo general, alcancen la rotura juntamente con el limite de
fluencia y para ello requieren de una carga importante que supera a la elipse de fluencia y
que coincide con la linea “E — F” de la figura 3.93. A partir del punto “E” y hacia la
izquierda, tenemos la linea “O — E” que corresponde al limite de estado en el plano g — p’,
ya que representa el camino de tensiones totales para un suelos que se ensaya con una
tension o3 = 0 (compresion simple) y que tiene una pendiente de 1:3.

La linea del limite de fluencia para los suelos fuertemente preconsolidados en los que se
mantiene la relacion P"/P” > 2 y que hemos trazado entre los puntos E y F delimita lo que
llamamos “Superficie de Hvorslev” en reconocimiento del Prof. Hvorslev que estudi6 por
primera vez este tema. De la figura 3.93, podemos decir que la superficie de Hvorslev en el
plano g — p” queda definida por una recta que tiene la siguiente ecuacion:

q=g+hp

Donde “g” es la ordenada al origen y “h” es la pendiente de la recta que es un parametro
del suelo. En esta relacion matematica podemos hacer:

M.p=g+h.p

g=(M-h).p
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Figura N° 3.93: Definicion de la superficie de Hvorslev

Por otra parte en el estado critico que corresponde al punto “F” en el que la recta del estado
de falla coincide con la superficie de Hvorslev y la Roscoe y Schofield, tendremos que la
relacion de vacios es:

e=I-ALn(p)

o— exp{r —e}
A

g=(M —h).exp [%} Con lo cuél nos queda

A= -mep| 2| np

10.14.- Comportamiento de suelos ligeramente preconsolidados en ensayos no
drenados

Hagamos lo mismo que hicimos en el apartado anterior, es decir tomemos una muestra de
suelo normalmente consolidado, y apliquémosle una presion isotrépica P.” permitiendo el
drenaje de la misma hasta lograr la consolidacion total de la misma bajo esta carga. La
consolidacién haréd que la relacion de vacios pase del valor de e, (punto o) al valor de e,
(punto a). Bajemos ahora la presion isotrdpica P.'a un valor igual a P,” de tal forma que la
relacion entre ambas sea menor que 2.
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Durante este pasaje de P, a P,” permitamos el drenaje de la muestra para que se anulen las
presiones neutras bajo esta nueva presion isotdpica, ello producira cambios volumétricos,
logrando que se incremente el volumen (punto b) recorriendo la linea de recuperacion
elastica de la Figura N° 3.94 por la descarga generada. Posteriormente y a partir de éste
punto comencemos con la segunda etapa del ensayo que se refiere a la aplicacion de la
tension desviante, q = (o, —o,") sin permitir el drenaje de la muestra, con ello estamos

diciendo que el volumen logrado que tiene una relacién de vacios e, va a permanecer
constante de aca en més durante todo el ensayo. Durante la etapa eléstica de aplicacion de
la tension desviante, es decir antes de llegar a la fluencia marcada por la elipse cuyo eje
mayor se inicia en el origen de coordenadas y termina en P.’, la muestra sigue una
trayectoria practicamente vertical, es decir que el camino de tensiones efectivas CTE parte
del punto “b” y llega al punto “c” sin experimentar modificaciones en la presion efectiva,
Py .

Si analizamos lo que ocurre en estas circunstancias tendremos:

1° Etapa del ensayo (consolidacion con drenaje):

u=0 Au=0 Av#0
Aci1 = Aoz =Aci = Acy’
Ap” = Ap = Aoy’
AQ=(Ac1—Ac3) =0

A9 _Aq _,
Ap AP

2° Etapa del ensayo, aplicacion de “g” sin drenaje:

u#z0 Au>0 Av=0

Ac1>0 Aoc3=0

Aot = Aot -Au Ac3 =0-Au
Ap = (A1 + 0 +0)/3 = Aci/3

Ap” = (Aocy - Au — 2AU)/3 = Ac1/3 - Au
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Aq = (Aci” - Ac3’) = Aoy — Au — (-Au) = Aoy

AQ Ao, _ 3Ac
Ap. Aoy Ao, —3Au
3

—Au

Segun sabemos por Skempton:
Au = B[Ac, + A(Ao, —Ac,)]

Para las arcillas saturadas B = 1 y por lo visto anteriormente: Au = A.Ac;

Reemplazando en la ecuacion anterior tendremos que la pendiente del Camino de
Tensiones Efectivas CTE correspondiente a la parte eléstica de un ensayo triaxial CU sera:

AgQ 3.Ac; 3
Ap° Ao, -3.AAc, 1-3A

Como conclusion observamos que si el valor de A es del orden de 0,2 a 0,33 la pendiente
del CTE tomaréa valores elevados de la pendiente calculada y se ubicard muy cerca de la
vertical. Casualmente las arcillas ligeramente 0 normalmente consolidadas, (OCR > 1)
toman este valor del parametro “A” de Skemptom para tensiones en el rango elastico de la
tension desviante. No debemos confundirnos con los valores informados por diferentes
autores del parametro “Af” que se refiere al parametro “A” de Skempton en la etapa de
falla del material por corte.

Volviendo a nuestro ensayo, observamos que una vez que cruzamos la superficie de
fluencia en el punto “c” las presiones neutras se incrementan hasta llegar a la falla en el
punto “d” con un incremento importante de la presion neutra “u” y manteniendo el valor de
la relacion de vacios en “ep”
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Figura N° 3.94: Ensayos consolidado, no drenados, en suelos ligeramente sobreconsolidados
10.15.- Relaciones entre los pardmetros basicos y los cambios volumétricos

Teniendo en cuenta el grafico que se muestra en la figura N° 3.95, donde se definen para un
suelo dado los siguientes parametros basicos: N, I', A y k veremos como podemos calcular
algunas relaciones basicas entre las tensiones y los cambios de volumen. Podemos por
ejemplo calcular la distancia expresada en valores de “e” entre las linea del suelo
normalmente consolidado (enc) con relacion a la relacion de vacios en la descarga “eq” para
un valor dado de la presion efectiva P”.
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Ae = (1 —-k).In(2)

Ae=(A— m.m{ p}
p
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Figura N° 3.95: Relaciones volumétricas con parametros basicos

Para ello podemos calcular Ae = epc — €.
Ae =N —AlIn(p)—[N = AIn(p,) + x(In(p,) — In(p'))]

Ae=2AIn(p.)—AIn(p)—xIn(p,)+xIn(p’)

Ae = (A—x)[In(p,") - In(p")]

Ae=(A- K‘).|n{p—c,,:|
p

Esto nos da el valor de la diferencia entre las lineas paralelas del suelo normalmente
consolidados y con una ligera preconsolidacion dada por OCR = P."/P” correspondiente a

un estado f = P. /P~ Con lo cual nos queda:

Ae = (A —x).In(B)
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Por otra parte sabemos y vemos en la figura que para el estado critico tenemos que P"= P¢/2
con lo cudl B = 2. Por lo tanto, la distancia en términos de relacion de vacios, entre las dos
lineas del suelo normalmente consolidado NCL vy la del estado critico CSL sera:

Ae =(1—-k).In(2)

En resumen la relacion de vacios para cualquier valor de P* <P y de n <M la podemos
calcular haciendo:

e=N-AIn(p)—(1—x)In(B)

. ) M? +n? .
Como vimos anteriormente 3 = —277 por lo tanto podemos escribir:
M

NI = (i M+
e=N-AIn(p)-(1 zc)ln{ VE }

Si ahora hacemos que p” = 1 kPa el valor de e = ¢,
2 2
%:N—M—@ﬂy%;L}

Si tomamos ahora un valor de n = M, nos ubicamos en el estado critico y si consideramos
como en el paso anterior P* = 1kPa el valor de e, =T°

I'=N-(1-x)In()

Finalmente para el estado critico el valor de la relacion de vacios sera e = e con las
siguientes correcciones:

P

. :
P4
M2+M1

€s = N _lln(p,)_(l—K)ln{T

e, =N-AIn(p)—(1-«)In(2)
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10.16.- Analisis de las deformaciones

En el trabajo original de Roscoe — Bourland (1968) se definen los siguientes conceptos
respecto de las deformaciones:

de, = Deformacion axial = %

Por otra parte las deformaciones volumétricas experimentadas por una solicitacion
isotrépica quedan expresadas por:

%:&v = (%, +20¢,)=30¢,

Durante el proceso general de deformacion pueden ser separados los términos
correspondientes a la deformacion volumétrica debido a la solicitacion por corte.

Para ello debemos restar a la deformacion axial dg, el valor correspondiente a 6¢,/3 y nos
queda definida la deformacion por corte 65 como:

1
G, =, - Yol =, — (0, +26%,)

é;‘C“s :g(&‘a _&‘r)

Por otra parte sabemos que cuando una muestra es sometida a un estado de tensiones, ésta
se deforma y se genera un trabajo que estara definido como:

MW = p'oe, +Q.oe,

_(0.+20,)

oW '(&ga +2&r)+(0a,_6r)'§(&a _&r)

N =0, %, +0, 5,

De los autores originales del trabajo se obtienen también lo siguiente:

6, =% +&' Deformaciones por volumétricas
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o, =%+ Deformaciones por corte

Es decir que tanto las deformaciones volumétricas como las de corte, tienen una
componente elastica y otra plastica.

En el desarrollo de la teoria del estado critico se asume que la energia que se consume en la
deformacion de la muestra, debe estar asociada con las deformaciones que luego no se
recuperan. Por lo tanto y atendiendo a este concepto, los incrementos de las deformaciones
elésticas deben ser nulas

La obtencion de una ecuacion que nos permita resolver el problema de la evolucion de las
deformaciones elasticas y plasticas debido a las acciones de las tensiones de confinamiento
y de corte no tiene una resolucion sencilla.

Sin embargo en el afio 1984, los investigadores Desai y Siriwandane, presentaron las
siguientes ecuaciones para darle una solucion al problema.

Deformaciones volumétricas:

A—x(dp 2nd . (o .
ol = K —p+% Deformaciones volumétricas plasticas
l+elp M°+py
el = K d_p Deformaciones volumétricas elasticas

Yo l+e' p
Por lo tanto las deformaciones volumétricas totales seran:

&, =&+ 8!

&v:i dp' _{1_5) 2n.dn
1+e| p AJM? +7?

Mientras que las Deformaciones por corte seran:
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5 &p_i—l{{d_p'Jr 2.n.dn } 2n

s s_1+e p' M2+7]2 M2—772
e, =cep 21
M2_772

10.17.- Distintos estados de los suelos de acuerdo a la ubicacién en el plano e — Ln(p”)

De acuerdo a la ubicacion de los suelos en el plano v — Ln(p”) podemos interpretar el
comportamiento de los suelos frente a una solicitacion por corte. Por ejemplo los suelos
que se ubican por encima de la linea NCL no pueden tener estructura, son de existencia
imposible ya que el maximo volumen especifico que puede tener una muestra para una
presion P se ubica sobre la linea NCL que corresponde a los suelos normalmente
consolidados. Entre la linea de los suelos normalmente consolidados (NCL) y la linea del
estado critico (CSL), ambas de pendiente “A”, se ubican la zona denominada “Wet side”
(Lado himedo), en la que se ubican los suelos finos ligeramente preconsolidados donde

P . : .
FC’ < 2, 0 los suelos granulares sueltos. Finalmente la zona que se ubica a la izquierda de la
linea del estado critico (CSL) llamada “Dry side” o Lado seco se ubican los suelos finos

. P .
fuertemente preconsolidados donde FC > 2, 0 los suelos granulares densos. Figura 3.96.

Inexistencia de suelos
con estructura

NCL

I b i

Ln(p")

Figura N° 3.96: Relaciones volumétricas con parametros basicos

Debemos aclarar que los términos Wet y Dry no se refieren a que los suelos se encuentran
himedos o secos sino que los suelos en el lado hiumedo (Wet side) tienen una humedad
superior a la necesaria parra llegar a la falla en el estado critico.

130



Esto quiere decir que para llegar a la falla bajo una dada presion efectiva P*, deberan perder
humedad a costa de una disminucion de su volumen, “Suelos contractivos”. Por el
contrario los suelos ubicados en el lado seco (Dry Side) a la izquierda de la linea CSL ,
deberan aumentar su contenido unitario de agua para llegar a la falla en el estado critico,
para una dada presion efectiva P, a costa de un aumento de su volumen, “Suelos
dilatantes”.

Finalmente en la figura 3.96 se presentan dos puntos identificados como “A” y “B”
respectivamente, dada su ubicacion en el plano e — Ln(p”) y si se tratara de suelos
granulares, podriamos decir que en el punto “A” tendremos un suelo granular denso,
mientras que en el punto “B” tendremos un suelos granular suelto. Sin embargo
observamos que el punto “A” tiene una relacion de vacios “e” mayor que el punto “B”, ello
se debe a que el estado tensional en el punto “A” es substancialmente menor que el del
punto “B”. Si en cambio se tratara de suelos finos, los del punto “A” serian fuertemente
sobreconsolidados mientras que los ubicados en el punto “B” estarian ligeramente
sobreconsolidados, siendo que el volumen especifico en el punto “A” es mayor al del punto
“B”. La explicacion es la misma que ya se dio en el parrafo anterior y depende del estado
de tensiones al que esta sometida la muestra.

10.18.- Ejemplo de célculo de un ensayo triaxial consolidado, no drenado CD.

Como ejemplo practico de aplicacion de lo visto hasta acd veremos como podemos
correlacionar los parametros basicos del suelo para representar un ensayo triaxial
consolidado, drenado, CD, sobre una muestra de la que se conocen los siguientes
parametros basicos: A = 0,448; « = 0,06; M = 1,10; e, = 2,15. El ensayo se ejecuta
consolidando a la probeta bajo una presion o3 = 98 kPa.

En este ejemplo se trata de una muestra ligeramente consolidada E—C <2 como se aprecia

(0]
en la figura 3.97 que se adjunta. Como en todo ensayo triaxial CD, si la muestra que se
ensaya ha sufrido una presién de pre consolidacion, cuando la misma es recuperada la
presion disminuye notablemente y pasa del punto “a” siguiendo la linea de recuperacion
elastica de pendiente “k” en el plano v — Ln(p”) hasta alcanzar el punto “1”. Cuando la
muestra se arma en la cdmara triaxial y la aplicamos la tensién de confinamiento P,” = o3 la
misma se comprime y recorre el camino del punto “1” al “2” segun la linea de recuperacion
elastica del material.

Tenemos ahora una muestra que ha sido ligeramente preconsolidada bajo una presion P." y
sometida a una presion hidrostatica o3 = P,” ligeramente menor. Podemos entonces aplicar
la tension desviante q = (o1 —o3) la que debera ser aplicada en forma lenta tratando de que
en el interior de la muestra no se generen presiones neutras. Esta velocidad de aplicacion de
“q” dependera de las dimensiones de la muestra de su permeabilidad y de las condiciones
de drenaje que se impongan a la misma. La aplicacion de la tension desviante “q” hace que
en el plano q — p” al no existir presiones neutras se recorra el camino de las tensiones
efectivas CTE que tiene una pendiente de 3:1 de forma que:

s = 3(pf - Po’)
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Durante este camino de CTE en el plano g — p” la muestra experimentara deformaciones
elasticas hasta llegar a la superficie de fluencia marcada por la elipse (punto 3)

Este trayecto en el plano e — In(p”) se recorre sobre la linea de recuperacion elastica de
pendiente “k “ y una vez que llega a contactar con la superficie de fluencia (punto 3) la
muestra entra en la etapa de fluencia y comienza a experimentar deformaciones plasticas,
que generan un importante deformacion volumetrica con lo cudl la trayectoria en el plano v
—Ln(p") ya no ocurre segun el recorrido de la linea de recuperacion eléstica de pendiente «,
sino, segun un recorrido de pendiente mucho mayor hasta alcanzar la linea de estado critico
CSL o la linea de falla de pendiente “M” en el plano q—p".

q A
M
Of Jooo 4 Superficie de
! fluencia en el
*i/ CT estado critico
PC: <9
PO
1

e A

Y DD N

g N

Figura N° 3.97: Ensayo triaxial consolidado, drenado.

Como en todo ensayo triaxial, en este también iremos incrementando la tension desviante
en escalones que haremos constantes e iguales a Ac; = A(o; — 63) = Ag = 18 kPa, esto nos
lleva a que el incremento de las tension media sobre la muestra se incremente en Ap” = 6
kPa ya que Ap” = Ag/3. Por lo tanto el calculo del ensayo lo haremos siguiendo el siguiente
esquema de célculo que se resume en los resultados que se muestran en la planilla que se
adjunta como N° 3.98.
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Columna | Parametro Ecuacion
N° a calcular
1 o1 Incremento constante determinado al iniciar el ensayo
2 o3 Tension constante determinada al iniciar el ensayo
3 o1 - 03 Incremento constante determinado al iniciar el ensayo
3 o, +2.0,
) P ( 3 j
S q G1 - O3
6 n p’/g
7 dn Ni+) —NG)
8 se, | O, = [dp, +[1—5j—2'2’7'd’72}
1+v| p A)JM* +n
9 &y &v(i) T 08y(i+1)
10 de dey(1+e,)
11 v Vo - dv
12 56 &‘s=&‘sp=ﬂ_K|:dp, N 2.;7.d772} 2277 i
1+v| p M°+n° |M°—n
13 & > dgg
14 € g+ &//3

Figura N° 3.98: tabla para calcular un ensayo triaxial drenado
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PLANILLA DE CALCULO DE UN TRIAXIAL DRENADO

Parédmetros adoptados para modelar el ensayo:

A=0,448; «=0,06; M=110; e,=2,15, o3=98 KPa

1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13 14

o] o3 01—03 p’ q 1 Sh Sev gV Se e Ses €0 €1

kPa kPa kPa kPa kPa

0 0 0.00 0.00 0.00 2.15

98 98 0.00 98.00 0.00 0.0000 0.0029 | 0.0029 | 0.0155 | 2.1345 | 0.0000 | 0.0000 0.0010
107.60 98 9.60 101.20 9.60 0.0949 0.0949 | 0.0044 | 0.0073 | 0.0215 | 2.1130 | 0.0008 | 0.0008 0.0032
117.20 98 19.20 104.40 19.20 0.1839 0.0890 | 0.0054 | 0.0127 | 0.0259 | 2.0871 | 0.0021 | 0.0029 0.0071
126.80 98 28.80 107.60 28.80 0.2677 0.0837 | 0.0062 | 0.0189 | 0.0291 | 2.0580 | 0.0036 | 0.0065 0.0128
136.40 98 38.40 110.80 38.40 0.3466 0.0789 | 0.0067 | 0.0256 | 0.0311 | 2.0269 | 0.0054 | 0.0118 0.0204
146.00 98 48.00 114.00 48.00 0.4211 0.0745 | 0.0070 | 0.0326 | 0.0323 | 1.9946 | 0.0073 | 0.0192 0.0300
155.60 98 57.60 117.20 57.60 0.4915 0.0704 | 0.0071 | 0.0397 | 0.0328 | 1.9618 | 0.0095 | 0.0287 0.0419
165.20 98 67.20 120.40 67.20 0.5581 0.0667 | 0.0071 | 0.0468 | 0.0328 | 1.9290 | 0.0121 | 0.0408 0.0564
174.80 98 76.80 123.60 76.80 0.6214 0.0632 | 0.0070 | 0.0538 | 0.0324 | 1.8965 | 0.0151 | 0.0558 0.0738
184.40 98 86.40 126.80 86.40 0.6814 0.0600 | 0.0069 | 0.0607 | 0.0318 | 1.8647 | 0.0189 | 0.0747 0.0949
194.00 98 96.00 130.00 96.00 0.7385 0.0571 | 0.0067 | 0.0674 | 0.0311 | 1.8336 | 0.0240 | 0.0987 0.1211
203.60 98 105.60 133.20 105.60 0.7928 0.0543 | 0.0065 | 0.0739 | 0.0302 | 1.8034 | 0.0317 | 0.1303 0.1550
213.20 98 115.20 136.40 115.20 0.8446 0.0518 | 0.0063 | 0.0802 | 0.0293 | 1.7741 | 0.0448 | 0.1751 0.2018
222.80 98 124.80 139.60 124.80 0.8940 0.0494 | 0.0061 | 0.0862 | 0.0283 | 1.7458 | 0.0735 | 0.2486 0.2774
232.40 98 134.40 142.80 134.40 0.9412 0.0472 | 0.0059 | 0.0921 | 0.0274 | 1.7184 | 0.1918 | 0.4405 0.4712

Planilla N° 3.82: Desarrollo del calculo de un ensayo triaxial drenado
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Figura N° 3.99: Resultado del modelo matematico de un ensayo triaxial drenado y comparacion con los

resultados de un ensayo triaxial similar ejecutado sobre una probeta de suelos del Post Pampeano con

parametros similares
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10.19.- Ensayo triaxial Consolidado, no drenado, con medicion de presiones neutras

Al igual que en el ejercicio anterior, podemos hacer lo mismo con un muestra de similares
caracteristicas pero ejecutando el ensayo en condiciones no drenadas luego de una
consolidacién isotrépica P, definida por el punto A de la figura N° 3.91.

Figura N° 3.91: Ensayo triaxial consolidado, no drenado con medicion de “u”

Del gréafico de la figura anterior podemos calcular la relacion de vacios para la presién
media correspondiente a la falla ps” haciendo:

e, =e,=¢, =I'-ALn(p;)

r—e,

p, = exp( j Como ademas: g = M.pf’
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q, =M .exp( ﬂe"j Donde gr es la tension desviante en la falla

Para poder aplicar la ecuacion anterior, sera necesario obtener a partir de los parametros
basicos M, A, k, p¢, los valores de I" y e, = €.

Para ello utilizaremos las férmulas ya vistas:

e, =N —aLn(p,)+«{Ln(p,) - Ln(p, )]

e, =N-ALn(p.)+xLn(p,)—x.Ln(p,’)

e, =N—(1.—x).Ln(p,)—x.Ln(p,")

Ademas el valor de I" lo podemos obtener haciendo:
I'=N-(1-x)Ln(2)

Ahora si podemos calcular la diferencia entre I" - e, para lo cual hacemos:

I'-e,=N-(1-x).Ln(2)— N+ (1—x).Ln(p,)+x.Ln(p,")

F-e,=(1- K).Ln(p?clj +x.Ln(p,) (**)

Cuando hacemos un ensayo triaxial CU sobre un suelo normalmente consolidado, el valor
de la presion de confinamiento se transforma en o3” = p.” = p,” por lo tanto tendremos:

I'—e, =(4-x).(Ln(p.") —-Ln(2)) + x.Ln(p.")

I'-e, =A.Ln(p,)—(4—x).Ln(2)

. :exp[ﬂ.Ln(a;)—;z—x).Ln(Z)j

En los casos en que el suelo que ensayamos tenga una presion de preconsolidacién superior
a o3 utilizaremos la ecuacion (**)
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Analizando las ecuaciones anteriores la variacion total de la presion efectiva AP rotaL €n
un ensayo de este tipo, tendremos:

ALn(o,) - (Z—K).Ln(Z)}
A

Ap:FOTAL = p;) - p'f :O':v, - p’f :O';, _eXp|:

Como sabemos en este ensayo, la distancia horizontal entre el camino de tensiones
efectivas (CTE) y el de las totales (CTT) nos da el valor de la presion neutra “u”

Au=p;—p;
Por otra parte en términos de presiones totales en la falla tendremos:

a¢ :3'(pf - po,)

. Oy .
+_—

P: =P

, , M, , , (M ,
Auf =Pi =Pt =P, +? Pt =Pt = Py +(?_1}pf

Reemplazando el valor de ps” nos queda:

, (M I'—e
AU, = —-1le o
uf po+(3 j Xp( l ]

Por lo tanto para el desarrollo del ensayo triaxial CU tendremos que seguir los siguientes
pasos:

1°) Al igual que en el ensayo anterior del triaxial CD, daremos incrementos parciales a la
tension desviante aplicada, para ello debemos calcular el valor de ps para luego obtener la
diferencia entre (p, - pr). Esta diferencia representa la maxima variacion de p” durante
todo el ensayo, por lo tanto podemos dividirla en un nimero finitos de pasos para lograr
una buena cantidad de puntos que representen el ensayo haciendo:

A partir de este valor calculamos el valor de p” haciendo: p” = p, - Ap’
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2°) El segundo paso consiste en determinar los sucesivos didmetros méximos de las
superficies elipticas que atraviesa el camino de tensiones efectivas (CTE) a medida que se
aproxima a la falla tal como se aprecia en la figura N° 3.92 Si estamos ensayando un suelo
preconsolidado, sabemos que la trayectoria de las tensiones efectivas (CTE) sera muy
cercano a la vertical hasta llegar a la superficie de fluencia en el punto “A”. Una vez que
atravesamos a la superficie de fluencia en el punto “A” el suelo comienza a experimentar
deformaciones plasticas y como no puede cambiar de volumen incrementa su presion
insterticial o del agua de los poros. Por lo tanto para conocer la ubicacion de los puntos 1y
2 en el plano g — p” sera necesario conocer los didmetros méximos de las distintas elipses
que atraviesa el CTE pci” Y pe2’, para que en el plano e — p” se ubiquen sobre las lineas
horizontales que cortan las curvas de recuperacion eléstica que tienen en el plano e —
Ln(p”)una pendiente “«k”.

La relacion de vacios para cada par de valores pe1”, p1” Y Pe2’, P2~ Se puede calcular
haciendo:

e, =N—(4-x).Ln(py")—x.Ln(p,’)
e, =N—(A-x).Ln(p;,")—x.Ln(p,")
Como en este caso e, = e; = e, podemos igualar y tendremos:

—(A-r).Ln(p, )+ (A —x).Ln(p.,") = x.Ln(p,) —x.Ln(p,")

Con esta férmula podemos calcular el diametro méximo P de la elipse para cada valor de
Py

p(i),

’

Peiy = P

Obviamente el primer valor de P;" para una muestra normalmente consolidada sera
PC, = 6,3
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Figura N° 3.92: Evolucién en fluencia de la relacién de las deformaciones en un ensayo CU.

({2

3°) El tercer paso consiste en calcular el valor de la tension desviante “q” que se ubicara en
correspondencia con el valor de P;” sobre la elipse de diametro mayor P .

Para el calculo tomamos la ecuacion de la elipse.
2 2 s
9" =M"p(p.-P)

Si dividimos esta ecuacion por (P") % tendremos:

ie]
)
[N

qi:M'pi, Pa -1
P;

4°) Deformaciones volumétricas:
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Para evaluar las deformaciones volumétricas elasticas utilizaremos las formulas ya vistas
en estos apuntes donde habiamos visto que

de, =de; +d&!
Y como no habia cambios de volumen en la muestra al ser un ensayo CU, teniamos que:
de, =0 por lo tanto:

e _ p
de, =—dg,

dp’

-,

—x dp
1+e p

; K
Como ademés de; = Toe’ nos queda que de! =
+e

Deformaciones volumeétricas por corte.

Hemos visto que las deformaciones volumétricas plasticas por corte estan dadas por

dgsp = dgvp.%

-n
Mientras que las deformaciones volumétrica el&sticas por corte seran:

del = Aq
3G

Donde G lo podemos calcular con

G- 3.(1-2v).1+e,).p
B 2.(1+v).x

Y Por ultimos tendremos que:
de, =dgl +dgl

Finalmente para el calculo de las deformaciones axiales debemos tener en cuenta que para
condiciones no drenadas:

g, =& +2&=0
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. : 2 .
g =—2.¢, Por otra parte habiamos visto que ¢, = 5(51 —&,) con lo cual

3 . :
&, =¢ ——&, Quereemplazando en la ecuacion anterior nos queda:
2

& +2¢ .
=-L_—"L Conlocudl ¢ =¢,

S

5°) Calculo del incremento de presiones neutras

Para obtener el valor de las presiones neutras que se generan durante el desarrollo del
ensayo, necesitamos obtener el valor de las presiones totales para restarlas de las presiones
efectivas ya calculadas, para ello hacemos:
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PLANILLA DE CALCULO DE UN ENSAYO TRIAXIAL CONSOLIDADO NO DRENADO

Parédmetros adoptados para modelar el ensayo:

A=0448; «=0,06; M=1,10;, v=0,40;, ve,=2,15, o3=98KPa

1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13 14 15

ci o3 G1—03 p’ Pe’ q Seye devp desp Seee S¢, & €1 P Av
KPa KPa KPa KPa KPa KPa KPa KPa

0.00

98.00 98.00 0.00 98.00 98.00 0.00 -0.00066 | 0.00066 0.00000 0.00000 0.00000 0.00000 0.00000 98.00 0.00
119.23 98.00 21.23 94.60 98.54 21.23 -0.00068 | 0.00068 0.00026 0.00855 0.00881 0.00881 0.00881 105.08 10.48
127.52 98.00 29.52 91.20 99.10 29.52 -0.00071 | 0.00071 0.00042 0.00346 0.00388 0.01269 0.01269 107.84 16.64
133.53 98.00 35.53 87.80 99.68 35.53 -0.00074 | 0.00074 0.00057 0.00261 0.00318 0.01587 0.01587 109.84 22.04
138.28 98.00 40.28 84.40 100.29 40.28 -0.00077 | 0.00077 0.00075 0.00215 0.00289 0.01876 0.01876 111.43 27.03
142.20 98.00 44.20 81.00 100.93 44.20 -0.00080 § 0.00080 0.00096 0.00184 0.00280 0.02156 0.02156 112.73 31.73
145.47 98.00 47.47 77.60 101.60 47.47 -0.00083 | 0.00083 0.00122 0.00161 0.00283 0.02439 0.02439 113.82 36.22
148.24 98.00 50.24 74.20 102.31 50.24 -0.00087 | 0.00087 0.00157 0.00142 0.00299 0.02738 0.02738 114.75 40.55
150.56 98.00 52.56 70.80 103.05 52.56 -0.00091 | 0.00091 0.00206 0.00125 0.00331 0.03070 0.03070 115.52 44.72
15251 98.00 54.51 67.40 103.84 54.51 -0.00096 | 0.00096 0.00280 0.00110 0.00390 0.03459 0.03459 116.17 48.77
154.12 98.00 56.12 64.00 104.67 56.12 -0.00101 § 0.00101 0.00402 0.00096 0.00498 0.03958 0.03958 116.71 52.71
155.42 98.00 57.42 60.60 105.56 57.42 -0.00107 | 0.00107 0.00649 0.00081 0.00730 0.04688 0.04688 117.14 56.54
156.42 98.00 58.42 57.20 106.51 58.42 -0.00113 | 0.00113 0.01385 0.00067 0.01452 0.06140 0.06140 117.47 60.27
157.14 98.00 59.14 53.80 107.52 59.14 -0.00120 § 0.00120 1.52574 0.00051 1.52625 1.58765 1.58765 117.71 63.91

Figura N° 3.93: Resultados del calculo de un ensayo triaxial no drenado
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Figura N° 3.94: Resultados del modelo matematico de un ensayo triaxial consolidado, no drenado y
comparacion con un ensayo real de una probeta del Post Pampeano
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