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CAPITULO 1

INTRODUCCION



1 Introducciéon

Las arcillas son materiales que a menudo, suelen dar problemas al Ingeniero Geotecnista,
especificamente en Ingenieria de Cimentaciones, a tal grado que la sola presencia de agua
origina un comportamiento plastico en ella, por este motivo, realizar un buen disefio de
cimentaciones, predecir los asentamientos que ocurriran a corto y largo plazo, representan un
gran reto hoy en dia. Sin embargo se han realizado trabajos de investigacion experimentales
alrededor del mundo, a lo largo de la historia, como precedente se tienen los trabajos
realizados por Karl V. Terzaghi (considerado padre de la Mecanica de Suelos), A. Casagrande,
Taylor, por mencionar algunos grandes investigadores en el ambito de la Mecanica de Suelos.

En la presente tesis se hara un analisis detallado acerca de la prediccidon de asentamientos en
las arcillas, problema que, como se menciond anteriormente es de fundamental importancia
para el Ingeniero Geotecnista; un claro ejemplo es la Torre de Pisa en ltalia, que si bien es un
atractivo turistico mundial, sufrié una inclinacion, que claramente, si se hiciera una revision con
los respectivos reglamentos de construccion del mundo, no cumpliria. Un ejemplo
correspondiente a la Ciudad de México, es el Templo Mayor, que ha sufrido asentamientos
considerables, pero que, gracias a Ingenieros mexicanos, se logré frenar este efecto. Podré
seguir mencionando muchos mas casos, en los que predecir con buena aproximacién los
asentamientos suele ser la diferencia, entre una buena obra de ingenieria, y un fracaso que
implicaria pérdidas millonarias y en el peor de los casos vidas humanas.

El primer antecedente, correspondiente al calculo de asentamientos en suelos, es la teoria de
la Elasticidad desarrollada por Robert Hooke (1670), que por evidentes razones, no fue
propuesta o disefiada originalmente para su aplicacion en mecanica de suelos, pero que ha
dado excelentes resultados en el calculo de asentamientos a corto plazo, partiendo de la
hipétesis que dichas deformaciones ocurren a volumen constante, de esta teoria se detallara
aun mas en capitulos posteriores.

Terzaghi, a su vez, contribuyé enormemente en estructurar de manera formal, el estudio de las
propiedades del suelo, uno de los efectos de su gran vision e inteligencia fue el desarrollo de la
teoria de la consolidacion en arcillas, la cual establece que, si una arcilla totalmente saturada,
sufre un incremento de esfuerzos, dicho incremento de esfuerzos lo tomara, en un inicio,
completamente el agua presente en los poros del suelo, lo anterior generado por una condicion
no drenada, dada la baja permeabilidad de la arcilla, pero que, en el transcurso del tiempo la
presiéon en el agua se disipara, hasta que ésta sea nula, generando un incremento en los
esfuerzos efectivos, que a su vez ocasionan un cambio de volumen (Rendulic, 1970).

Lo que Terzaghi ignoraba, es que en el fendmeno de la consolidacién, el agua adherida
(adsorbida) a los poros de las particulas sdlidas, ocasiona un fendmeno viscoso, que es de
consideracion importante en algunos tipos de arcillas, Zeevaert (1948), estudid dicho
fendmeno, y determind en algunos casos, que la deformacion debida al fendbmeno de
viscosidad intergranular (consolidacién secundaria, creep) es cerca del 50 % de la deformacion
debida a la consolidacién primaria.

Si bien, las teorias propuestas en los ultimos afios han dado buenos resultados, los problemas
de ingenieria se tornan cada vez mas complejos, lo que implica que el numero de calculos
incrementen notablemente, por ello, el empleo de herramientas auxiliares, o mejor dicho
complementarias, es necesario. Las computadoras representan una de las herramientas mas
poderosas, su capacidad de procesamiento crece a un ritmo exponencial; actualmente son
capaces de realizar millones de calculos en cuestion de segundos. Lo que se traduce, en la
resolucién de problemas cada vez mas complejos. Otra herramienta que es de vital
importancia, y ha tomado gran relevancia en mecanica de suelos, es el método de elementos
finitos, el cual estd basado fundamentalmente en la discretizacidon del medio, como su nombre
lo indica en elementos, que generalmente estan vinculados por ecuaciones de esfuerzo o
desplazamiento; es evidente que a mayor numero de elementos, el problema se simulara de
manera mas real. Ahora bien, es posible conjuntar estas dos poderosas herramientas de
calculo, lo que da como resultado, programas muy potentes capaces de realizar modelos que
arrojen resultados que asemejen la realidad.
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Con lo expuesto anteriormente, se pretende dar una visidon general de cémo se pueden
emplear los programas de computadora para optimizar el tiempo de calculo, comprendiendo las
hipétesis en que se basan los modelos constitutivos y en qué casos es posible emplearlos o
qué consideraciones se deben tener presentes. Por tal motivo el actual Reglamento de
Construccion del Distrito Federal, propone el uso de la modelacion numérica como método de
calculo para estimar asentamientos, pero, validando mediante pruebas de laboratorio, los
parametros que se emplearan en el modelo.

Pero claro esta, que lo mencionado en el parrafo anterior es valido, si no se pierde el
razonamiento ingenieril, ya que es el que nos da la sensibilidad para entender los problemas y
crear un criterio propio cada vez mas amplio.
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1.1 0Objetivos

- Definir de manera global qué es una arcilla.
- Clasificar a las arcillas, en funcion de su sensibilidad.

- Establecer el comportamiento a corto y largo plazo de las arcillas, segun la clasificacion
realizada.

- Calcular los asentamientos a corto plazo por medios analiticos y con modelacion
numeérica, para su posterior comparacion.

- Calcular los asentamientos a largo plazo por medios analiticos y con modelacién
numeérica, para su posterior comparacion.

- Realizar un ejemplo de aplicacién en cimentacién superficial rigida, desplantada en una
arcilla sensitiva y una arcilla no sensitiva, obteniendo los asentamientos y la
distribucion de esfuerzos en la masa de suelo.

- Observar las principales diferencias (asentamientos y distribucién de esfuerzos) entre
los ejemplos de aplicacion, para dar una visidon general, acerca de cémo deben ser
analizados tales casos y qué herramientas arrojan resultados mas realistas

- Dar algunas recomendaciones sobre el correcto empleo de la modelacion numérica
como herramienta de analisis y evitar su uso indiscriminado.

1.2 Alcances

- Determinar como estan constituidas las arcillas, desde el punto de Vvista
granulométrico, molecular y quimico.

- Determinar qué tipo de fuerzas intervienen en su estructura molecular.

- Determinar el comportamiento constitutivo correspondiente, de acuerdo a los puntos
mencionados anteriormente, y obtener asi una clasificacion detallada de las arcillas.

- Diferenciar qué tipo de analisis se emplea para calcular asentamientos a corto plazo y
a largo plazo, y qué parametros elasticos y/o de compresibilidad intervienen en cada
caso.

- Determinar la distribucion de esfuerzos en la masa de suelo, geostaticos y por una
sobrecarga en la superficie mediante la teoria de Boussinesq, Westergard, Frélich y la
integracion de estos métodos realizada por el Ing. Julio Damy Rios y Carlos Casales.

- Emplear la teoria de la elasticidad lineal para el céalculo de asentamientos inmediatos
(corto plazo), desarrollando las hipotesis en que se fundamenta

- Emplear la teoria de la consolidacion para el calculo de asentamientos diferidos (largo
plazo), desarrollando las hipotesis en que se fundamenta

- Emplear el modelo de Zeevaert para el calculo de asentamientos por consolidacion
secundaria (Creep), desarrollando las hipdtesis en que se fundamenta.

- Establecer las bases, hipotesis, teorias y el proceso de calculo del método de
elementos finitos.
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- Definir las hipotesis del modelo Soft Soil (Plaxis) y a qué tipo de arcilla es aplicable su
uso.

- Definir las hipétesis del modelo Soft Soil Creep (Plaxis) y a qué tipo de arcilla es
aplicable su uso.



CAPITULO 2

ARCILLAS SENSITIVAS



2 Arcillas Sensitivas

Como preambulo para definir de manera precisa a las arcillas, se hara un analisis en cuanto a
las fases que constituyen un elemento diferencial de suelo, dichas fases son: sélida, liquida y
gaseosa. La parte sélida esta formada principalmente por particulas minerales, la fase liquida
generalmente por agua (particularmente es la que interesa el Ingeniero geotecnista) y la
gaseosa, que es, hasta el dia de hoy la que menos preponderancia tiene en los analisis de
mecanica de suelos; como punto fundamental, es necesario definir, cdmo es que se relacionan
dichas fases, es por ello que surgen relaciones, las cuales estan basadas en peso y volumen, a
éstas se les llama relaciones volumétricas y gravimétricas, empleadas frecuentemente en el
calculo de esfuerzos. Cabe mencionar que la fase sdlida presenta una variedad de tamafos,
que va, desde los 70 mm (grava) hasta 2 uym (arcilla), lo cual genera, que se tenga una
clasificacion estandarizada de los suelos, basada en el tamafo de las particulas sélidas.

Para poder entender este concepto de clasificacion, se deben definir la relacién entre fases, las
caracteristicas granulométricas y los limites de Atterberg, de este ultimo punto se detallara mas
adelante.

Partiendo de la Fig. 2.1, la cual muestra las fases presentes en el suelo, se hara la
determinacién de cada una de las relaciones correspondientes.

Peso Volumen
W, Gaseosa \
W, Liguida Vw
Wi Sélida \'A

Fig. 2.1 Fases en el suelo.

Donde las literales de la parte izquierda, representan los pesos respectivos de cada una de las
fases, en mecanica de suelos el peso de la parte gaseosa suele despreciarse (W, = 0),
analogamente en la parte derecha se muestran los volumenes correspondientes.
Consecuentemente, se definen las relaciones, tres son de fundamental importancia: porosidad,
relacion de vacios y grado de saturacion.

La porosidad es la relacion entre el volumen de vacios y el volumen total, ec. 2.1.

n=2 (ec. 2.1)

La relacion de vacios es el cociente entre el volumen de vacios y el volumen de sdlidos, ec.2.2.

e=2 (ec. 2.2)

n=— (ec. 2.3)

e=— (ec. 2.4)
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El grado de saturacién indica el porcentaje del volumen de vacios que se encuentra lleno de
agua, es decir, es el cociente entre el volumen de liquido y el volumen de vacios, ec. 2.5.

S=x
vy

(ec. 2.5)

Sin embargo, existen otras relaciones, no menos importantes, muy empleadas en la practica
profesional, tales como: la humedad, el peso especifico, peso especifico relativo (6 densidad
de solidos).

La humedad 6 contenido de agua, se define como la relacion entre el peso de liquido y el peso
de sdlidos, ec. 2.6.

w=—"= (ec. 2.6)

El peso especifico, puede definirse de manera independiente a cada una de las fases del
suelo, 6 bien a la muestra total, de aqui se desprende un subgrupo:

Peso especifico de la masa total, ec. 2.7.

Vr = e (ec. 2.7)
Peso especifico seco, ec. 2.8.

V= VK; (ec. 2.8)
Peso especifico relativo o densidad de sdlidos, ec. 2.9.

G, = Ys (ec. 2.9)

Yo

donde y, es el peso especifico del agua a 4°C.

Para tener una mayor sensibilidad en cuanto a los valores tipicos de las relaciones de fases en
arcillas, Lambe y Whitman por ejemplo nos dicen que, la mortmorilonita sddica saturada puede
presentar con bajas presiones de confinamiento una relacion de vacios superior a 25, por otro
lado, se han realizado pruebas en la arcilla lacustre de la Ciudad de México, arrojando
contenidos de agua superiores a 300 %. Otro aspecto fundamental para realizar una buena
clasificacion de suelos, sobre todo para diferenciar los suelos gruesos de los finos, es el
tamano de las particulas predominantes en una muestra; uno de los procedimientos mas
empleados es la prueba granulométrica, haciendo pasar una porciéon de suelo a través de
tamices con diferentes diametros (aplicable para suelos gruesos) o bien la prueba del
hidrometro (aplicable a suelos finos). Del proceso mencionado anteriormente es posible
construir una curva, llamada curva granulométrica, como la que se muestra en la Fig. 2.2. Pero
existe una consideracién especial en cuanto a la precision de la curva granulométrica, si bien,
la aproximacion es muy buena para suelos gruesos, la aplicacion a suelos finos es discutible,
ya que parte de hipotesis poco realistas, por ejemplo, considerar a las particulas finas con un
diametro equivalente efectivo diferente al real.
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Fig. 2.2 Curva granulométrica (Lambe, 1951)

Como complemento para clasificar a los suelos finos, Atterberg y A. Casagrande (1948)
realizaron un trabajo de investigacion bastante amplio, el cual, esta fundamentado, en el
concepto de que un suelo fino puede estar dentro de cuatro estados de consistencia segun su
humedad. Para delimitar de una manera 6ptima dichos estados, se determinaron los limites
correspondientes, llamados Limites de Atterberg. En la Fig. 2.3 se detalla un esquema en el
que esta ubicados dichos limites. La determinacion de éstos no es parte de la presente tesis,
por lo cual no se abundara sobre los procesos experimentales para su obtencion; sin embargo
es importante establecer el significado fisico de los Limites de Atterberg. El limite de
contraccion w divide al estado semisdlido del estado sdlido, y es limite en el cual el suelo,
mantiene un volumen constante, es decir, ha perdido completamente su contenido de agua
(excepto el agua adsorbida), el limite plastico w,, se define, como el limite en el que existe un
comportamiento plastico del suelo, es decir, que presente deformaciones permanentes sin
rebote eléstico y sin agrietarse, el limite liquido w; representa el contenido de agua en el que el
suelo presenta un comportamiento plastico, pero que esta cerca de que el suelo presente
caracteristicas de un fluido, en otras palabras, que su resistencia al corte sea nula.

Mezcla fluida Estado liquido
de agua y suelo
Limite liquido Wl
Estado plastico
Humedad ~—————— Limite Plastico W,

creciente
Estado semisolido

Limite de retraccion W
o contraccién

Estado Solido

T

Suelo seco
Fig. 2.3 Limites de consistencia (Lambe, 1951)
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En arcillas es de particular importancia, la obtencion de los limites liquido y plastico,
denominados limites de plasticidad, para delimitar bajo qué intervalo de humedad la arcilla
tendra un comportamiento estrictamente plastico, este intervalo se denomina, indice de
plasticidad I,, el cual esta representado mediante la ec. 2.10.

L, =w —w, (ec. 2.10)

Para la clasificacidon de suelos finos (limos y arcillas) el limite liquido junto con el indice de
plasticidad juegan un papel primordial, esto se observa en la carta de plasticidad de la Fig. 2.4.

60 v T T v T M T T v v T v T T -
Para clasificacion de suelos finos /
1 yla fraccién fina de suelos gruesos ‘9“/

50 -4-Ecuacién de la linea «A» -4 "
a Horizontal en IP=4 a w =25.5
= { luego IP=0.73(w, -20)
2 40 - Ecuacion de la linea «U» i
o Vertical en w/=16 a IP=7,
(:3 { luego IP=0.9(w,-8) ,
= /
a / N
w s+ O
Qo 204 7 S ! ! | N
(w.) 1 7 AN/ M H U OH
) r QO
= 10 z | | ] I ! I | .

MLuOL
0 1
L] L] ] L] L] ] L] L L]

0 10 20 30 40 S0 60 70 80 9 100 11
LIMITE LIQUIDO (w,)

Fig. 2.4 Carta de plasticidad (Casagrande, 1945)

Otra de las consideraciones que se deben hacer, es definir la génesis del suelo, es decir, el
proceso bajo el cual se formd, por ello, la siguiente clasificacion engloba los tipos de suelo que
se formaron bajo un proceso de deposicion: depdsitos edlicos, depdsitos aluviales, depdsitos
de origen volcanico y depdsitos glaciares. Los de particular interés en la presente tesis se
enfocaran a los de origen aluvial, que son:

Depésito fluvial. Son los materiales depositados en los cauces del rio, abarcando un gran
intervalo de tamafos, que van desde fragmentos de roca y grava en pendientes fuertes, hasta
arena y limo en pendientes suaves. Presentan una estratificacion erratica.

Depésitos lacustres y marinos. Son depdsitos de limo y arcilla con arena fina depositados en
aguas tranquilas, por tanto, su estratificacion tiende a ser mas uniforme.

Depésitos de aluvidon. Al desembocar los rios en los valles, se presenta una reduccion de
velocidad y por consiguiente, la sedimentacion del material mas fino que el de los depdsitos
fluviales, formandose los deltas; las caracteristicas del material deltaico dependeran de la
presencia de sales en el agua.

Depésitos aluvio-lascustres. Son los que se forman en las orillas de los lagos, debido a la
regresion y transgresion de los sedimentos con motivo de la fluctuacion del nivel de agua en el
lago.

En la Fig. 2.5 se presentan algunos ejemplos de suelos depositados de acuerdo a la
clasificacion realizada anteriormente.

10
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@ ' ®) © @

Fig. 2.5 Tipos de depésitos aluviales. (a) depésito fluvial, (b) depdsito marino, (c) depdsito aluvial, (d)
depdsitos aluvio-lacustre.

2.1 Definicion

De acuerdo a las consideraciones hechas anteriormente, una arcilla puede definirse,
primeramente de acuerdo a su origen, como un suelo transportado producto de agentes
erosivos como el viento, los glaciares, rios, corrientes de agua superficial; estos agentes van
depositando a su paso las particulas mas finas; un caso peculiar son los depésitos lacustres y
marinos, generalmente de granos finos, debido a las bajas velocidades de las aguas que
fluyen. Paralelamente, de acuerdo a su tamano, las arcillas son menores a 2 ym, cuyas
particulas pueden presentar una estructura floculenta o dispersa, de acuerdo a lo anterior,
presentan una baja permeabilidad. La presencia de agua en las arcillas, hace que prevalezca
un comportamiento plastico (delimitado por los limites de plasticidad), es decir, bajo un estado
de esfuerzos, tiende a deformarse permanentemente sin sufrir agrietamientos, lo que conlleva
a que no se presenten deformaciones elasticas (en algunos casos). Como complemento,
Skempton (1953) determind que los limites de Atterberg estan relacionados con la cantidad de
agua adsorbida sobre la superficie de las particulas de suelo, uno de los razonamientos que
uso fue que, es de esperarse que el agua adsorbida venga muy influenciada por la cantidad de
arcilla presente en el suelo, de esto se desprendié una magnitud que él llamoé actividad.

.. . indice de plasticidad
Actividad de una arcilla = P (ec. 2.11)
% en peso menor de 2 um

Generalmente estan constituidas por minerales, en su gran mayoria, caolinita, ilita y
montmorilonita (Budhu, 2010); dichos minerales determinaran el comportamiento mecanico de
las arcillas en mayor o menor grado. La caolinita esta presente en arcillas que se encuentran
en regiones tropicales humedas, la ilita esta constituida por lentes de aluminio intercalados
entre dos capas de silicatos, la montmorilonita tiene una estructura similar a la ilita, con la
diferencia que las fuerzas que predominan son las de Van der Wals y se presenta un
intercambio de iones.

Sin embargo, uno de los fendmenos que se presenta exclusivamente en las arcillas sensitivas y
que las caracteriza, es la consolidacion secundaria, si bien, también se presenta en arcillas no
sensitivas el efecto de éste es poco significativo, como si lo es en las arcillas sensitivas. Por tal
motivo se extenderd el estudio a determinar los asentamientos debidos a la consolidacion
secundaria, para ello es necesario conocer el origen de los suelos, asi como su composicion
mineraldgica y quimica, lo cual se detalla en capitulos posteriores.

De manera cuantitativa, la sensibilidad (S;) de una arcilla esta determinada mediante la ec. 2.12
(Bowles, 1997).

St — Cuy inalterada (eC‘ 212)

Curemoldeado

Valores de S mayores de 4, indican que una arcilla es sensitiva.

11



2 Arcillas Sensitivas

2.2  Origen geoldgico

La variedad de materiales que se encuentran en la corteza terrestre es practicamente ilimitada,
a menudo representan una problematica desde el punto de vista ingenieril, ya que van desde
grandes bloques, gravas, arenas, limos hasta arcillas. Para comprender mejor el
comportamiento de estos materiales es necesario definir, el origen de los suelos, cémo llegaron
al lugar en el que se encuentran actualmente, su composicion mineralégica. Para acotar el
estudio, se delimitara primeramente a definir la composicion de la corteza terrestre, cuyo
espesor va de 30 a 40 km segun estudios sismicos realizados, la composicion de la corteza se
muestra en la Fig. 2.6.

Other <1%
Sodium 2.1%

100% T Potassium 2.3%

Calcium 2.4%

90% T Magnesium 4%
Iron 6%

O/, 4+

80% Aluminum 8%

70%t

60%+ Silicon 28%

50%T
40%t
30%T
20%4 Oxygen 46%

10%1

0% t
Fig. 2.6 Composicidon elemental de la corteza terrestre (Press y Siever, 1994).

Por otra parte la superficie de la corteza terrestre esta expuesta a ciertos procesos que la
afectan de manera considerable, estos procesos son: movimiento de la corteza, erosion,
deposicion y formacion de sedimentos los cuales forman parte de un ciclo, llamado ciclo
geoldgico (Fig. 2.7).

Deposition

Denudation
Sediment Formation

Crustal Movements

Fig. 2.7 Ciclo geoldgico (Mitchell y Soga, 2005)

El desgaste de la corteza puede ser provocado por procesos fisicos, quimicos y
microbiolégicos, dando como resultado: Minerales inalterados de resistencia alta, nuevas
formaciones mas estables que tienen la misma estructura que los minerales originales, nuevas
formaciones similares a las originales pero con diferente estructura interna, productos alterados
producto de la transportacion (coloides, arcillas minerales, minerales precipitados, etc.).

Asi pues, es de vital importancia para la Mecanica de Suelos conocer las caracteristicas y el

proceso geolégico de los depdsitos que forman los materiales del subsuelo. En lo consecuente
se enfocara al estudio detallado de las arcillas.
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2 Arcillas Sensitivas

Lo transformacién quimica de los minerales que forman la roca, produce nuevos componentes
mineraldgicos que vienen a constituir materiales muy finos hasta coloidales. De la alteracion
fisico-quimica resultan los minerales de arcilla que tienen propiedades individuales,
principalmente cohesivas. Por medio del transporte originado por el viento, explosiones
volcanicas, el agua, la gravedad y el hielo, estos fragmentos forman nuevos depdsitos de rocas
sedimentarias no consolidadas. El conocimiento adecuado de las caracteristicas mecanicas de
estos sedimentos; la permeabilidad, compresibilidad y la resistencia al esfuerzo cortante, son
necesarias para el entendimiento y solucién de problemas de estabilidad en Ingenieria.

Por lo expuesto anteriormente los suelos tienen su origen en la descomposicion de la roca
madre, debido, a la accion de agentes erosivos. A su vez dicha descomposicion puede ser de
tipo fisica, quimica o fisico-quimica. La erosion fisica da como resultado materiales granulares
(grava y arena) e incluso limos, por otro lado la erosion quimica es propia de la formacion de
arcillas sobre todo de las sensitivas.

La descomposicion fisica puede ser de dos tipos las cuales son:
a) Erosion in situ

a.1 Cambios de temperatura

a.2 Crecimiento de cristales

a.3 Esfuerzos en la corteza terrestre
a.4 Efecto de la gravedad

b) Erosioén por transporte
b.1 Agua
b.2 Viento
b.3 Glaciares

De manera analoga, la descomposicion quimica, se debe a diferentes procesos, en los que se
encuentran:

a) Hidratacion. Resulta como consecuencia de la adicion de agua a un compuesto
quimico para formar como conclusion otro compuesto quimico, con diferentes
caracteristicas.

b) Hidrdlisis. Es la descomposiciéon quimica de una sustancia por medio del agua, se
produce como efecto de que el agua libre, de los climas tropicales de intensa
pluviosidad, donde las rocas estan formadas fundamentalmente de Silicatos y Oxidos
de Fe y Al, el agua libre debilita la unién con estos elementos y provoca su
descomposicion.

c) Disolucion. Aun cuando la disolucién es un fendmeno fisico, en la erosién de los suelos
y rocas, actla casi siempre acompanado de una importante combinacién y
transformacién quimica. Si bien las formaciones calcareas (roca caliza) son en general
poco solubles en agua, (0,065 gr/litros) cuando en el agua de contacto esta presente al
anhidrido carbdnico, el carbonato de calcio es disuelto lentamente en forma de
bicarbonato de calcio que puede llegar a una concentracién en agua de 160 gr/litros.

d) Oxidacion. La oxidacién que sufren los 6xidos ferrosos liberados debido a la hidrdlisis,
los lleva a transformarse en 6xidos férricos. Una evidencia de este accionar se da en la
erosion quimica que sufren los basaltos que primeramente se descomponen en
Saprolitos de color amarillo y posteriormente por una fuerte oxidacién debido al
oxigeno disuelto que aportan las lluvias, se transforman en Lateritas con un fuerte color
rojo.
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2.3 Estructura interna

Para el estudio adecuado de las propiedades indices y mecanicas, y en general para
comprender el comportamiento mecanico relacionado con la masa del subsuelo, es necesario
conocer con precision el tipo de estructura interna que presenta el suelo, es decir, hacer un
enfoque microscépico y observar como estan organizadas sus particulas, dicha organizacion
sigue a su vez leyes que rigen su comportamiento, de acuerdo a las fuerzas predominantes en
el tipo de estructura respectiva.

a)

Estructura simple. Es aquella producida cuando las fuerzas debidas al campo
gravitacional terrestre son claramente predominantes en la disposicién de las
particulas; es por lo tanto, tipica de suelos de grano grueso (gravas y arenas limpias)
de masa comparativamente importante. El comportamiento mecanico e hidraulico de
un suelo de estructura simple, queda definido por dos caracteristicas: La compacidad
y la orientacién de las particulas. En la Fig. 2.8 se muestran algunos tipos de
estructuras simples.

2 ( ). Y \'»‘v{‘ A ) b Té: o\ P
L (XXX GEEXY (KX :
(@) ) L © @ (©)

Fig. 2.8 Estructura simple, (a) cibica simple, (b) ctibica tetraédrica, (c)Tetraoctogonal senoidal, (d)

b)

Piramidal, (e) Tetraédrica (van Olphen, 1977)

Panal. Esta estructura se considera tipica en granos de tamano de 0,02 mm de
diametro, que son arrastrados y depositados ya sea por el agua o por los vientos. En
estas particulas, la gravitacion ejerce un efecto que hace que tiendan a
sedimentarse, pero dada su pequefia masa, otras fuerzas naturales pueden hacerse
de magnitud comparable, concretamente si la particula antes de llegar a su ubicacion
final en el depédsito toca a otra particula ya depositada, la fuerza de adherencia
desarrollada entre ambas, puede neutralizar al peso, haciendo que la particula
quede detenida antes de completar su carrera; otra particula puede ahora afiadirsele
y el conjunto de ellas podra llegar a formar una celda, con cantidad importante de
vacio (Fig. 2.9).

Fig. 2.9 Estructura de panal (van Olphen, 1977)

Floculenta. Se presenta por sedimentacion de particulas menores de 2 Um; estas
particulas pueden permanecer en suspension indefinidamente, pues en ellas el peso
ejerce poca influencia en comparacion con las fuerzas eléctricas entre particulas
cargadas negativamente y las fuerzas moleculares ejercidas por el agua. Las cargas
eléctricas de las particulas coloidales pueden, sin embargo, neutralizarse bajo la
influencia de la adicion de iones de carga positiva opuesta; un electrolito por ejemplo,
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en acido tal como el clorhidrico, se disocia en agua en iones positivos y negativos
(Cl- y H+) y por efecto de los iones H+ en solucion, los coloides neutralizan sus
cargas y chocan entre si, quedando unidas por las fuerzas de adherencia
desarrolladas. De esta manera, comienzan a formarse los fléculos de mayor masa,
que tienden a depositarse. En el mar, la sal actua como electrolito.

Fig. 2.10 Estructura floculenta (van Olphen, 1977)

d) Estructura en “Castillo de naipes”. Es similar a la estructura floculenta, sin embargo,
la forma laminar de los minerales de arcilla es fundamental en la estructuracion, tal y
como se muestra en la Fig. 2.11.

/

Fig. 2.11 Estructura en “Castillo de naipes” (van Olphen, 1977)

e) Estructura dispersa. Algunas investigaciones modernas han indicado que una
hipétesis estructural del tipo de “castillo de naipes”, en la cual las particulas tienen
contactos mutuos, si bien puede aceptarse como real en muchos casos quizas no es
la mas estable en la que pudiera pensarse. Cualquier perturbaciéon que pueda existir,
como deformacion por esfuerzo cortante, tiende en general a disminuir los angulos
entre las diferentes laminas de material. Conforme esto sucede, actuan entre las
particulas, presiones osmaticas inversamente proporcionales al espaciamiento entre
ellas. Las presiones osmoticas tienden a hacer que las particulas se separen y
adopten una posicién como la que se muestra en la Fig. 2.12.

Fig. 2.12 Estructura dispersa (van Olphen, 1977)
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2.4  Mineralogia

La mineralogia es el principal factor que determinara el comportamiento mecanico e hidraulico
de los suelos, especificamente en arcillas; los minerales de arcilla tienen caracteristicas muy
puntuales, son particulas de tamafo pequefio, tienen una carga eléctrica negativa, presentan
gran plasticidad al mezclarlas con agua y una alta resistencia a la intemperie, los principales
minerales de arcilla son silicatos de aluminio hidratados (Mitchell y Soga, 2005). Para
determinar la composicidon mineraldgica es necesario realizar un analisis termo diferencial, de
rayos X, entre otros mas, estos estudios no son propios del ingeniero, si no del fisico o quimico.
Sin embargo, tres grupos de minerales son de particular importancia en mecanica de suelos.

Montmorilonitas. Constituidos principalmente por el mineral del mismo nombre, en donde la
relacion de silice a alumina es de 4 a 1; la alumina generalmente esta reemplazada
parcialmente por 6xido de hierro o magnesio. Tienen la capacidad de expandirse en presencia
de agua.

llitas. Son productos de la hidratacion de micas blancas. Algunos minerales de este grupo
contienen sustituciones de la alimina por hierro y magnesio. La relacién de silice a alumina es
aproximadamente 2, los granos tienen propiedades de adsorcion mucho menos activas que en
el caso de las montmorilonitas.

Caolinitas. Se forma por la caolinizacién de las rocas igneas feldespaticas, su relacién de silice
a alumina es de 1, la actividad superficial de estos minerales es pequefia. Las arcillas del grupo
de las caolinitas en su estado natural saturado no se expanden al ser aliviadas de carga ni se
reblandecen por el mismo concepto y al ser deshidratadas no sufren contraccion.

2.5 Caracteristicas mecanicas

Como se menciond en el numeral 2.4 el comportamiento mecanico esta ligado directamente a
la mineralogia de las arcillas, uno de los principales aspectos es la relacidon esfuerzo-
deformacion-tiempo, aunque éste no es el Unico factor que influye en el comportamiento
mecanico de las arcillas, también estan:

- Estado de esfuerzos al que haya estado sometida anteriormente
- Estructura interna y mineralogia

- Fuerzas cohesivas intergranulares.

- Forma, dimensiones y resistencia propia de los granos

- Grado de consolidacion

- Permeabilidad

- Tiempo

Es importante recalcar que el tiempo es un factor a considerar, sobre todo en el
comportamiento a largo plazo, ya que se ha observado que después de aplicado un incremento
de esfuerzo inmediato, existe una deformacion inmediata, pero que conforme transcurre el
tiempo el material se sigue deformando. Por tal motivo es posible definir ciertos modelos
constitutivos que se asemejan al comportamiento real de las arcillas, entre los cuales estan:

- Modelo eléstico

- Modelo plastico

- Modelo viscoso

- Modelo elasto-plastico

- Modelo plasto-viscoso

- Modelo elasto-plastico viscoso

El comportamiento dependera de las condiciones iniciales (drenadas o no drenadas) y del tipo
de analisis, si es a corto o largo plazo.
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2.6 Caracteristicas hidraulicas

Estan ligadas directamente a la permeabilidad que presenten las arcillas, o bien de la velocidad
a la cual se aplican los esfuerzos. Asi pues la permeabilidad se define como la velocidad con la
que el agua pasa a través del suelo, bajo un gradiente hidraulico unitario, Ley de Darcy (ec.
2.13).

v =ki (ec. 2.13)

donde i es el gradiente hidraulico (ec. 2.14), v la velocidad de flujo y k el coeficiente de
permeabilidad 6 conductividad hidraulica.

i=2 (ec. 2.14)

Los valores tipicos de k para una arcilla son del orden de 1x10‘6% 6 menores.

Sin embargo el aspecto mas influyente en este rubro, es que las arcillas contienen, por asi
llamarlas, dos tipos de agua, la primera correspondiente a la que se encuentra en los poros que
obedece a fuerzas de tipo gravitacional, y la segunda el agua adherida a la superficie de los
granos (agua adsorbida) que esta supeditada a fuerzas de tipo electromagnética; cabe
mencionar que el agua adherida a los granos presenta una viscosidad variable con respecto al
tiempo (Fig. 2.13).

Agua en los poros
del suelo

Agua adsorbida

Fig. 2.13 Agua presente en las arcillas (Zeevaert, 1948)

2.7 Comportamiento a corto y largo plazo

Debido a la baja permeabilidad que presentan las arcillas, requieren de un tiempo considerable
para disipar la presion de poro y garantizar que existan condiciones drenadas. Por otro lado en
un lapso relativamente corto el comportamiento sera diferente ya que habra una deformacién a
volumen constante. Lo anterior queda demostrado al realizar pruebas triaxiales del tipo UU
(condiciones a corto plazo) y del tipo CU con medicién de presion de poro (condiciones a largo
plazo), como las que se muestran en las graficas de las Figs. 2.14a y 2.14b, respectivamente,
observando que después de un tiempo considerable, las arcillas exhiben cierta friccion. En lo
correspondiente a parametros de deformabilidad, este tipo de materiales presentan
deformaciones elasticas (inmediatas) y por consolidacidon primaria y secundaria (largo plazo),
siendo éstas ultimas dos, las de mayor consideracién para el Ingeniero Geotecnista.
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Yy o

(b)
Fig. 2.14 Resultados de pruebas triaxiales UU (a) y CU (b)

2.8 Localizacion geografica

Para entrar en contexto y puntualizar la importancia de las arcillas sensitivas, es necesario
ubicar de manera geografica en donde es posible encontrar estos materiales. Las arcillas
sensitivas se encuentran en todo el mundo, pero, existen depdsitos de gran magnitud, los
cuales han sido motivo de estudios detallados, que han permitido conocer el comportamiento

de éstas. En el mapamundi de la Fig. 2.15 se muestran los principales depdsitos de arcillas
sensitivas.
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Fig. i.lS Principales depésitos de arcillas sensi}ivas
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CAPITULO 3

DISTRIBUCION DE ESFUERZOS
EN LA MASA DE SUELO
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3 Distribucion de Esfuerzos en la Masa de Suelo

La distribucién de esfuerzos en la masa de suelo, como lo han demostrado algunos
investigadores  (Boussinesq, Westergard, Frolich, entre otros), estd determinada
exclusivamente por propiedades geométricas, es decir, por la magnitud de las cargas, la forma
de aplicacién de las mismas (puntual, circular, rectangular, triangular, poligonal), si la carga
esta aplicada en la superficie o dentro de la masa de suelo, la profundidad; siempre y cuando
se cumplan las siguientes hipotesis, un medio semi-infinito, continuo, homogéneo, isétropo,
elastico, lineal. Por otro lado, introduciremos el concepto de esfuerzos efectivos, debido a que,
también existe la posibilidad de generar un cambio en el estado de esfuerzos inicial, aun
cuando no se aplique una sobrecarga, es decir, una disminucién en la presion de poro,
generara un incremento de los esfuerzos efectivos de acuerdo a la ec. 3.1, y por tanto, que el
suelo se deforme. Para ello, es indispensable definir las fuerzas que actian asi como también
el area de contacto de éstas.

c'=0—-u (ec. 3.1)
Donde
o' Esfuerzo efectivo
o Esfuerzo total
u Presion intersticial (6 de poro)
La ec. 3.1, define el principio fundamental de la mecanica de suelos.
Ahora bien, si hacemos un analisis microscépico, determinaremos las fuerzas que actian en la

masa de suelo, la Fig. 3.1 nos ayudara a comprender este analisis.

TR ANV A/AV7AYA,  Superficie del terreno

(a)
Fig. 3.1 Definicién de esfuerzo (Lambe et al, 2012)

Si colocamos una celda de medicién (elemento A) dentro del terreno, las particulas ejerceran
fuerzas normales y tangenciales sobre las caras del elemento sensible, si cada cara es
cuadrada, de lado a, es posible definir los esfuerzos que actuan sobre la celda mediante las
ecs. 3.2.

o, =% (ec. 3.2a)
oy = % (ec. 3.2b)
Ty = % (ec. 3.2c)
T, = Z—’; (ec. 3.2d)
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Donde N, y N, son las fuerzas normales en direcciones vertical y horizontal, respectivamente;
T, y Ty son las fuerzas tangenciales vertical y horizontal, respectivamente. Si consideramos
ahora un sistema de particulas mas complejo, y colocamos un plano imaginario, como el de la
Fig. 3.2, podremos definir los esfuerzos normal y tangencial en la masa de suelo.

Secciones de
las particulas

Tx
Huecos (poros) S NN

S
AN >

\Punto de contacto entre

particulas situadas por
encima y debajo del
plano de la seccion

Fig. 3.2 Definicion de los esfuerzos en un sistema de particulas (Lambe etal,2012)

La suma de las componentes normales al plano de todas las fuerzas, dividida por el area del
plano es el esfuerzo normal (ec. 3.3), analogamente la suma de las componentes tangenciales
(en direccion X ¢ Y) dividida por el plano sera el esfuerzo tangencial o cortante (ec. 3.4).

o= 2‘;1_12v (ec.3.3)
T, = % (ec. 3.4a)
, =22 (ec. 3.4b)

3.1  Esfuerzos geostaticos

Los esfuerzos en la masa de suelo como se menciond anteriormente, pueden ser causados por
dos factores principales, por una sobrecarga o por el peso propio del suelo, ambos casos
suelen ser complicados de analizar dada la complejidad de la estructura del mismo, sin
embargo, en esta parte nos enfocaremos a analizar el efecto del peso propio; existe una
simplificacion, la cual se presenta a menudo en la naturaleza, y que da lugar a un estado de
esfuerzos muy sencillo: cuando la superficie del terreno es horizontal, las propiedades no
varian de manera horizontal en una gran extensién. Este caso se presenta frecuentemente,
especificamente en suelos sedimentarios, las arcillas de acuerdo a su origen geolégico, se
engloban en este campo. A este estado de esfuerzos se le denomina geostatico, y pueden ser
verticales u horizontales.

Los esfuerzos geostaticos tienen la particularidad, que no presentan esfuerzos tangenciales
horizontales ni verticales, es decir, se puede calcular Unicamente considerando el peso de

suelo que esta por encima de la profundidad a la que se quiere obtener el esfuerzo, empleando
la ec. 3.5.

o, =Yz (ec. 3.5)
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Donde

o, Esfuerzo vertical total

y Peso especifico total del suelo
z Profundidad

La ec. 3.5 se limita a considerar el peso especifico como constante; generalmente un suelo
resultara mas compacto al aumentar la profundidad, por el efecto de los esfuerzos geostaticos,
por ello, si el peso especifico varia de forma continua, los esfuerzos verticales se calculan
mediante la ec. 3.6.

0, = [ v,(2) dz (ec. 3.6)

La relacion entre los esfuerzos geostaticos vertical y horizontal, se expresa por un coeficiente
denominado coeficiente de esfuerzo lateral K, definido por la ec. 3.7, cabe mencionar que los
esfuerzos son totales.

k=2 (ec. 3.7)

oy

Si bien los esfuerzos definidos (vertical y horizontal) son los totales, cuando existe la presencia
de agua, es posible calcular los esfuerzos efectivos, mediante la ec. 3.1, y realizar los analisis
en término de los esfuerzos efectivos. Cuando se habla de esfuerzos efectivos, se define un
nuevo coeficiente que relaciona los esfuerzos vertical y horizontal, denominado coeficiente de
presion de tierras en reposo K, (ec. 3.8).

K, =2 (ec. 3.8)

Oy

Es posible calcular los esfuerzos geostaticos, empleando el modelado numérico por medio del

elemento finito, dicha herramienta es muy potente, esto se ve reflejado en un ejemplo sencillo,

. . . e kN
si consideramos un estrato de arcilla con un peso especifico total y = 18% y espesor z = 22m,

empleando la ec. 3.1 obtenemos que a 22m de profundidad tenemos un esfuerzo vertical
0, = 396 kPa. Ahora bien, si hacemos el modelo, vemos en la Fig. 3.3 que se obtiene el mismo
resultado a dicha profundidad.

0.00 5.00 10.00 15.00 20.00 25,00 30.00 35.00 40.00 45.00 50.00
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Effective mean stresses
Extreme effective mean stress -396.00 kNfm 2

Fig. 3. 3 Calculo de los esfuerzos geostaticos con modelado numérico
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3.2  Esfuerzo debido a una sobrecarga en la superficie

La distribucién de esfuerzos en la masa de suelo, puede calcularse mediante la teoria de la
elasticidad, Boussinesq (1885) encontro la solucién para calcular los esfuerzos bajo un punto al
aplicar un carga puntual en la superficie, considerando que es un medio semi-infinito, elastico,
lineal, homogéneo, isétropo. De acuerdo a la Fig. 3.3 el esfuerzo vertical a cierta profundidad
se calcula en funcién de la ec. 3.9.

1 Ground surface

Fig. 3.4 Carga puntual aplicada en la superficie (Boussinesq, 1885)

0, = 2 [ ! r (ec. 3.9)

gy
donde
Q Carga puntual aplicada en superficie
z Profundidad del punto de interés
r Distancia horizontal medida del punto de aplicacion de la carga al punto de interés

Otro método para calcular los esfuerzos debidos a una carga puntual en la superficie, es el que
propone Westergard, basandose en las mismas hipétesis que Boussinesq.

3
2
0, = =2 [;] (ec. 3.10)

" e [y

Donde

_ 1-2v
K = /2(1—1;) (ec. 3.10a)

De manera analoga Frélich propone una ecuacién similar a las anteriores.

x+2

az—ﬂ[ ! ]T (ec. 3.11)

T 2mz? 1+(§)2

X = 2 para suelos estratificados

x = 4,para suelos en que la compresibilidad se reduce con la profundidad
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3 Distribucion de Esfuerzos en la Masa de Suelo

3.2.1 Rectangular

Las soluciones propuestas anteriormente, se pueden integrar para obtener la distribucion de
esfuerzos, generados por un area rectangular cargada uniformemente, con la limitante que
dicha integracion se hizo para calcular los esfuerzos en la esquina de dicha area, pero que,
empleando el principio de superposicion es posible determinar la distribucién de esfuerzos bajo

cualquier punto aun afuera del area cargada.

Carga uniforme q

1
B

Fig. 3.5 Area rectangular cargada uniformemente

a) Ecuacién de Boussinesq
0, =L+ =) sz’j’;m +tan—1($)] (ec. 3.12)
b) Ecuacion de Westergard
0, = Ltan™! (#) (ec. 3.13)
c) Ecuacién de Frélich
clyxy=2
0, = % [\/%tan‘1 (\/ﬁ) + \/%Ttan‘1 (\/%)] (ec. 3.14a)
c2)y=4
o: = (s )+ M2 () + k) (o 314

Donde
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3 Distribucion de Esfuerzos en la Masa de Suelo

3.2.2 Circular

Las graficas de las Figs. 3.6 y 3.7 dan los esfuerzos normales (vertical y horizontal) producidos
por una carga uniformemente repartida en una superficie circular de radio R. Otra herramienta
que es de uso comun, son las cartas de Newmark, de las cuales no se detallara ya que no es el
objetivo de esta tesis.

ETE

f

®iN
~|

0.20)
o]+
3
= /
Ags
olo| 005

4

Fig. 3.6 Esfuerzo vertical por sobrecarga circular

X
R
X o Ags 1 2 X
= [oB0 1 R
2ds 1 B 2 3 Foso =1 o a1 2
° | % - //’ | 5
0. {—0.40
o.zsgu/ N __[/% -—rg_jg ) N
T i) o A / Foe 1 /] \ \
087 \ 1 [os0 ] I
o070 \ z |ots . 055 |~ ] \
e O R S yATATIE A
'\J/U / l Ay __0:40 - / l
7z | o040 A |l z 1 /
z % Lo
s / 2 S /
{nn / e /
4‘
—0.20 [~ 020
el b's
0.15 R OB Aoy - A
3 l 1 3 C'lAqk 03
YTy l l Ags l
j’?‘i‘:} sl z 0.10
.10 == .10 |
4 l ' 4 [
Fig. 3.7 Esfuerzos debidos a sobrecarga circular en superficie (Newmark, 1942).
Donde
Aoy = Ao,
Aoz = Aoy,
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3 Distribucion de Esfuerzos en la Masa de Suelo

3.2.3 Poligonal

Tomando como base la Fig. 3.8 se detalla el proceso para el calculo de la distribucion de
esfuerzos, causada por un area poligonal cargada uniformemente. Posteriormente se muestran
las integraciones hechas para la solucién de Boussinesq, Westergard y Frolich.

——it (l.rH R yH,‘)

Poligono con carga y Carga
uniforme q uniforme q

i (*p yi)
\
\

z=profundidad bojo O en
1o cual se quiere voluar

0 (x5, Yo! %

Fig. 3.8 Poligono cargado uniformemente

1. % =x =%y =y; =¥ (=1, i+1)

Y S o !
2. F=X{Yi41 — Xi41Vi

a) SiF=0,S=0
b) SiF>0,S=1
c) SiF<0,S=-1

3. C=x{x{y1 +YiVin

4. a=tan? (?)

5. pj= |47 +y] (=i )

6. L=yCis1 = XD+ 0ira —¥D)°

7. H= PiPit1Sina
’ L

8. A=<=
H
9. a)R; = Menor (p;,pi+1)
! !
b) R, = Mayor (p;, pi+1)
10. D = R, — R, cosa
a) Sib>0,8 =1

b) SiD<0,S =-1
c) Sib=0,8=0

Posteriormente se calculan los siguientes parametros, dependiendo de la féormula que se
emplee.
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3 Distribucion de Esfuerzos en la Masa de Suelo

A=

|

r="(i=1,2)

Ri ..
Qizg (121,2)

1. Ecuacion de Boussinesq

SQ L B S'B; + B,
a, ZE{Q—S tan 131 — tan 1BZ +AZ—+1}
Donde
2
qi —1 )
B: = (i=1,2
¢ 2+ 1 G )
2. Ecuacién de Westergaard
S
0, = —Q{a —S'tan”' W, — tan"1 W,}
2r
Donde
2
_ ’ ai—-1 . _
Wi =K KZ—-l-rLZ ,(l = 1,2)
K = Constante
3. Ecuacién de Fréhlich
a)y =2
SQ( 1 ){ E; E,
0, = —|——=]1{S"tan™! )+tan‘1
©om\Vaz 41 (et el
Donde
E;, = [qf -1,(=12)
b)x =4

SQ

% = () S+ 6
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3 Distribucion de Esfuerzos en la Masa de Suelo

Donde

34% + 2 7-1 7-1
C; =< )tan_1 Vai +\/Zl
VAZ +1 VAZ +1 i +1

(i=1,2)
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TEORIA DE LA CONSOLIDACION
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4 Teoria de la Consolidacion

4.1 Consolidacion primaria
4.1.1. Definicién

Cuando una arcilla totalmente saturada es sometida a un incremento de esfuerzo externo, en
principio dicho incremento lo tomara directamente el agua de los poros, generando un
incremento en la presioén intersticial; después de cierto tiempo transcurrido, se presenta un
diferencial entre la presidon de poro y la presion en la frontera, ocasionando una condicion
drenada, es decir, que exista flujo de agua, disipandose gradualmente la presion de poro, este
fendmeno va ligado directamente con la permeabilidad que se tenga, por tanto, el incremento
de esfuerzos los ira tomando la parte sélida, incrementando asi los esfuerzos efectivos y por
consiguiente que la arcilla presente cierta deformacion. A este fendmeno se le denomina
consolidaciéon. En el diagrama de la Fig. 4.1 se resume de manera esquematica dicho
fenémeno.

Piston

Spring

Pore water
Fig. 4.1 Modelo reoldgico (consolidacién)

El sistema de resortes con una rigidez K equivalente representan el esqueleto del suelo, el
agua propiamente a la fase liquida y las valvulas por donde sale el agua, la permeabilidad k.

La teoria de la consolidacion fue desarrollada por Terzaghi en 1925, (afio considerado como el

nacimiento de la mecanica de suelos moderna) él propuso el modelo reoldgico de la Fig. 4.1y
la ecuacion que gobierna la consolidacion unidimensional (ec. 4.1).

: % - % (ec. 4.1)
Donde
u Presion de poro, es funcion de la profundidad z y el tiempo t
z Profundidad
t Tiempo

C, Coeficiente de consolidacion

La manera de obtener el coeficiente de consolidacion, asi como la definicion de otros
parametros de interés, se hara mas adelante.
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4 Teoria de la Consolidacion

4.1.2. Hipotesis

- Homogeneidad

- Totalmente saturado (S = 100%)

- Elaguay los granos del suelo son incompresibles

- Un elemento diferencial de dimensiones dx, dy y dz tendra el mismo
comportamiento que uno con dimensiones X, y, z

- Elflujo de agua es unidimensional

- La compresion es unidimensional

- Esvalida la Ley de Darcy (v = ki)

- Las propiedades del suelo son constantes con respecto al tiempo

- Los parametros dependen del nivel de esfuerzo vertical

4.1.3. Curva de consolidacion

Para obtener una curva de consolidacion, es comun realizar ensayes en el odéometro, el
dispositivo se muestra en Fig. 4.2., cabe mencionar que en la prueba al restringir los
desplazamientos horizontales, la Unica deformacion que se tendra sera la vertical, lo que
conlleva a que la deformacion volumétrica total ¢, sea igual a la deformacioén vertical ¢,.

Y

Porous disks

EERRRRA AWRB RN

S ASTAAS S

e e )

Fig. 4.2 Odémetro.

Durante una prueba de consolidacién, se aplican varios incrementos de esfuerzo, en cada
incremento se tendra una curva de consolidacion diferente, es importante definir bajo qué
cargas se iniciara el proceso, ya que es primordial conocer cual ha sido el maximo esfuerzo
que ha soportado el suelo a lo largo de su historia geolégica. Una curva de consolidacién se
define como una grafica tiempo-deformacién en escala semilogaritmica (Fig. 4.3).

t (log) [minutos] t (log) [minutos]

0.010 0.100 1.000 10.000 100.000  1000.000 10000.000 0.010 0.100 1.000 10.000 100.000 1000.000
74 9.6

<
7.45 S 9.8 e~
75 10 NY\\E\
755 102 2N
7.6 104
Deformacion NG Deformacion \\
7.65 106
[mm] N [mm]
7.7 =~ 108 \
775 \\\ 11
78 =~ 112
7.85 \v 114

7.9 116
Fig. 4.3 Curvas de consolidacidon tipicas de arcillas sensitivas.

De las curvas de consolidacion es posible obtener el coeficiente de consolidacion Cy. Para ello
es necesario definir el factor tiempo T, el cual es un parametro adimensional que va ligado
directamente con el grado de consolidacion U, en la curva de la Fig. 4.4 se presenta la relacion
entre estos dos valores.
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4 Teoria de la Consolidacion

)
) 20
S X
T 0 N
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(2]
5
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|
o e~ =
& 80 —
]
100
0 ol 02 03 04 05 06 07 08 09 10

Time Factor, T
Fig. 4.4 Curva factor tiempo vs. grado de consolidacion

La importancia de este grafico toma relevancia, al calcular el C,, comunmente se usa el t5o que
es el tiempo necesario para que una muestra de suelo se consolide al 50% el valor del factor
tiempo para Usg es Ts, = 0.197. de la ec. 4.2, tenemos.

H 2
C, = T% (ec. 4.2)
Donde
T Factor tiempo

t Tiempo dependiente del grado de consolidacion cosiderado

H, Espesor efectivo, trayectoria maxima de una particula de agua

En la fig. 4.5 se muestra un método grafico para la obtencion del ts.

t (log) [minutos]

0.0 0.1 1.0 10.0 t50  100.0 1000.0 10000.0
5.5

6.5

Deformacion

mm]

7.5

8.5

Fig. 4.5 Obtencion de tso

32



4 Teoria de la Consolidacion

4.1.4. Solucién

La solucion de la ec. 4.1 se realiza por medio de una serie de Taylor (Taylor, 1948).

= 1 (2H nnz nnz m
u= ,’;;i"(;fo u;sin——-dz)(sin— ) e” 2

donde
n=2m+1, m=0,1,2,..,0
—

M=Z2(@2m+1)

Con estos parametros definidos la ec. 4.3 se puede reescribir como:

(ec. 4.3)

(ec. 4.3a)

(ec. 4.3b)

(ec. 4.4)

Usualmente los programas de elemento finito calculan el grado de consolidacién medio U;, para
ello se hace una parametrizacion de la profundidad z con respecto al espesor H. Empleando la
ec. 4.4 se obtienen unas curvas llamadas isécronas, son curvas que representan el grado de
consolidacion a diferentes valores de z/H para un mismo factor tiempo T (Fig. 4.6).

} AG u, t Ueltto ‘I
0 T T 7
T l -
1" : bt :
1t - - = v | ]
l—T=0 H - L r" = ] » an
T T=0.05 1A = = PARY.ADAD 4
Y |
% ¥ » Vs /4 14 fi
A 1]
0.10 17 0.15[470.20 1 [70.30 170407 /os}o 1
4 )'4 1
y.4i e =080 1]
A T 0848 H
N T B —
I [(1110.90
1
~N 1 [ {
N 1\
AN
\\ . A N [ \
\\‘ ¥ ‘\‘ ] |
l)‘ ] N A\ \
WA \\
N 1]
- I~ Y ‘ —t—1
N —
- I~ - ™ X [ ]
- -~ -
= s
I~
2 1T
0 0.1 0.2 03 04 0.5 06 0.7 0.8 09 1.0

Consolidation Ratio, U
Fig. 4.6 Is6cronas
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4 Teoria de la Consolidacion

4.2 Consolidaciéon secundaria

La teoria de la consolidacién de Terzaghi, aparentemente da buenos resultados para el calculo
de asentamientos en funcién del tiempo, en depédsitos de arcilla, sin embargo este proceso se
lleva a cabo a medida que se disipa la presién de poro (agua gravitacional), pero, se observa
que, las deformaciones siguen aumentando con respecto al tiempo, esto debido a un fendémeno
de origen viscoso-intergranular (agua adsorbida), es decir, por el agua que se encuentra
adherida a los granos. El efecto plasto-viscoso es causado, principalmente, por el
“resbalamiento” de los granos entre si, hasta encontrar una posicién mas estable, por efecto de
la carga aplicada.

Buisman (1936) fue tal vez, el primer autor en investigar este fendmeno (creep), y proponer una
ley que determinara los asentamientos, ya que la teoria de la consolidacién no era suficiente
para ello. Dicha ley, se resume en la ec. 4.5.

te+t!
te

e=¢,—Cg log( ) ; parat' >0 (ec. 4.5)

Donde ¢, es la deformacion unitaria al final del proceso de consolidacion, t’ el tiempo efectivo
medido a partir del inicio de la consolidacién secundaria, t. el tiempo correspondiente al final
del proceso de consolidacion y Cz es una constante que depende del tipo de minerales de
arcilla.

Basandose en los trabajos de Bjerrum (1967), Garlanger (1972) propuso una nueva ecuacion
para definir la consolidacién secundaria

e=¢e.—C,log (TCT—H’) (ec. 4.5)
En la grafica de la Fig. 4.7 se observa la curva de consolidacion que define la ec. 4.5.

t Int

€

Fig. 4.7 Curva de consolidacién (Buisman, 1936)

Como se puede observar en la Fig. 4.7, el comportamiento plastico con retardamiento viscoso
entre los granos, esta regido por una ley logaritmica lineal. Mas adelante se detallara que
existen diferentes curvas de consolidacién, estudiadas por Zeevaert.

4.2.1 Definicion

La consolidacion secundaria, creep, viscosidad intergranular, se define como el proceso en el
cual un depdsito de arcilla, presenta deformaciones con respecto al tiempo, por efecto del agua
adsorbida, es decir, el agua que se encuentra adherida a los granos, ocasionando un

34



4 Teoria de la Consolidacion

fendmeno viscoso, dicha viscosidad, varia en funcién del tiempo. Zeevaert (1948) investigd
dicho fenémeno, y propuso un modelo reoldgico (Fig. 4.8), para definir el comportamiento a
largo plazo de las arcillas, que definié como unidad Z.

Oz
Fig. 4.8 Modelo reolégico , unidad Z (Zeevaert, 1948)

Dicho modelo consta de dos amortiguadores en un arreglo en paralelo, el amortiguador N con una
fluidez ¢y constante, mientras que el amortiguador 2 presenta una fluidez ¢, que disminuye con
respecto al tiempo. Las ecs. 4.6 y 4.7 definen el comportamiento de la unidad Z.

ey = dnON (ec. 4.6)
& = ﬁaz (ec.4.7)

Mas adelante se determinara la relacion entre estas ecuaciones, para posteriormente,
resolverlas.

4.2.2 Hipotesis

- El fendbmeno de consolidacidon secundaria tiene efecto, aunque en menor magnitud,
al iniciar la consolidaciéon primaria, es decir, ocurren de manera simultanea.

- El suelo estda compuesto por dos estructuras internas con comportamiento
mecanico diferente; la primera formada por minerales de arcilla que generan
floculos y representan la estructura viscosa intergranular, llamados poros
microscopicos; la segunda formada por granos mas grandes y que son capaces de
soportar los esfuerzos efectivos, llamados poros SS (Fig. 4.9).

- La presién en los poros microscopicos siempre sera igual 0 mayor a la presion en
los poros SS.
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MICROSCOMC PORES

4=EN
So=io

CLAY CLCSTERS

Fig. 4.9 Estructura de arcillas sensitivas (Zeevaert, 1948)

4.2.3 Curvas de consolidacion

Como se mencioné anteriormente, las curvas de consolidacién son curvas deformacién-tiempo
que se generan aplicando un incremento de esfuerzo, en una prueba de consolidacién; si bien
en la consolidacién primaria el comportamiento de éstas estara regido por sus propiedades
mecanicas, en el caso de la consolidacién secundaria los factores predominantes son la
composicion mineralégica y la presencia de sales que facilitan el proceso de floculacién, dando
origen a diferentes curvas de consolidacion.

Antes de definir las curvas, es necesario aclarar que existe un esfuerzo critico o,, el cual es el
esfuerzo con el que se rompe la estructura original del suelo, es el analogo al esfuerzo de
preconsolidaciéon en arcillas no sensitivas.

4.2.3.1. Curva Tipo |

Este tipo de curvas son caracteristicas de suelos que tienen un nivel de esfuerzo actual,

relativamente bajo con respecto al esfuerzo critico (Fig. 4.10).

fog scole

PRIMARY

COMPRE SSION SECONDARY

COMPRE SSION

by -oommommeeet
‘STRAIGHT PORTION

Displacemen) §

-t

- FIG. 2—Type 1 consolidarion. curve ar low stress level.

Fig. 4.10 Curva Tipo I (Zeevaert, 1948)

Esta curva fue determinada de manera aproximada por Buisman (1936), observando una
funcién lineal logaritmica en la parte de la consolidacion secundaria.
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4.2.3.2. Curva Tipo |l

Para un nivel de esfuerzos mayor que el de las curvas tipo |, es decir, mas cercano al esfuerzo
critico, se tiene la curva tipo Il

—_—— H

PRIMLRY
COMPRESSION

SECONDARY
COWPRESSION

{ CONVEX CONFIGURETION

By - oeme
f Eswmcmi
$ | PORTION!
s )
3
K ;
Fig. 4.11 Curva Tipo Il (Zeevaert, 1948)
4.2.3.3. Curva Tipo llI

Cuando se tiene un nivel de esfuerzos muy aproximado al esfuerzo critico, la configuracion de
la curva, s como la que se muestra en la Fig. 4.12.

fog sccle ¢

: !

| STRAIGHT :

: PORTION +
© H
|
s :

\
Fig. 4.12 Curva Tipo Il (Zeevaert, 1948)
4.2.3.4. Curva Tipo IV

Si el nivel de esfuerzos es mayor que el esfuerzo critico, se tendra una curva como la que se
muestra en la Fig. 4.13.

log  sccle t t

4
T
1
1
s
'
'
.

Dlaplacement - §

Fig. 4.13 Curva Tipo IV (Zeevaert, 1948)
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4 Teoria de la Consolidacion

4.2.4 Solucion
Tomando como referencia el modelo reolégico de la Fig. 4.8 se establece el equilibrio y la
compatibilidad de deformaciones, mediante las ecs. 4.8 y 4.9.

Ao =0, + 0, (ec. 4.8)

Ae =gy =¢, (ec. 4.9)

Sustituyendo e igualando los términos correspondientes de las ecs. 4.6 y 4.7, la solucion de la
ecuacion diferencial:

. a
& = @AO’ (ec. 410)
2
es
b+¢i+t
& =aloln bzi (ec. 4.11)
$2

Si consideramos que existe una infinidad de unidades Z, la ecuacién que define el
comportamiento plasto-viscoso de las arcillas sensitivas es (Zeevaert, 1984):

&

Zg = Blog(1 +¢T,) (ec. 4.12)

me

Donde:
m; Coeficiente de compresibilidad volumétrica en consolidacién secudaria

B Parametro que relacione la consolidaciéon primaria con la secundaria, igual a

mg

ﬁ:_

my,

. . . . 4.61¢,
& Parametro adimensional, igual a T_
1

4.3. Curva de compresibilidad

En una prueba odométrica, se obtiene una serie de curvas de consolidacion, las cuales
corresponden a ciertos incrementos de esfuerzo, ahora bien, para cada incremento de esfuerzo
se tiene una deformacién 6 una relacion de vacios al final del proceso de consolidacion,
entonces, si dibujamos cada par de puntos en una grafica en escala semilogaritmica,
tendremos una curva llamada curva de compresibilidad, Por otra parte, como se mencioné
anteriormente, el comportamiento de las arcillas dependera de su composicion mineralégica, su
estructura molecular y de su origen geoldgico, asi, la curva de compresibilidad, tendra una
forma caracteristica, si se trata de una arcilla sensitiva 6 de una arcilla no sensitiva, en la Fig.
4.14, se observa la diferencia entre éstas.
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Relacién de Rama cementada
Relacién de vacios acios
Rama de recompresién

Esfuerzo de preconsolidacion

Rama
virgen

Rama virgen pvb' = presién critica

pvo' = presién debida
A a peso propio

/ del suelo

Rama de descarga pvb' > pvo'

pvo' pvb' Presién vertical
o', (log) efectiva pv, log

() (b)

Fig. 4.14 Curvas de compresibilidad (a) arcillas no sensitivas, (b) arcillas sensitivas (Deméneghi, 2010)

4.4. Arcillas no sensitivas

Las arcillas no sensitivas, generalmente se forman por sedimentos depositados en cuerpos de
agua dulce, por tanto, su estructura molecular es dispersa (Zeevaert, 1988), de tal modo, que la
viscosidad intergranular (aunque se presenta el fenémeno creep), se considera despreciable
para fines de calculo, en algunos casos.

Tomando como referencia la curva de compresibilidad de la Fig. 4.14a, es posible clasificar a
este tipo de arcillas, en funcion del estado de esfuerzos actual, de tal modo que, si el esfuerzo
actual se encuentra en la rama de recarga, se dice que una arcilla es preconsolidada, y
viceversa, si el esfuerzo actual es mayor cae en la rama virgen, la arcilla sera normalmente
consolidada, en otras palabras, esta en un proceso de consolidacion. De aqui se define un
nuevo parametro llamado relaciéon de preconsolidacion (OCR Overconsolidation ratio), definido
mediante la ec. 4.13.

OCR =2 (ec. 4.13)

aly

Donde
0, Esfuerzo de preconsolidacion

o', Esfuerzo vertical actual

Para calcular asentamientos a corto plazo, simplemente se aplica la teoria de la elasticidad,
considerando un valor del médulo de Poisson v=0.5, el mddulo de la elasticidad E se obtiene
de la curva esfuerzo-deformacion de una prueba triaxial UU. Se ha observado que el valor de E
depende del grado de alteracion del material, especificamente en arcillas normalmente
consolidadas (Skempton y Bjerrrum, 1957).

Los asentamientos a largo plazo de un estrato de arcilla preconsolidada, totalmente saturada,
se obtienen a partir de resultados de pruebas de consolidacion unidimensional, practicadas
sobre muestras inalteradas extraidas del estrato de suelo. En ocasiones la estimacion de la
compresioén se acerca en forma mas o menos satisfactoria a la compresion que sufre el estrato
en el campo. Sin embargo, otras veces ocurre que la deformacién de la arcilla en el campo es
menor que la deformacion estimada con los resultados del ensaye de consolidacion
unidimensional. Skempton y Bjerrum (1957) analizaron este fendmeno y concluyeron que esta
diferencia se debe a que el incremento de esfuerzo desviador in situ no necesariamente es
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similar al incremento de esfuerzo desviador en el laboratorio. Esta discrepancia hace que el
incremento de presiéon de poro en el campo sea menor que el incremento de presion de poro
en el consolidometro, lo que a su vez da lugar a que la compresion in situ sea menor que la
compresion en el laboratorio.

Por otra parte, una arcilla preconsolidada ha almacenado energia de deformacién debido a la
mayor carga que tuvo durante su historia geolégica; cuando ocurre en este suelo un
incremento de esfuerzo desviador, se libera parte de esta energia de deformacién. En
consecuencia, el incremento de presiéon de poro en el campo resulta menor que el incremento
de presion de poro en el odémetro.

En lo que resta de la presente tesis, se realizaran Unicamente analisis en arcillas
preconsolidadas, ya que generalmente no se disefian cimentaciones superficiales en arcillas
normalmente consolidadas, debido a que tendran asentamientos de gran magnitud. Es por ello
que, cuando se haga referencia a arcillas no sensitivas, se hablara especificamente de arcillas
preconsolidadas.

4.5. Arcillas sensitivas

Las arcillas sensitivas se forman en cuerpos de agua salada, y, por esta razdn, poseen una
estructura floculenta, lo que ocasiona que su comportamiento sea muy diferente a las arcillas
que se producen en cuerpos de agua dulce. La estructura floculenta da lugar a que en una
arcilla sensitiva sus particulas queden unidas entre si, y, por tanto, su rigidez no dependa de
manera significativa de la presion vertical efectiva en el campo; es decir, su rigidez (o
deformabilidad) esta supeditada mas al pegamento entre particulas que a la presion vertical
efectiva.

Por otra parte, la adhesién entre los granos es relativamente débil, lo que ocasiona que,
ademas de la deformacién por consolidacién primaria, en estos suelos se manifieste en forma
notable el fendmeno de deformacion por consolidacion secundaria. Asi, las arcillas sensitivas
exhiben diversas clases de curvas de consolidacion, siendo tres de ellas tipicas: (a) curvas tipo
I, (b) curvas tipo Il, y (c) curvas tipo lll (Zeevaert, 1948).

Los cationes del agua reducen la carga eléctrica negativa de la superficie de las particulas del
suelo, y favorecen la unién de dichas particulas; este fendbmeno da lugar a una estructura
floculenta (o estructura en “castillo de naipes”) del suelo, el cual queda formado por “cadenas”,
cuyos eslabones son los propios granos del mismo. A estos sedimentos los denominamos
“arcillas sensitivas”.

En la Fig. 4.14b se presenta la curva de compresibilidad de una arcilla sensitiva, en la cual se
observa un comportamiento diferente al de una arcilla preconsolidada o normalmente
consolidada.

Las particulas de las arcillas sensitivas quedan unidas por un “pegamento” (de baja magnitud).
Si el incremento de carga sobre este suelo es pequefio y no rompe la liga entre particulas, la
deformacion del mismo suele ser pequefia, mientras que si el incremento es de magnitud tal
que destruye dicha liga, la deformacion del suelo es muy grande, lo que conduce a fuertes
asentamientos de las obras construidas sobre él.
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El modelado numérico permite realizar diferentes analisis, en funcion de los esfuerzos, ya sean
totales o efectivos, correspondientes a condiciones a corto y largo plazo, respectivamente,
tomando como referencia el principio de los esfuerzos efectivos. Para ello se define el sistema

de ejes coordenados que se empleara (Fig. 5.1).

—» 0 xx

z Ozz Ozx

Fig. 5.1 Sistema de ejes coordenados

De la Fig. 5.1 se define el tensor esfuerzo, mediante la ec. 5.1.

Oxx Oxy Oxz
o =10 yx 0. vy 0. yz
Ozx Ozy Ozz

Si aplicamos el principio de los esfuerzos efectivos al tensor esfuerzo se tiene que:

Oxx Oxy Oxz
g = o-yx O-yy O-yz

Ozx Ozy Ogzz

(ec.5.1)

(ec. 5.2)

Cabe mencionar que los esfuerzos cortantes efectivos son iguales a los esfuerzos cortantes
totales, debido a que el agua (como la mayoria de los fluidos) no presenta resistencia al
esfuerzo cortante. Para un elemento diferencial de suelo, el tensor esfuerzo es simétrico.

Existe otro sistema coordenado, con el cual es posible representar el estado de esfuerzos de

un elemento de suelo, denominado espacio de esfuerzos principales (Fig. 5.2).

_0-'1 = _0-'2 = _0-'3

> -0"3

-0's
Fig. 5.2 Espacio de esfuerzos principales
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Los esfuerzos principales, tienen la particularidad de no presentar esfuerzos cortantes, es
decir, son esfuerzos normales aplicados a un plano, correspondiente.

PLAXIS® define los esfuerzos principales efectivos, de acuerdo a las ecs. 5.3a, 5.3b y 5.3c.

o, = p'+§q sin (9 —gn) (ec. 5.3a)
02' =p + gq sin 8 (ec. 5.3b)
oy =p + gq sin (9 + gn) (ec. 5.3c)

Donde

1, . , ]
p = §(O-xx +0yy + azz)

1 , ; , ; , ,
q= \]E [(Uxx - Uyy) + (Uyy - Gzz) + (077 — Oxx) + 6(0-9531 +0% + 0'332)]

]3 = (O-xx - p’)(o-)l/y - p’)(o-zlz - p’) - (Uxx - p')O';Z - (0-3,/)7 - p’)o-agz - (O-Z,Z - p’)o-ngy + 20-9«73/0-9520-312

Una vez definido el estado de esfuerzos, independientemente del sistema, es posible
relacionarlo con un estado de deformaciones, dicho estado de deformaciones esta supeditado
a un modelo el cual a su vez, depende del tipo de material y de las condiciones de drenaje,
pero, de manera general, el estado de deformaciones se define con el tensor de la ec. 5.4.

1
Exx Vxy 2 Yxz

1 1

E=|3Vyx &y V2 (ec. 5.4)

2 Vzx 2 Yzy €22

Donde cada una de las componentes del tensor es:

£ = 22 (ec. 5.5a)
_ Ouy

Eyy = E (ec. 55b)
ouy

€22 = 5" (ec. 5.5¢)
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ou ou

Vxy = Exy + Eyx = 6_yx+ B_Xy (ec. 55d)
u ou

Vaz = €xz F &g = 5 -+ 7 (ec. 5.5e)
du ou

Vyz = Eyz T &7y = 6_Zy + a_yz (ec. 5.5f)

En analogia a los invariantes del tensor esfuerzo, también se definen las deformaciones
principales, y se determinan de manera similar que los esfuerzos principales. Por otra parte la
deformacion volumétrica unitaria es (ec. 5.6).

&y =&t &y te, =616 +8 (ec. 5.6)

La deformacién volumétrica unitaria es negativa cuando se tiene una contraccion y positiva en
caso de dilatancia. En complemento a lo anterior, para modelos elastoplasticos, la deformacion
unitaria ¢, se divide en su componente elastica y plastica (ec. 5.7).

e=¢e®4¢P (ec. 5.7)

Una vez definidos los estados de esfuerzo y deformacion, se debe realizar un analisis
representativo, el cual esta en funcion de: la alta o baja permeabilidad de la arcilla, la velocidad
de aplicacion de la carga, condiciones a corto o largo plazo, es decir, si se presenta drenaje o
no en dicho material.

5.1 Analisis en términos de esfuerzos totales, con parametros no drenados

Para simular el comportamiento no drenado de las arcillas, es decir, condiciones a corto plazo,
se realiza un analisis en términos de esfuerzos totales empleando parametros elasticos no
drenados (E,,v,) Y parametros de resistencia no drenados (¢,, c,). El valor tipico de v, es de
0.5, sin embargo, en el modelado numérico al introducir dicho valor, se genera una matriz
singular (detM = 0), ocasionando errores de calculo, esto se soluciona dando valores entre
0.495 y 0.499. De pruebas triaxiales no consolidadas-no drenadas (UU), se han obtenido
resultados de ¢, = 0°, esto es para arcillas totalmente saturadas. Los valores de E, y c,
dependeran del origen geoldgico, mineralogia, entre otras caracteristicas mencionadas en
capitulos anteriores de la presente tesis.

La desventaja principal de este tipo de analisis es que no hace una distincion entre los
esfuerzos efectivos y la presion de poro, pero que, sin embargo, logra simular el
comportamiento de la arcilla en condiciones a corto plazo

5.2 Analisis en términos de esfuerzos efectivos, con parametros drenados
Para simular el comportamiento a largo plazo de las arcillas, es necesario hacer una distincién

entre los esfuerzos efectivos y la presion de poro, tal y como se indican en las ecs. 5.8.

Opx = Ogx + Dy (ec. 5.8a)
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Tyy = Oyy + Pw (ec. 5.8b)
Oy = Opp + P (ec. 5.8¢)
Tyy = Oy (ec. 5.8d)
Opy = Oxs (ec. 5.8¢)
Ty, = Oy, (ec. 5.8f)

Donde a su vez, la presion de poro p,,, se separa en dos componentes, una llamada presion de
poro estacionaria pg.qq, Y €l exceso de presion de poro peyc.ss» de acuerdo a la ec. 5.9.

Pw = Psteady T Pexcess (ec.5.9)

Donde

Dsteaday PTesion generada por el nivel freatico
Dexcess Presion generada durante un proceso de deformciéon plastica, por ejemplo la consolidaciéon
Debido a que en un analisis a largo plazo, el tiempo es un factor importante, la variacién de p,,

sera la misma que p,ycess, €S decir:

Pw = Pexcess (ec. 5.10)

Empleando la ley de Hooke generalizada, se obtiene que:

e _
o O 0 0 [0

& . i

e v 1 v 0 0 0 yy

égz _ l _v’ _U/ 1 0 0 O O__ZZ

Vel El 0O 0 0 2420 0 0 ||6x (ec. 5.11)
Vyz 0 0 0 0 z+2' 0 |4y,

Viz 0 0 0 0 o z+2lg,

Para las arcillas el valor del médulo de Poisson es del orden de v’ < 0.35
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6 Modelos Constitutivos

6.1 Analiticos

Los modelos analiticos estan basados en la resolucién de ecuaciones constitutivas que
representan el fendmeno de asentamientos, mediante soluciones cerradas, es decir, son
exactas y unicas, aunque no siempre es posible resolver dichos fendmenos por estos métodos,
ya que en muchas otras ocasiones las ecuaciones son muy complejas y para llegar a su
solucion requieren métodos numéricos.

6.1.1 Elastico lineal

El modelo elastico lineal, es quiza, el modelo mas antiguo para el calculo de asentamientos
(Hooke, 1670). Si bien fue propuesto originalmente para la teoria de la resistencia de
materiales, ha dado muy buenos resultados en la mecanica de suelos moderna, sobre todo
para la prediccion de asentamientos a corto plazo, aunque también es posible emplear este
modelo para calcular asentamientos a largo plazo, de esto se hablara mas adelante.

6.1.1.1. Reologia

Robert Hooke en 1670, realizé un experimento en el cual observd, que la deformacion de un
resorte era proporcional a la fuerza aplicada, en la Fig. 6.1 se muestra la reologia de su
modelo.

unstretched
spring
| —_
Hooke's Law: X It takes twice |
— —k " L as much force
spring— "X tostretcha 2%
Spring constant k F ‘ spring twice l
as far.
Fig. 6.1 Modelo reolégico (Hooke, 1670)
La ecuacién que describe el modelo reoldgico de la Fig. 6.1 es:
1 Fl
6==— (ec.6.1)
EA

Donde

E Constante de proporcionalidad
F Fuerza aplicada

A Area de la seccién transversal

L Longitud
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6 Modelos Constitutivos

La ec. 6.1 se puede modificar, para emplearla en términos de esfuerzo y deformacién unitaria,
quedando:

o=Ee (ec. 6.2)

La ec. 6.2 se puede representar en una curva esfuerzo - deformacion como la que se muestra
en la Fig. 6.2. El parametro E es la pendiente de la recta.

Fig. 6.2 Curva esfuerzo - deformacion

Cabe mencionar que en este modelo, el nivel de esfuerzos no es importante, ya que al efectuar
un ciclo de carga — descarga el material recuperara su forma original, siguiendo la misma
trayectoria.

6.1.1.2. Parametros empleados
Los parametros que se emplean en este modelo, son fundamentalmente dos, el primero, es el

modulo de elasticidad E, que es la pendiente de la curva esfuerzo — deformacion de la Fig. 6.2.
y el segundo denominado relacién de Poisson v, definido mediante la ec. 6.3.

v=-—= (ec. 6.3)

&l
Donde
&: Deformacién unitaria transversal
& Deformacion unitaria longitudinal
Haciedo énfasis en los valores de los parametros elasticos antes mencionados, el médulo E

depende en gran medida del grado de alteracion del material, por ejemplo el médulo de
elasticidad de una arcilla inalterada sera mayor que el de una arcilla remoldeada. En el caso de
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la relacion de Poisson, un valor de v = 0 indica un cambio de volumen conservando su forma,
un valor de v = 0.5 conlleva a una deformacion a volumen constante.

6.1.1.3. Calculo de asentamientos

Si bien existen un sin fin de ecuaciones que permiten calcular asentamientos elasticos, la ec.
6.4, que esta en funcion del estado de esfuerzos en la masa de suelo, tiene un enfoque desde
la mecanica del medio continuo.

6, = %[az - v(ax + O'y)]H (ec.6.4)

La ec. 6.4 tiene el inconveniente de determinar los esfuerzos vertical o, y horizontales o, y g,
de manera independiente, sin embargo se calculan por medio de las ecs. 6.5a, 6.5b y 6.5c,
esto es para una sobrecarga rectangular uniformemente repartida, en la esquina de ésta.

o zi(;_k;)%.kt -1Xy (ec. 6.5a)

Z  oml\x2422 " y2422 ZB

-4 |r__*z _ —1ZB _ 1Y —1YB
0y = =[5 - sy — tan 124 (1 - 20) (tan 12 - tan 1 22)) (ec. 6.5b)

=4(r__xz _ —13 _ 1%, _1%B
0y = 2[5~ Gy — tan 2+ (1 - 20) (tan L2 — tan 1 2] (ec. 6.50)

Donde

q Sobrecarga en la superficie

B Pardmetro igual a \/x? + y% + 22

Otras expresiones propuestas por algunos autores, para calcular los asentamientos en la
esquina de un area cargada uniformemente, son:

Scheilcher

_2
85, = q(lnEv ) yln = J;ZWZ + xlnyh’;zwzl (ec. 6.6)

Steinbrenner

5, = a(1-v?) Jin (x+VxZ+y?){yZ+hZ in (y+J/xZ+yZ)x2+h2 q(1+u)(1 2v) (h tan-1 g)

TE y(x+A4) x(y+4)

(ec. 6.7)
A=.x?>+vy%+h?
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Por otra parte los asentamientos dependeran, de, si la aplicacién de la carga en superficie, se
hace sobre una cimentacion rigida o flexible, los efectos de esta nueva consideracién se
observan en la Fig. 6.3.

}
1 i;l A A

Contact pressure 1 5

(@) (b)

Fig. 6.3 Distribucion de esfuerzos y deformaciones en cimentacién rigida (a) y flexible (b)

En una cimentacién rigida los asentamientos son uniformes, mientras que la distribucién de
esfuerzos es variable, observandose un incremento sumamente grande en los extremos; por
contraparte en una cimentacion flexible los esfuerzos son uniformes, mientras que los
asentamientos difieren entre extremo y centro considerablemente.

6.1.2 Modelo de Terzaghi

Esta basado en la teoria de la consolidacion, la cual fue descrita en el capitulo 4, este modelo
es empleado para calcular asentamientos diferidos, es decir, a largo plazo, empleando el
principio de los esfuerzos efectivos, el cual establece que un incremento Ac’ ocasiona una
deformacion §.

6.1.2.1. Reologia

La reologia del modelo de Terzaghi esta basada en un arreglo en paralelo de los modelos de
Hooke (resorte) y Newton (amortiguador), tal y como se muestra en la Fig. 6.4.

i B _
" - | |
(22
Fig. 6.4 Modelo reoldgico (Terzaghi, 1925)

Ahora bien, si consideramos una cantidad suficiente de modelos en serie, representaremos de
manera mas real el comportamiento del suelo (Fig. 6.5).
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o

Fig. 6.5 Modelo reoldgico de Terzaghi.

La descripcion del modelo, es que al aplicar una sobrecarga P, inicialmente la tomara el agua
generando un incremento en la presion de poro, a medida que transcurre el tiempo se genera
un gradiente hidraulico lo que ocasiona que el agua fluya hacia fuera (se crea un diferencial de
presion en el material y su periferia), por tanto, el incremento de esfuerzo lo ira tomando
gradualmente el elemento rigido, el proceso de consolidacion finalizara hasta que la presion de
poro se disipe completamente, es decir, cuando ya no haya incremento en los esfuerzos
efectivos. La presion de poro u, es funcién del tiempo t y la profundidad z.

6.1.2.2. Parametros empleados
La determinacion de estos parametros se hace de forma experimental, mediante pruebas de

consolidacion unidimensional. Especificamente de las curvas de consolidacién vy
compresibilidad.

c, = e (ec. 6.8a)

ayYw

TyHE

c, = .

(ec. 6.8b)
Siendo

C, Coeficiente de consolidacion

k Permeabilidad del suelo

e Relacion de vacios inicial antes del proceso de consolidacion

Yw Peso volumétrico del agua

H, Espesor efecttivo, maxima trayectoria que recorre un particula de agua

T, Factor tiempo, ligado al porcentaje de consolidacién

t tiempo medido en la prueba de consolidacion

Los siguientes parametros se obtienen de la curva de compresibilidad descrita en el capitulo 4.
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a, =— (ec. 6.9)

m, = = (ec. 6.10)
Siendo
a, Médulo de compresibilidad
Ae Cambio en la relacién de vacios en funciéon del nivel de esfuerzo
Ac'Incremento de los esfuerzos efectivos

m, Modulo de compresibilidad volumétrica

6.1.2.3. Calculo de asentamientos

En este modelo, es muy importante considerar el nivel de esfuerzos que se empleara para
obtener los parametros antes mencionados, ya que éstos estan en funcién de dicho nivel de
esfuerzos, por ello, para calcular los asentamientos se debe determinar cual sera el estado de
esfuerzos al que sera sometido el suelo. Este analisis se hace en términos de esfuerzos
efectivos. Una de las simplificaciones mas importantes que se puede hacer al considerar la
consolidacion como unidimensional es la que se presenta en la ec. 6.11.

s=2H (ec. 6.11)

1+e
Despejando Ae de la ec. 6.9 y sustituyendo en la ec. 6.11.

5 =w (ec. 6.12)

1+e

Sustituyendo la ec. 6.10 en la ec. 6.12, tenemos el asentamiento total al final del proceso de
consolidacion para un nivel de esfuerzos especifico.

6 =m,Ac'H (ec. 6.13)
Sin embargo, es frecuente que se necesiten conocer los asentamientos antes de que finalice el
proceso de consolidacion, lo que conlleva a determinar el grado de consolidacion, para ello es
necesario conocer el coeficiente de consolidacion C,, determinar el factor tiempo T,
correspondiente propiamente al tiempo bajo el cual se requiere conocer los asentamientos.
Esto es, del asentamiento total calculado mediante la ec. 6.13 uUnicamente bastara con
multiplicarlo por el grado de consolidaciéon U (ec. 6.14).

6 = 60U (ec. 6.14)
6.1.3 Modelo de Zeevaert

El modelo de Zeevaert se emplea para calculo de deformaciones debidas al fendmeno de
viscosidad intergranular, el cual es caracteristico de arcillas de origen lacustre y marino (arcillas
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sensitivas). La consolidacion secundaria tiene gran importancia en estos materiales, este
fendmeno es evidente después de haberse disipado por completo la presidon de poro durante el
proceso de consolidacidon. En algunos materiales la consolidacion secundaria es mas notoria
que en otros, esto dependera de los minerales de los que esté conformada la arcilla, en las
curvas de consolidacion de la Fig. 6.6 se observa claramente este efecto.

= ] ] e

Intergranular viscosity behavior or

a,}o secondary consolidation
0,
&
J‘O/I_d
‘2,
“0,
- - 2 —

i | N \\
| i N\ A(Iow,

Detormation
/,

yd
»°§

¢ 2
| %
%)

Fig. 6.6 Fendmeno de viscosidad intergranular (Zeevaert, 1948)

Este modelo esta basado en el hecho de que, la deformacién volumétrica unitaria se divide en
dos partes, la primera debida a un elemento de Newton (que representa el agua gravitacional),
con fluidez constante con respecto al tiempo, y el segundo, un elemento que representa el
agua adherida a los granos del suelo, la cual tiene una fluidez que disminuye en funcién del
tiempo, el arreglo en paralelo de los dos elementos se denomina unidad Z, y representa de
manera reoldgica la consolidacion secundaria. En la Fig. 6.7 se observan los dos componentes
considerados, la suma de las respectivas deformaciones unitarias es igual a la deformacion
volumétrica unitaria (ec. 6.15).

Skeleton structure pores

:’/@ Clay minerals and colloids with
B2z submicroscopic pores (VP pores)

/ANS Z A\ <
& .
4
\4%: 3 Z . .
E/\}{{,\y. ,l/‘g‘g § Silt and very fine sand
(%

W

Shells and diatoms of silt size

Fig. 6.7 Estructura molecular (Zeevaert, 1948)

Ag, = Aggs + Agyy, (ec. 6.15)

Donde
Agss Deformacién unitaria de los macroporos

Ae,, Deformacion unitaria de los microporos
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6.1.3.1. Reologia

Como se menciond anteriormente el modelo de Zeevaert se compone de dos elementos, el
primero con fluidez constante y el segundo con fluidez variable, en la Fig. 6.8 se muestra el

modelo reoldgico, denominado unidad Z.

NH 2
|

Oz

Fig. 6.8 Unidad Z (Zeevaert, 1948)

Las consideraciones de este modelo ya se detallaron en el capitulo 4, entonces, unicamente se

presentaran las ecuaciones que rigen su comportamiento.

&v = Pnoy

a

&, =—o0
27 pyt 2

Estableciendo el equilibrio y la compatibilidad deformaciones se tiene que:

Ao =o0,+ o0,

Ae =gy =&

(ec. 6.16)

(ec. 6.17)

(ec. 6.18)

(ec. 6.19)

Sustituyendo e igualando los términos correspondientes de las ecuaciones anteriores la

solucién de la ecuacion diferencial:

£, = Ao
Vo ob+lat
b2
es
b+¢iz+t
e, =aloln
v b+

b2
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Se ha demostrado que la consolidacién secundaria, en muchas ocasiones, ocurre de manera
simultanea a la consolidacion primaria, aunque en mayor o menor grado. De la anterior se
desprende un nuevo modelo reoldgico que consta de un arreglo en serie de la unidad de Kelvin
y la unidad Z, el cual engloba ambos fendmenos (Fig. 6.9). Un suelo se representa mediante un
arreglo en serie de varios de estos modelos.

bt ——
-

|
!

>
o)
b | :

Ed € =0, ‘VZJ Eni= 90y,
2 I
o $,
rd
D i
— J

e one

~ poy

! e
2 ! _] 7 E <l 3
E \ZzZ lfz‘ﬁraz 777 Enz:9a0k2
z t #;

Fig. 6.9 Modelo reolégico (Zeevaert, 1948)

La ecuacion que determina las deformaciones debidas a la consolidacidon primaria como a la
consolidacion secundaria es la ec. 6.22.

®_ — F(T,) + Blog(1 + ¢T,) (ec. 6.22)

myAoc

En la siguiente parte se detallara el significado de cada uno de los parametros empleados y su
influencia respectiva.

6.1.3.2. Parametros empleados

Antes de empezar a definir los parametros, cabe resaltar, que el valor de éstos depende del
nivel de esfuerzos que se esté aplicando, por tal razon es de suma importancia realizar de
manera precisa la prueba de consolidaciéon unidimensional.

El nivel de esfuerzos sera el que se determine mediante la expresion:

O = 0y + = (ec. 6.23)

Donde
o; Esfuerzo vertical inicial

Ao Incremento de esfuerzo

De la ec. 6.22 se describen los siguientes parametros:
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B, parametro adimensional que correlaciona la consolidacién secundaria con respecto a la
consolidacion primaria, es decir (ec. 6.24)

==t (ec. 6.24)

my

Un valor alto de g, indica que el fendmeno viscoso intergranular, es considerable, por ejemplo
un valor mayor de 0.5 es tipico de arcillas sensitivas, tal y como se muestra en la grafica de la
Fig. 6.10.

0.001 0.01 0.1 1.0 10.0 100.0 T,

Fig. 6.10 Efecto del parametro f (Zeevaert, 1948)

m,, coeficiente de compresibilidad volumétrico viscoso intergranular, se obtiene de la pendiente
de la curva de consolidacién en la rama de la consolidacidon secundaria, mediante la ec. 6.25:

m, = - (ec. 6.25)

Donde

C; Pendiente de la rama de consolidacién secundaria en un ciclo de la escala
logaritmica

En la Fig. 6.11 se ilustra el significado fisico del parametro C,.

tc In ¢t

€c

Fig. 6.11 Valor de Ct (Buisman, 1936)
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&, Parametro adimensional que indica la rapidez con la que se presenta la consolidacion
secundaria, al ser aplicado el incremento de esfuerzo, de tal modo que es una medida de
tendencia, que representa la simultaneidad de ambos fenémenos, es igual a:

_ 4619
&= T o (ec. 6.26)

Donde
¢, Fluidez promedio del agua en los microporos

¢, Fluidez del agua en los macroporos

Las curvas de la Fig. 6.12 se muestran algunos valores de ¢ y su efecto en las deformaciones
obtenidas.

25 S FLTVI+flog U1+ ETv)

Fig. 6.12 Valores de ¢ para 8 = 0.6 (Zeevaert, 1948)

6.1.3.3. Calculo de asentamientos

En el capitulo 4 se definieron, cuatro tipos de curvas de consolidacién, siendo de principal
importancia las curvas tipo | y Il, por tal motivo, Unicamente se haran los ajustes de dichas
curvas, lo anterior porque las curvas tipo Ill y IV se generan para niveles de esfuerzo muy
desfavorables (iguales o mayores al esfuerzo de preconsolidacion).

Curva Tipo |
La configuracion tipica de una curva tipo |, es la que se muestra en la Fig. 6.11, donde ¢, y ¢,
representan la deformacion unitaria y el tiempo al final de la consolidacion primaria, la

pendiente C del tramo recto, se obtiene seleccionando dos ciclos consecutivos de la escala
logaritmica, para lo cual se tiene:

C = 62 - 61 (eC. 6.27)
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Ahora bien, si seleccionamos cierto nivel de esfuerzos obtendremos la curva de consolidacion
correspondiente, con lo cual los asentamientos se determinaran mediante la ec. 6.28.

§ = 68,F(T,) + C log(1 + &T,) (ec. 6.28)

Con lo que bastara calcular el coeficiente de consolidacién C, para ese nivel de esfuerzos,
posteriormente se determina el factor tiempo T, mediante la ec. 6.8b y el grado de
consolidacion F(T,) con la gréfica de la Fig. 4.4. Por ultimo, de pruebas experimentales se ha
obtenido un valor de ¢ = 5 para curvas tipo |.

Curva Tipo Il

El valor de C, se obtiene de manera similar al de las curvas tipo |, la diferencia es que el valor
de ¢ es determinado seleccionando un punto B, justo cuando termina la consolidacion primaria
donde F(T,) = 1, las coordenadas del punto B seran (8, tg). Posteriormente se selecciona otro
punto de coordenadas (Jr, ty) el cual corresponde al mayor tiempo medido experimentalmente.
El valor de ¢ sera el equivalente a:

HZ

&E=— (ec. 6.29)

TCy

Donde 1 representa un tiempo escogido arbitrariamente, entonces el problema es encontrar
este tiempo que satisfaga la ec. 6.29, con lo que se tiene para los puntos B y F:

85 — 8z = C log :Zi (ec. 6.30)
Resolviendo la ec. 6.30 tenemos que:
r=LE (ec. 6.31)
Donde
6g— 6
a=23032—~%

C

Una vez calculado t, obtenemos la deformacion é,,.
8, =85 — Clog(1+Z) (ec. 6.32)

5y S . ,
Con > encontramos el t;, de la curva de consolidacion experimental, para una primera

aproximacioén y calculamos C,. Para obtener un valor mejorado del coeficiente de consolidacién
se emplea la ec. 6.33.

850 =2+ Clog(1+022) (ec. 6.33)

Con este nuevo valor de 6y, determinamos de la curva experimental un nuevo ts, y
consecuentemente obtenemos C, y ¢. Sustituyendo en la ec. 6.33 calculamos un nuevo 65, ¥y
de las curvas experimentales nuevamente obtenemos ts,. El proceso se realizara de manera
iterativa hasta que C, y ¢ no cambien sustancialmente entre dos iteraciones consecutivas.
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6.2 Numéricos

Los modelos numéricos por medio del método de elementos finitos, se basan en la resolucion
de un sistema de ecuaciones en derivadas parciales lineales o no lineales, que esta regido por
condiciones en la frontera (Krishnamoorthy, 1987), mediante métodos numéricos, ya que la
soluciéon no siempre es cerrada, y por tanto, se requiere de un proceso iterativo. A su vez el
método del elemento finito, tiene como finalidad discretizar el medio, en elementos
generalmente triangulares, que a su vez estan ligados por nodos, en los que, para el caso
especifico de mecanica de suelos, deben satisfacer una compatibilidad de esfuerzos y
deformaciones. Como ejemplo practico en la Fig. 6.13 se muestra un modelo discretizado del
subsuelo de la ciudad de México en zona de lago.

-40.00 20,00 0.00 20.00 40.00 Material Sets

Gibal >>>.
v I Set type: S0l & Interfaces ~

3

2 Jlta
= =
TS e New.. Ed... (2] soiTest
Copy. Delete
o

Fig. 6.13 Discretizacion de un medio heterogéneo

Definiendo de manera concreta la utilizacién del método del elemento finito, para cualquier
medio se distinguira entre:

Dominio. Espacio geométrico que se analizara
Condiciones de frontera. Variables conocidas y que condicionan el comportamiento del sistema

Incégnitas. Variables del sistema que queremos conocer

contorno

condiciones de contorno

Fig. 6.14 Bases del elemento finito (Zienkiewicz, 1977)
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El método del elemento finito tiene sus origenes, en el campo de la Ingenieria estructural, Levy
en 1947, propuso el método de flexibilidad y rigidez, sin embargo se tornaba laborioso dada la
cantidad de calculos, este método tuvo su auge con el desarrollo de las computadoras. En
1954 Argyris y Kelsey desarrollaron el analisis estructural por medio de matrices empleando
por primera vez métodos energéticos, como el principio de los trabajos virtuales.

Otro paso importante fue la modelacidon de elementos en dos dimensiones (Turner, 1956),
especificamente en armaduras, marcos planos sometidos a esfuerzo normal. Sin embargo, la
mayoria de los trabajos se enfocaba a calcular deformaciones elasticas, desplazamientos
pequefios y esfuerzos bajos, en 1964 fue Galagher, quien introdujo el calculo de
deformaciones de gran magnitud para materiales no lineales. Zinkiewics complementé el
método, introduciendo problemas que involucran visco elasticidad. Una vez refinado el método,
éste, se interpold a la mecanica de sélidos para definir criterios de falla tales como el Mohr-
Coulomb o el de Von Mises.

En el campo de la mecanica de suelos, se definieron modelos, que simulan el comportamiento
de los materiales, por medio de leyes constitutivas y el empleo de diversos parametros, para
tratar de asemejarse lo mayormente posible a la realidad. Con base en lo investigado en los
capitulos anteriores se proponen los siguientes modelos que se adaptan a las arcillas
sensitivas en su comportamiento a corto y largo plazo; los modelos Soft Soil y Soft Soil Creep
son los analogos a los modelos analiticos de Terzaghi y Zeevaert, respectivamente.

6.2.1 Elastico lineal

El modelo elastico lineal, en su enfoque numérico no dista en gran medida, a su
correspondiente modelo analitico, ambos parten de los principios de la mecanica del medio
continuo y estan basados en la ley de Hooke. La principal diferencia radica en cémo calcular
los asentamientos, debido a que, este modelo, discretiza el medio resolviendo las ecuaciones
para cada elemento.

6.2.1.1. Caracteristicas del modelo

- Larelacion entre esfuerzos y deformaciones es proporcional

- Larigidez no depende del nivel de esfuerzos

- Las deformaciones son pequefas

- Realiza andlisis en términos de esfuerzos efectivos o totales

- Resuelve la ley de Hooke generalizada en forma matricial para cada elemento
6.2.1.2. Parametros empleados
Al igual que en el modelo analitico, los parametros empleados son el médulo de elasticidad E y
la relacion de Poisson v. Los valores de éstos dependeran de las condiciones de drenaje, en la
parte de modelos analiticos ya se hablé respecto a ello, por tal razén, no se abundara mas.
6.2.1.3. Soluciéon numérica
La mayoria de los materiales muestran una relacién lineal entre esfuerzos y deformaciones,

dicha relacién se expresa mediante la ec. 6.34a.

o= Me (ec. 6.34a)
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Donde
o Vector de esfuerzos
M Matriz de rigideces del material

e Vector de deformaciones

La ec. 6.34 queda de la forma:

Ox 1-v v v 0 0 0 &y
Ty v 1-v v 0 0 0 &y
9z | _ E v v 1—v 0 0 0 &z
Txy| ~ a—2wa+w| 0 0 0 05-v 0 0 Yay (ec. 6.34b)
Tz 0 0 0 0 05-v 0 ||¥a
vz o 0o o0 0 0 05-vlln.

Es posible obtener el médulo de rigidez al cortante G, el médulo de compresibilidad K y el
mo&dulo de elasticidad odométrico E,.; en funcion de los parametros elasticos (E y v) mediante
las ecs. 6.35a, 6.35b y 6.35c, respectivamente.

_E
= 2 (ec. 6.35a)
== (ec. 6.35b)
T 3(1-2v) T

B,y = ——0E (ec. 6.35¢)
oed T (1 2v)(1+v) T

Los parametros de la ec. 6.35, son auxiliares, y se presentan como una alternativa para el
modelo. Por otra parte, para el caso particular del médulo de elasticidad, se ha observado que
en algunos materiales la rigidez aumenta con respecto a la profundidad, por ello el modelo
incorpora la opcion de calcular la rigidez a diferentes profundidades (ec. 6.36).

E(y) = Eref + (yref - y)Einc y < y‘ref (eC- 636)

Donde

Erer Modulo de elasticidad de referencia correspondiente a la profundida de referencia y,.r

kN
. me2
E;nc Tasa de cambio de E con respecto ay, ™ /m

Como se menciond en el capitulo 5 (Tipo de analisis), este es el Unico modelo de los
propuestos, que puede realizar analisis en términos de esfuerzos efectivos o totales, de tal
manera que para calcular las deformaciones, bastara con obtener la matriz de rigideces inversa
(usando los parametros respectivos) y pre multiplicarla por el vector de esfuerzos. La
resolucién de cada matriz corresponde a cada elemento en los que se discretizé el medio, el
ensamble de la matriz global lo realiza el programa de manera automatica y presenta los
resultados totales.
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Tomando la ec. 6.34b, tenemos, en términos de esfuerzos totales:

€x 1 v -y 0 0 0 oy
&y —Vu 1 —Vyu 0 0 0 oy
& | _ 1TV TV 1 0 0 0 g,
Yey| " Eu| 0O 0 0 2+2v, 0 0 Try (ec. 6.37a)
Yz 0 0 0 0 2+ 2v, 0 Txz
Vyz 0 0 0 0 0 2+2v,]1l%:
Y en términos de esfuerzos efectivos:
£x 1 -V = 0 0 0o 1]%*
&y - 1 = 0 0 0 Oy
E|_1[—" =V 1 0 0 0 o',
Yoy| ~ E| 0O 0 0 2+2v 0 0 T’xy (eC. 637b)
Vxz 0 0 0 0 2+2v 0 T,
Vyz 0 0 0 0 0o 2+
LY yz

Existen correlaciones directas entre los parametros no drenados (E, yv,)y los parametros
drenados (E'y v'"), de tal modo que:

_ vi+p@a+v)
w = ooy (ec. 6.38)
3E/
E, = m (ec. 639)
Donde
_ 1K,
=3k

n Porosidad del medio

K,, Médulo de compresibilidad del agua

6.2.2 Soft Soil

Se basa en la teoria del estado critico, propuesta por Roscoe. Es un modelo hibrido entre el
Cam Clay y Mohr — Coulomb.

6.2.2.1. Caracteristicas del modelo

Algunas de sus principales caracteristicas son: la rigidez depende del nivel de esfuerzos,
distingue entre un proceso de carga y uno de descarga, considera el esfuerzo de
preconosolidacién, tiene un criterio de falla similar al Mohr-Coulomb, su empleo se restringe al
analisis en términos de esfuerzos efectivos.

De manera general el modelo considera un estado isotrépico tanto de esfuerzos como de

deformaciones, sin embargo, para el caso especifico de la consolidacion unidimensional se
tiene que €, = ¢,. Por otra parte este modelo asume una relacién lineal entre la deformacion
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unitaria y el esfuerzo efectivo en escala logaritmica, ya sea en un proceso de carga 6 de
descarga, segun la Fig. 6.15. y las ecs. 6.40a y 6.40b.

Donde

Ev

In p'

|
Pp
Fig. 6.15 Curva de compresibilidad (Plaxis V8)

&—e2=-2"In (Z—;)

pl
g, — 8% = —k*In (F)

&2 Deformacién unitaria inicial correspondiente a p°

A* Indice de compresién en la rama virgen

k" Indice de recompresion en la rama de descarga o recarga

p' Esfuerzo vertical efectivo actual

(ec. 6.40a)

(ec. 6.40b)

De la Fig. 6.15 se concluye que existe una infinidad de lineas de descarga-recarga, cada una
correspondiente a un esfuerzo de preconsolidacion p,, diferente. El esfuerzo de preconsolidacion es
el maximo esfuerzo soportado por el suelo a lo largo de su historia, al aumentar en cada ciclo de
recarga —descarga se producen deformaciones plasticas en el suelo.

Un aspecto fundamental de este modelo, es la superficie de fluencia bajo un estado de esfuerzos

determinado (ec. 6.41).

Donde

q2

M?(p’ + cot¢) TP

!

f:
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M Pendiente de la linea del estado critico

o'1+ad',+0d';
3

!

p

q=0,—03

La funcién de fluencia f define una elipse en el plano p* —q (Fig. 6.16), el pardmetro M
determina el punto mas alto de dicha elipse. La altura de la elipse indica la relacién entre los
esfuerzos vertical y horizontal en una prueba de consolidacién unidimensional.

> Pp

Fig. 6.16 Superficie de fluencia en el plano p’-q

Como se menciond anteriormente, los puntos mas altos de todas las elipses estan localizados
en la linea del estado critico de pendiente M (Burland, 1965; Burland 1967). El esfuerzo de
preconsolidacién se obtiene prolongando las elipses hasta el eje p’. Las deformaciones
elasticas corresponden a las que estan dentro del area de la elipse, una vez que se toca el
contorno de ésta, se producen deformaciones por flujo plastico.

Para un estado de esfuerzos general, el comportamiento plastico del modelo Soft Soil esta
definido por seis funciones de fluencia; tres son por compresion y tres por el criterio de Mohr —
Coulomb. Asi, en el espacio de los esfuerzos principales, resultan estas seis funciones de
fluencia representadas en la Fig. 6.17.

i\
N

i
i
A

HHH
1
I
T FFF
IS FIF 77777
Y Y v iy e S 2 7
A Y Ay g N iy 7 2 7.
e e v
~‘-..-..'..
o~

failure surface
T

-0 '2
Fig. 6.17 Superficie de fluencia en el espacio de esfuerzos principales
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6.2.2.2. Parametros empleados

A*, indice de compresidn

Es la pendiente de la rama virgen en una curva de compresibilidad

k*, Indice de descarga — recarga

Es la pendiente de la rama de descarga — recarga en una curva de compresibilidad

Dado que el eje de los esfuerzos efectivos esta en escala de logaritmo natural (In) se calculan
los correspondientes indices en escala logaritmica (base 10), con las ecs. 6.42a y 6.42b.

Ce

A= 23(1+e) (ec. 6.42a)
. 2Cs
T 23(1+e) (ec. 6.42b)

C, Cohesion

Parametro de resistencia, geométricamente representa la ordenada al origen, en el espacio de
Mohr — Coulomb, cuantitativamente indica la capacidad del cementante en el suelo.

¢, Angulo de friccién interna

Representa la variacién del incremento de la resistencia al esfuerzo cortante con respecto al
nivel de esfuerzos.

¥, Angulo de dliatancia

indica si un material es dilatante, es decir, si aumenta su volumen al incrementar el nivel de
esfuerzos, es la pendiente inicial en una curva esfuerzo — deformacion unitaria volumétrica.

v,,-, Relacion de Poisson en descarga — recarga

El médulo de Poisson es bien conocido en la teoria de la elasticidad, e indica la relacidén entre
la deformacién tangencial y la deformacion longitudinal, sin embargo en este modelo dicha
relacion se definira mediante la ec. 6.43.

Pur _ Ox (ec. 6.43)

M, Pendiente de la linea del estado critico
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El coeficiente M se determina en funcién del coeficiente lateral de tierras en reposo para suelos
normalmente consolidados K{', mediante la ec. 6.44.

nc)? -Kg¢ —<4Vur g—
o= 3\/(1_2,(0 ) N (1-K3€)(1-2vy) (5=-1) (ec. 6.44)

(1+2K51C)2 (1+2K51°);1—:—(1—K5‘C)(1+vur)

De acuerdo a resultados experimentales los valores de M oscilan aproximadamente entre:
28K < M < 3.0K§¢

6.2.2.3. Solucién numérica

La solucion numérica es similar al modelo Soft Soil Creep, excluyendo el efecto de la
consolidacion secundaria, dicha solucion se detalla en la siguiente parte de la tesis.

6.2.3 Soft Soil Creep

Como se menciond en el capitulo 2, Buisman (1936) fue tal vez el primer autor en proponer una
teoria para estudiar el fendmeno de creep, esto al observar que el comportamiento de algunas
arcillas no se ajustaba a las consideraciones de la teoria de la consolidacion clasica.
Posteriormente, tomando como base estos trabajos, se continué con la investigacion, por parte
de autores como Bjeurrum (1967), Garlanger (1972), Mesri y Godlewski (1977) y Leroueil
(1977).

Este modelo al igual que el Soft Soil, esta basado en la teoria del estado critico, pero que, a
diferencia de este ultimo, considera el efecto del creep, ajustdndose perfectamente a una curva

de consolidacion Tipo | 6 II, por ende, simula de manera aceptable el comportamiento de una
arcilla sensitiva.

6.2.3.1. Caracteristicas del modelo

Algunas de las caracteristicas generales del modelo son: la rigidez depende del nivel de
esfuerzo, distingue entre un preceso de carga y descarga, considera el esfuerzo de
preconosolidacién, tiene un criterio de falla similar al Mohr-Coulomb, su empleo se restringe al
analisis en términos de esfuerzos efectivos y considera el fendmeno de creep.

Buisman (1936) propuso la siguiente ecuacidon para definir el creep bajo un incremento de
esfuerzos efectivos.

e=e —Cplog() (ec. 6.45)

c

Donde

&. Deformacién unitaria al final de la consolidacién primaria
t. Tiempo al final de la consolidacién primaria

Cg Pendiente del tramo recto

Para puntualizar mas y enfocarnos propiamente al creep, la ec. 6.45 se puede reescribir de la
siguiente forma:
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e=¢,—Cylog (fct”’) (ec. 6.46)

c

Donde
t'Tiempo efectivo medio al inicio del creeo,igual at —t,

Basado en los trabajos de Bjerrum (1967), Garlanger (1972) propuso una ecuacion similar pero
en términos de la relacién de vacios.

e=e,—C,log (’Ti) (ec. 6.47)
Donde

C(l = CB(l + eo)

En ocasiones es complicado determinar los valores de t,. y t. segun sea el caso, el
procedimiento para hallar dichos valores es el siguiente. De acuerdo a las ecs. 6.48a y 6.48b.

—e= (ec. 6.48a)
ity (ec. 4.48b)
£ C

Donde

_ Ca _ CB
" (1+ey)n10 Inl10

Ce

Con lo que unicamente bastara con graficar la ec. 6.48b para obtener los parametros
correspondientes (Fig. 6.18).

-1/ ¢

t=t—1

|
I~ Te t t

Fig. 6.18 Obtencionde z,. y t,

Al calcular las deformaciones totales a causa del incremento en los esfuerzos efectivos, tanto
por consolidacién primaria y consolidacion secundaria, la ecuaciéon que gobierna el fenédmeno
es:
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£=—Aln (Z—O) —Bln (”L) ~cin () (ec. 6.49)

Ipo Tc
Donde

A= Cr
" (1+ey)In10

p=_ GG
(14+ey)In10
oy Esfuerzo efectivo inicial
o' Esfuerzo efectivo final
0p0 Esfuerzo de preconsolidacion antes del proceso de carga
0yc Esfuerzo de preconsolidacion después de la carga, nuevo esfuerzo de preconsolidacion

En la curva de compresibilidad de la Fig. 6.19 se ilustran de manera esquematica las variables
de la ec. 6.49

o'o Tpo opc o In(—a')
|
A‘% e
€C
A+B
1 52
NC - line j Cin(1 +1t'/7¢)

Fig. 6.19 Curva de compresibilidad

Si bien el proceso es un tanto diferente al propuesto por L. Zeevaert, los resultados finales son
practicamente iguales.

La superficie de fluencia representada en un diagrama p —q, se muestra en la Fig. 6.20. Al

tener un criterio de falla similar al Mohr — Coulomb, también se definen elipses, pero que a
diferencia del modelo Soft Soil, éstas parten del origen de coordenadas.
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q
(2]
(2]
o
5 M
RS) 1
S
R
>
(0]
©
eq
P Py -p

isotropic stress
Fig. 6.20 Superficie de fluencia, diagrama p - q

La pendiente M y el esfuerzo p¢?, se definen por las ecs. 6.50 y 6.51 respectivamente, en
funcién del angulo de friccién interna correspondiente al estado critico, ambas ecuaciones
propuestas por Roscoe y Burland (1968).

_ 6send.

(ec. 6.50)

- 3-sen¢,

2

(ec. 6.51)

- MZ2(p'—c cote)

6.2.3.2. Parametros empleados

Los parametros del modelo son los mismos que el Soft Soil, por ello no se describiran
nuevamente.

El unico pardmetro extra es C,, que es la pendiente del tramo recto, al iniciar el creep, esto
para una curva de consolidacién Tipo | 6 Il.

6.2.3.3. Solucién numérica

La solucion que adopta el programa, se basa en considerar las matrices esfuerzo y
deformacion principales, considerando la ley de Hooke y definiendo una regla de flujo para la
consolidacion secundaria, mediante la ec. 6.52.

e=D"1g' + 22~ (ec. 6.52)
Donde
1 1 “Vur —Vur
2_1 = E_ —Vur 1 —Vur
ur —Vur —Vur 1
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9°=p*

Ahora bien, si desarrollamos la componente que define el creep.

apl | op® 6peq) L, op®l
A(aa{ + da} + da} =4 apr la (eC. 653)

Entonces, desarrollando la ec. 6.53, llegamos a la ecuacion que calcula las deformaciones para

este modelo.

v /AN I A e
¢=Dg' —i“?(’i) g (ec. 6.54)
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7 Aplicaciones

Esta parte de la tesis, esta enfocada a aplicar los modelos constitutivos mencionados en el
capitulo 6, con la finalidad de comparar los resultados obtenidos (asentamientos) para validar
la metodologia de los modelos numéricos, dejando pendiente su uso a lineas de investigacion
mas complejas, como cimentaciones compensadas y/o profundas.

7.1 Cimentacion superficial rigida

Una de las caracteristicas de la cimentacion superficial rigida, es que los esfuerzos que
transmite al suelo son variables, y por otra parte, las deformaciones son uniformes a lo largo de
la seccion de la cimentacion, observandose los mayores esfuerzos en las orillas de la
cimentacion y se atenuan al centro, de lo anterior se hizo referencia en la Fig. 6.3a del capitulo
6.

7.1.1 Arcillas no sensitivas

En la Fig. 7.1 se muestra la geometria de una zapata corrida cimentada sobre un estrato de
arcilla no sensitiva, las cargas a las que estd sometida y los parametros del suelo de
cimentacion.

Como se menciond en capitulos anteriores, una de las principales caracteristicas de las arcillas
no sensitivas, es que se forman en depédsitos de agua dulce, por tanto, la consolidacion
secundaria es, en la mayoria de los casos nula, aunque recientes investigaciones han
demostrado que también es evidente este efecto. Sin embargo, como en todos los suelos finos
plasticos, el efecto de la consolidacion primaria es de primordial importancia.

0.3m

14m

SECCION TRANSVERSAL
‘ 4m 4m

PLANTA

320 kN

10 kN/m

v y 0.8m
— AN
Parametros No drenados Consolidacién Compresibilidad
E, = 2316 kPa € =389 C.=767 22m
Estrato 1 v,=0.5 C. = 0.00094 cm?s C,=0.1827
Yeat = 16 KN/m® k=5.14 x 10° cm/s a, = 0.2076 cm’/kg
C,=52kPa m, = 0.0424 cm?/kg
Parametros No drenados Consolidacién Compresibilidad L
E,= 3724 kPa €, =394 C,=6.25
Estrato 2 v, =05 C. = 0.00023 cm?%s C, = 0.3654 1.8m
Viar = 18 kN/m® k=3.1x107 cm/s a, = 0.1445 cm?/kg
C, =64 kPa m, = 0.0292 cm?/kg

ELEVACION
Fig. 7.1 Geometria de la zapata y parametros del suelo
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7.1.1.1. Corto plazo

El modelo constitutivo a emplear en este caso, sera el elastico lineal, tanto analitico como
numeérico, realizando los analisis en términos de esfuerzos totales, empleando parametros no
drenados (E, yv,). En el caso del modelo analitico se empleara la ec. 6.4, calculando
previamente el estado de esfuerzos al centro de cada estrato, por medio de las ecs. 6.5a, 6.5b
y 6.5c, respectivamente. El estado de esfuerzos se presenta en la Tabla 7.1.

Tabla 7.1 Estado de esfuerzos por sobrecarga

Estrato o,, kPa oy, kPa o,, kPa
1 55.18 78.28 129.44
2 9.09 18.03 83.35

Por tanto, el asentamiento total a corto plazo sera:

1
6, = m[129.44 —0.5(78.28 + 55.18)] * 2.2

6, [83.35 — 0.5(18.03 + 9.09)] = 1.8

~ 3724
A8;gpq; = 5.95 + 3.37
Abiotar = 932 cm

En lo que respecta al modelado numérico, debido a las limitaciones del programa en dos
dimensiones (estado plano de deformaciones), no es posible introducir la geometria tal y como
se muestra en la Fig. 7.1, es necesario hacer una consideracion especial la cual implica,
analizar la zapata desde su seccidn transversal, simplificando dicha secciéon a una placa de
espesor equivalente (Fig. 7.2), calculado mediante la ec. 7.1.

0.3m

dequivalente

14 m
SECCION TRANSVERSAL

Fig. 7.2 Seccidon equivalente de la zapata

EI
dequivalente = ’12 A (ec.7.1)

Donde
2
EI = 45x108 kKNm®/

EA = 3.2x10% KN/

dequivalente =041m
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Por otra parte, la carga equivalente se calculd, de la siguiente manera, dado que se obtendra
por metro lineal, entonces:

320 kN + 640 kN + 320 kN+ 1 kN

Qequivalente = 8m

kN
Qequivalente =170 ;

El peso del suelo y de la propia cimentaciéon ya estan considerados en el modelo. El modelo de
la zapata se muestra en la Fig. 7.3.

'rPoint load - static load system A

eometry point 6

X-Value |0.000 3' kMfm
Y-Value |-17lJ.ElUU 3. kn/m

Cancel |

— — o1

Lol
il
Il
Il

4ot

aig -+ 4t

Fig. 7.3 Modelo de cimentacién (Plaxis V8)

-t

Las etapas de calculo fueron dos, la primera considera la excavacion y construccion de la
zapata y la segunda la aplicacion de la carga total (Qcquivaiente = 170 kN/m). Se obtuvo un
asentamiento elastico § = 7.14 ¢m (Fig. 7.4).

[*10*m]
15.000
5.000
-5.000
-15.000
-25.000
-35.000
-45,000

-55.000

-65.000

-75.000

Yertical displacements (Uy)
Extreme Uy -71.47%103 m

Fig. 7.4 Calculo de asentamientos a corto plazo
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7.1.1.2. Largo plazo

Este rubro de la tesis, merece especial atencién, ya que es la principal diferencia entre arcillas
sensitivas y no sensitivas, desde el punto de vista ingenieril, entonces, se proponen tres
métodos de calculo; el primero, sera analitico; el segundo, numérico y el tercero un método
hibrido derivado de los primeros dos, en el cual se hara un procedimiento iterativo, en el que se
debe cumplir la compatibilidad de deformaciones, éste ultimo se detallara posteriormente

Para el asentamiento a largo plazo, se calculara el correspondiente al 100% de consolidacion
en ambos estratos, es decir, Unicamente se considerara el nivel de esfuerzos que se aplico,
tomando como referencia las ecs. 7.2 y 7.3 para calcular las deformaciones por consolidacion
primaria y secundaria, respectivamente. Las curvas de compresibilidad de las Figs. 7.5y 7.6,
corresponden al estrato 1 y 2. Este tipo de analisis debe hacerse en términos de esfuerzos
efectivos, empleando parametros drenados.

1

5cp = [1 - (_o"v:,io"v)_m] H (ec. 7.2)
! ! _L
o5 = [1 - (%IA:V) A“] H (ec. 7.3)

Donde

o', Esfuerzo vertical inicial efectiivo

Ac’, Incremento de esfuerzo vertical efectivo

Agp Coeficiente para consolidacion primaria que depende del tipo de material
A Coeficiente para consolidacion secundaria que depende del tipo de material

H espesor del estrato

Por otra parte, Skempton y Bjerrum (1957) observaron que la compresion en campo es menor
que la compresién en el consolidémetro, por ende, las deformaciones en campo suelen ser
menores que en laboratorio, lo anterior condujo a establecer un parametros correctivo, el cual
esta definido mediante la ec. 7.4.

(1-Aske)(oxtay)
_ ASkeUZ++y

(ec. 7.4)

0z

Donde

1
Agre Coeficiente determinado por Skempton igual agpara arcillas preconsolidadas

02,0y, 0y Estado de esfuerzos en campo
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La correccion unicamente se hace para las deformaciones por consolidacion primaria; bastara
con multiplicar el valor de u por el correspondiente §.,. Los valores de los esfuerzos iniciales y
los posteriores incrementos de esfuerzos se presentan en las Figs. 7.7 y 7.8, respectivamente.
En la Tabla 7.2 se muestran los asentamientos calculados, ya con la correccién de Skempton y
Bjerrum.

4.5

4.0

3.5 I\

3:0 \

e 20
1.5 \
1.0
0.5 ST '
0.0
10 100 1000
¢', kPa
Fig. 7.5 Curva de compresibilidad estrato 1
4.5
4.0
TN
35

3.0 \
2.5
1.5 N

0.5 ﬂ\igb

0.0

10 100 1000
o', kPa

Fig. 7.6 Curva de compresibilidad estrato 2
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Esfuerzos, kPa

0 10 20 30 40 50 60 70 80 90
0 1 1 1 1 1 1

=
NoL

Profundidad z, m
N
w wu

w
v

—@— Totales —#—u —&— Efectivos

Fig. 7.7 Esfuerzos goestaticos y presion de poro

Ac', kPa
0 20 40 60 80 100 120 140 160

0 1 1 1 1 i
11

0.5 - pe==l leceq

e |

Profundidad z, m
N =

w

Fig. 7.8 Incremento de esfuerzo vertical efectivo
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Tabla 7.2 Calculo de asentamientos

Estrato Aske M Agp Acs B¢p, CM O, CM Ototals CM
1 0.33 0.68 40 190 7.40 2.35 9.74
2 0.33 0.44 25 230 4.76 1.18 5.94
Ototal, CM 15.69

La geometria y las etapas de célculo del modelo numérico son similares a las del modelo
elastico lineal, lo Unico que se modifica es la ley constitutiva que rige el comportamiento a largo
plazo de los materiales (modelo Soft Soil), por tanto se emplean los parametros de
compresibilidad correspondientes, tomados de las Figs. 7.5y 7.6, para cada estrato.

Tabla 7.3 Parametros de compresibilidad

Estrato € C, C.
1 3.89 0.1827 7.67
2 4.02 0.3654 6.25

Los asentamientos que se obtuvieron mediante modelado numérico, se presentan en la Fig.
7.9, siendo § = 13.59 cm.

*103m]
40.000

20,000

-0.000

-20.000

-40.000

-60,000

-80.000

-100.000

-120.000

-140.000

Yertical displacements (Uy)
Extreme Uy -135,90%103 m

Fig. 7.9 Asentamientos a largo plazo en arcilla no sensitiva

Los parametros de la consolidacion secundaria, se obtuvieron de Zeevaert, 1973, los cuales
dependen del nivel de esfuerzos, segun las graficas de las Figs. 7.10, 7.11y 7.12.
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1.E+00 ~
B 1.E-01 -
1.E-02 T T T T T T )
0 20 40 60 80 100 120 140
o', kPa
Fig. 7.10 Parametro f (Zeevaert, 1948)
1.E-01
1.E-02
&
o
=
u.
g
1.E-03
1.E-04 T T T T T T )
20 40 60 80 100 120 140
o', kPa

Fig. 7.11 Coeficiente de compresibilidad volumétrica m, (Zeevaert, 1948)
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1.E-01

1.E-02

m,, cm?/kg

1.E-03
0 50 100 150

¢' ., kPa
Fig. 7.12 Coeficiente de compresibilidad volumétrica m,, (Zeevaert, 1948)
El ultimo método consiste en realizar un proceso iterativo, que consta de las siguientes etapas:
1. Calcular los asentamientos a largo plazo, mediante la siguiente ecuacion.
Abrotar = Aach(Tv) + Abs

2. Calcular un médulo equivalente m.,.

_ A(St:cn:al

Mea = "po'H

3. Con modelado numérico se calcula el estado de esfuerzos correspondiente al médulo
equivalente obtenido anteriormente.
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4. Con el nuevo estado de esfuerzos obtener los asentamientos mediante las ecs. 7.2 y 7.3,
con su correspondiente correccion.

5. Regresar a la etapa 1 y recalcular los asentamientos.

6. Repetir el proceso hasta que la diferencia entre dos iteraciones consecutivas sea minima
En las siguientes Tablas se resumen los resultados obtenidos en cada iteracion realizada.

Tabla 7.4 Primera iteracion

81

Estrato || o'y, kPa Ad'y, kPa my, 1/kPa m, 1/kPa || Adtota, CM
1 19.4 19.4 0.000068 | 0.000007 3.52
2 33.2 33.2 0.000142 | 0.000026 3.19
Adigtar, CM 6.70
Tabla 7.5 Mdédulo equivalente (primera iteracién)
Estrato Ao'y,, kPa Meg, 1/kPa
1 29.1 0.0008240
2 49.8 0.0005331
Tabla 7.6 Segunda iteracién
Estrato || o'y, kPa Ad'y, kPa my, 1/kPa m, 1/kPa || Adtota, CM
1 19.4 75.7 0.00017 0.000038 7.99
2 33.2 60.5 0.00019 0.000041 4.74
Adigtar, CM 12.73
Tabla 7.7 Médulo equivalente (segunda iteracién)
Estrato Ao'y,, kPa Meq, 1/kPa
1 57.25 0.0004799
2 63.45 0.0004354
Tabla 7.8 Tercera iteracion
Estrato || o'y, kPa Acd'y, kPa my, 1/kPa m, 1/kPa || Adtota, CM
1 19.4 90.1 0.000193 | 0.000042 8.69
2 33.2 65.6 0.0002 0.000058 4.98
ABigtar, CM 13.67
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Tabla 7.9 Médulo equivalente (tercera iteracion)

Estrato Ao'y,, kPa Meq, 1/kPa
1 64.45 0.0004383
2 66 0.0004217

Tabla 7.10 Cuarta iteracion

Estrato || o'y, kPa Ad'y, kPa my, 1/kPa m, 1/kPa || Adtota, CM
1 19.4 91 0.000191 0.00004 8.73
2 33.2 66.4 0.0002 0.000055 5.02
Adiotal, CM 13.74

Tabla 7.11 Médulo equivalente (cuarta iteracion)

Estrato Ao'y,, kPa Meq, 1/kPa
1 64.9 0.0004360
2 66.4 0.0004196

7.1.2. Arcillas sensitivas

Las arcillas sensitivas se forman en cuerpos de agua salada, presentando un segundo
fendmeno a largo plazo, ademas de la consolidacion primaria, también presentan consolidacion
secundaria (Creep) lo cual conlleva a considerar este efecto como un calculo adicional en lo

que a asentamientos se refiere.

Si consideramos ahora que la misma cimentacién de la Fig. 7.1 esta desplantada sobre dos
estratos de arcillas sensitivas, de acuerdo a la geometria y propiedades que se muestran en la

Fig. 7.13.

10 kN/m

320 kN

10 kN/m

NAF
v o_y 08m
Parametros No drenados Consolidacion Compresibilidad
E, = 2316 kPa e, = 4.1 €=5 22m
Estrato 1 v,=0.5 C.=3.02x 10* cm¥s B =6.2x10"
Yeat = 16 KN/m® k=7.4x10°cm/s m, = 0.0245 cm?kg
C, =52 kPa m, = 0.0152 cm?/kg
Parametros No drenados Consolidacion Compresibilidad A
E, = 3724 kPa e, =252 §=5
Estrato 2 v,=05 C. =3.34 x 10 cm?s B =6.2x10" 1.8m
Vet = 18 KN/M® k=8.2x10° cm/s m, = 0.0245 cm’/kg
C, =64 kPa m, = 0.0152 cm?/kg

iz

ELEVACION

Fig. 7.13 Parametros del suelo
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7.1.2.1. Corto plazo

Como se menciond en capitulos anteriores, tanto las arcillas no sensitivas como las sensitivas,
presentan un comportamiento similar, bajo condiciones a corto plazo (no existe drenaje), por tal
motivo, los asentamientos se calculan de igual manera que en el numeral 7.1.1.1. Por
simplificacion las propiedades no drenadas son las mismas en ambos casos, es por ello, que
no existe sustento para repetir el procedimiento, ya que se obtienen resultados idénticos.

7.1.2.2. Largo plazo

De igual manera que en las arcillas no sensitivas, se emplearan los tres métodos de calculo,
pero ahora considerando las ecuaciones constitutivas propias de las arcillas sensitivas.

En las Figs. 7.14 y 7.15 se presentan las curvas de compresibilidad de los estratos 1 y 2,
respectivamente, como se puede observar existe una diferencia con respecto a las
presentadas para las arcillas no sensitivas.

4.5

3.5

2.5 N
— 1 \

1.5
10 100 1000
o', kPa

Fig. 7.14 Curva de compresibilidad estrato 1
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2.9
.—*\
2.4
\
N
N
1.9 \
e
1.4
0.9 \\
.\
*\\*'\\‘——0\‘
0.4
10 100 1000
¢', kPa

Fig. 7.15 Curva de compresibilidad estrato 2

Los estados de esfuerzos inicial y final, son los que se mostraron en las Figs. 7.7 y 7.8,
respectivamente. Los parametros de la consolidacién secundaria, se obtuvieron de Zeevaert,
1948, los cuales dependen del nivel de esfuerzos, segun las graficas de las Figs. 7.10, 7.11 y
7.12.

Entonces para los correspondientes niveles de esfuerzo aplicados a los estratos, considerando

un periodo de vida de 30 afios y empleando la ec. 6.22, los parametros empleados y los
asentamientos obtenidos son los que se presentan en la Tabla 7.12.

Tabla 7.12 Calculo de asentamientos

Estrato || o'y, kPa || Ad'y, kPa || m,, 1/kPa B g Ty F(T,) H, m 0, cm
1 19.4 129.44 | 0.000245 || 0.62 5 5.9 1 2.2 6.09

2 33.2 83.35 0.000243 || 0.39 5 9.75 1 1.8 3.37
Ototal, CM 9.46

Para el modelado numérico, se tomd una secante en la rama virgen, ya que presenta cierta
concavidad que impide ajustar una recta a todos los puntos.

Para simular el fendmeno de consolidacion secundaria, se considera un coeficiente C,, (No
confundirlo con el propuesto por Mesri), el cual se correlaciona con el coeficiente C, de
Zeevaert mediante la ec. 7.5.
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Coo

t = (+eg)n (10) (ec. 7.5)
Entonces los parametros empleados en el modelo seran:
Tabla 7.13 Parametros empleados en el modelo
Estrato my, 1/kPa Ci, m Co, M Cs C.
0.000152 0.0433 0.5093 0.2159 2.62
0.000152 0.0228 0.1848 0.2325 0.58

Los asentamientos obtenidos con el modelo Soft Soil Creep son los que se muestran en la Fig.
7.17, el maximo asentamiento fue § = 7.92 cm.

Yertical displacements {Uy)
Extreme Uy -79.27%10 3 m

Fig. 7.16 Asentamientos a largo plazo en arcilla sensitiva

[*10%m]

20.000

10.000

0.000

-10.000

-20.000

-30.000

-40.000

-50.000

-60.000

-70.000

-80.000

El método hibrido es el mismo que se utiliz6 en el caso de arcillas no sensitivas, con la
diferencia que en el paso 1 la ecuacion empleada sera la siguiente (ec. 6.22 modificada):

ASiptar = MyAd’ ,HF (T,) + m Ao’ ,Hlog(1 + ¢T,)

Los valores de los coeficiente de compresibilidad volumétrica se obtienen de las Figs. 7.11 y
7.12. En las siguientes Tablas se resumen los resultados obtenidos en cada iteracion realizada.

Tabla 7.14 Primera iteracion

Estrato | o'y, kPa Ad',, kPa m,, 1/kPa | my, 1/kPa H, m Adiotal, CM
1 19.4 19.4 0.000068 | 0.000007 2.2 0.32
2 33.2 33.2 0.000142 | 0.000026 1.8 1.05
Adtotal, CM 1.38

85




7 Aplicaciones

Tabla 7.15 Médulo equivalente (primera iteracion)

Estrato Ao'y,, kPa Meq, 1/kPa
1 29.1 0.0000758
2 49.8 0.0001761

Tabla 7.16 Segunda iteracion

Tabla 7. 21 Médulo equivalente

Estrato || o'y, kPa Ad'y, kPa my, 1/kPa m, 1/kPa H, m Adiotal, CM
1 19.4 75.7 0.00017 0.000038 2.2 3.53
2 33.2 60.5 0.00019 0.000041 1.8 2.65
Adtotal, CM 6.19
Tabla 7.17 Médulo equivalente (segunda iteracién)
Estrato Ao'y,, kPa Meg, 1/kPa
1 57.25 0.0002121
2 63.45 0.0002438
Tabla 7.18 Tercera iteracion
Estrato || o'y, kPa Acd'y, kPa my, 1/kPa m, 1/kPa H, m Adiotal, CM
1 19.4 90.1 0.000193 | 0.000042 2.2 4.75
2 33.2 65.6 0.0002 0.000058 1.8 3.26
Adtotal, CM 8.01
Tabla 7.19 Médulo equivalente (tercera iteracion)
Estrato Ao'y,, kPa Meq, 1/kPa
1 64.45 0.0002395
2 66 0.0002761
Tabla 7.20 Cuarta iteracion
Estrato || o'y, kPa Ad'y, kPa my, 1/kPa m, 1/kPa H, m Adiotal, CM
1 19.4 120.8 0.000236 | 0.000078 2.2 8.57
2 33.2 754 0.000214 0.00006 1.8 3.97
Aétotal, cm 1254

Estrato Ao’y kPa Meq, 1/kPa
1 79.8 0.0003224
2 70.9 0.0002927
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Tabla 7.22 Quinta iteracion

Estrato || o'y, kPa Ad'y, kPa my, 1/kPa m, 1/kPa H, m Adiotal, CM
1 19.4 98.7 0.000201 0.000059 2.2 5.78
2 33.2 62.4 0.000178 | 0.000042 1.8 2.62
Adtotal, CM 8.40
Tabla 7.23 Médulo equivalente (quinta iteracion)
Estrato Ao'y,, kPa Meq, 1/kPa
1 68.75 0.0002663
2 64.4 0.0002331
Tabla 7.24 Sexta iteracion
Estrato || o'y, kPa Acd'y, kPa my, 1/kPa m, 1/kPa H, m Adiotal, CM
1 19.4 97.5 0.0002 0.000058 2.2 5.67
2 33.2 63.9 0.000179 | 0.000042 1.8 2.69
Adtotal, CM 8.36
Tabla 7.25 Mddulo equivalente (sexta iteracion)
Estrato Ao'y,, kPa Meq, 1/kPa
1 68.15 0.0002642
2 65.15 0.0002341
Tabla 7.26 Séptima iteracion
Estrato || o'y, kPa Acd'y, kPa my, 1/kPa m, 1/kPa H, m Adiotal, CM
1 19.4 97.9 0.0002 0.000059 2.2 5.71
2 33.2 62.8 0.000179 | 0.000042 1.8 2.65
Adtotal, CM 8.36

Tabla 7.27 Médulo equivalente (séptima iteracion)

Estrato Ao'y,, kPa Meq, 1/kPa
1 68.35 0.0002653
2 64.6 0.0002341
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8 Andlisis de Resultados

De acuerdo a los resultados obtenidos en el capitulo 7 “Aplicaciones”, los cuales se resumen
en la Tabla 8.1 y Figs. 8.1 y 8.2 para arcillas no sensitivas; y en la Tabla 8.2 y Figs. 8.3 y 8.4
para arcillas sensitivas, podemos establecer ciertas consideraciones.

Tabla 8.1 Resultados para arcilla no sensitiva

ARCILLA NO SENSITIVA
Condicion/Modelo Analitico Numérico Hibrido
Bcorto plazos CM 9.32 714 || -
Slargo plazoy CM 15.69 13.59 13.74

Juny
N
|

[y
o
1

(ee]
1

B Corto plazo

8corto plazo’ cm
e (o))
1 1

N
1

o

Analitico Numérico
Modelo

Fig. 8.1 Asentamientos a corto plazo arcilla no sensitiva

10 - ® Largo Plazo

6largo plazo’ cm

Analitico Numérico Hibrido
Modelo

Fig. 8.2 Asentamientos a largo plazo arcilla no sensitiva
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Tabla 8. 2 Resultados para arcilla sensitiva

ARCILLA SENSITIVA
Condicion/Modelo Analitico Numérico Hibrido
Bcorto plazor CM 9.32 2% VS [—
Slargo plazoy CM 9.46 7.92 8.36

[uny
[\
1

[N
(=)
1

(o]
I

H Corto Plazo

8corto plazo’ cm
()
1

4 -

2 .

0

Analitico Numérico
Modelo
Fig. 8.3 Asentamientos a corto plazo arcilla sensitiva

12 1
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e}
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B Largo Plazo

8largo plazo’ cm
(o))
1

4 -
2 -
0
Analitico Numérico Hibrido
Modelo

Fig. 8.4 Asentamientos a largo plazo arcilla sensitiva
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Los asentamientos a corto plazo tanto en arcillas no sensitivas como sensitivas, se calculan de
manera similar, de acuerdo al comportamiento que presentan ambas bajo la condiciéon no
drenada, es por ello, que los asentamientos son iguales, considerando los mismos parametros
elasticos, empleados acorde a dicha condicion.

En arcillas no sensitivas, se observa que el modelo numérico subestima en un 30% al modelo
analitico, en lo que respecta a las deformaciones calculadas a corto plazo. Sin embargo para la
condicion a largo plazo el modelo numérico, de igual manera, subestima al modelo analitico
pero ahora en un 15%, es decir, a mayor tiempo, ambos se asemejan cada vez mas. Los
asentamientos calculados con el método hibrido son 1% mayores a los calculados con el
método numérico y los obtenidos con el método analitico son mayores en un 14%.

En lo que respecta a arcillas sensitivas, en el comportamiento a largo plazo, existe una menor
paridad entre el modelo analitico y numérico, debido a que el modelo analitico es mayor al
numérico en un 19%. Por otra parte el método hibrido tiende a ser mas semejante con ambos
métodos, ya que, con respecto al modelo numérico es mayor tan sélo en un 5%, y el modelo
analitico es mayor en un 13%.

Para calcular el médulo equivalente en funcién de los mddulos de compresibilidad volumétricos
de consolidaciéon primaria y secundaria, bastara con igualar dicha ecuaciéon con la ec. 6.22
modificada, entonces (ec. 8.1):

Mmeq = my,F(T,) + mog (1 +¢T,,) (ec. 8.1)

Asi para cualquier nivel de esfuerzos y tiempo establecidos, se obtendra el médulo equivalente,
y posteriormente emplear algun programa basado en el método de elementos finitos y calcular
los asentamientos a largo plazo (consolidacion primaria y secundaria), empleando
implicitamente el modelo de Zeevaert. En la Figs. 8.5 y 8.6 se muestran los valores del moédulo
equivalente m,, en funcién del esfuerzo medio o,,, para las arcillas no sensitivas y sensitivas,
respectivamente.
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Fig. 8.5 Mddulo equivalente vs esfuerzo medio (arcilla no sensitiva)
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De la Fig. 8.5 que existe una relacién lineal, con un coeficiente de correlacion cercano a -1, es
decir, mientras aumenta el esfuerzo medio, disminuye el médulo equivalente y viceversa. Por
otra parte, la Fig. 8.6, aunque también se tiene una relacién lineal, ésta, tiene un coeficiente de
correlacién cercano a 1, es decir, mientras aumenta el esfuerzo, aumenta el
equivalente y viceversa.
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9 Conclusiones

Los objetivos de la tesis se cumplieron de manera adecuada, lo que permitié establecer
algunas conclusiones importantes.

El origen geoldgico asi como la presencia de minerales, son los principales factores que
determinaran el comportamiento hidraulico y mecanico de las arcillas, a corto y largo plazo.

La sensitividad en las arcillas, se determina cuantitativamente por medio de la ec. 2.12,

S, = —winalterada " yalor de S, mayor o igual a 4, indica que una arcilla es sensitiva.

Curemoldeada

La descomposicion quimica de la roca madre, por ejemplo, la hidratacién, la hidrélisis, la
disolucién y la oxidaciéon dan como resultados arcillas de tipo sensitiva, debido a la presencia
de sales. Lo que conlleva a que presentan una estructura interna de tipo floculenta.

El comportamiento a corto plazo, debe analizarse en términos de esfuerzos totales, empleando
parametros no drenados, debido a la baja permeabilidad de las arcillas. Dicho comportamiento
es similar tanto en arcillas no sensitivas como sensitivas.

El comportamiento a largo plazo, se analizara en términos de esfuerzos efectivos, empleando
parametros drenados. Este aspecto es una de las grandes diferencias entre arcillas no
sensitivas y arcillas sensitivas.

Las arcillas sensitivas presentan dos tipos de agua; la primera, el agua gravitacional ubicada en
los poros vy el agua adsorbida que se encuentra adherida a la superficie de los granos la cual
presenta una viscosidad variable con respecto al tiempo.

La distribucion de esfuerzos en la masa de suelo, depende exclusivamente de la geometria y el
tipo de carga aplicado en la superficie; en el modelado numérico se puede tomar en cuenta la
rigidez de la subestructura, por lo que los resultados en general son diferentes a los obtenidos
con los modelos analiticos.

Las hipotesis de la teoria de la consolidacion son muy rigurosas, y aunque en la mayoria de los
casos no se cumplen, da resultados aceptables para fines practicos. Por ello la importancia de
emplear herramientas cada vez mas precisas como el modelado numérico con el método de
elemento finito.

En arcillas no sensitivas (preconsolidadas), el asentamiento en campo suele ser menor o igual
que el asentamiento calculado en laboratorio, la correccion de Skempton y Bjerrum (1957)
minimiza esta diferencia.

Las curvas de compresibilidad, presentan una configuracion diferente segun el tipo de arcilla,
debido a que en arcillas sensitivas, las particulas estan unidas por un pegamento de baja
magnitud, si la carga no rompe dicho pegamento los asentamientos son pequefios, por el
contrario si la carga aplicada supera el esfuerzo critico, las deformaciones son de mayor
magnitud.

En arcillas no sensitivas, el modelo elastico lineal (analitico y numérico) se ajusta
perfectamente al comportamiento a corto plazo, dando un asentamiento mayor con el método
analitico en un 30% con respecto al numérico.

En arcillas no sensitivas, se observa que el modelo numérico subestima en un 30% al modelo
analitico, en lo que respecta a las deformaciones calculadas a corto plazo. Sin embargo para la
condicion a largo plazo el modelo numérico, de igual manera, subestima al modelo analitico
pero ahora en un 15%, es decir, a mayor tiempo, ambos se asemejan cada vez mas. Los
asentamientos calculados con el método hibrido son 1% mayores a los calculados con el
método numérico y los obtenidos con el método analitico son mayores en un 14%.
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El método hibrido propuesto, considera la compatibilidad de asentamientos y esfuerzos, entre
métodos analitico y numérico, generalizandose para empatar los modelos analitico y numérico
que se quieran emplear.

De la Fig. 8.5, se concluye que a mayor nivel de esfuerzos el mddulo equivalente m,,
disminuye, es decir, el material se vuelve mas rigido.

En arcillas sensitivas, al haber empleado los mismos parametros para calcular los
asentamientos a corto plazo, da un resultados idéntico al de las arcillas no sensitivas, debido a
que su comportamiento es similar.

En arcillas sensitivas, el comportamiento a largo plazo, existe una menor paridad entre el
modelo analitico y numérico, debido a que el modelo analitico es mayor al numérico en un
19%. Por otra parte el método hibrido tiende a ser mas semejante con ambos métodos, ya que,
con respecto al modelo numérico es mayor tan sélo en un 5%, y el modelo analitico es mayor
en un 13%.

De la Fig. 8.6, se concluye que a mayor nivel de esfuerzos, el moédulo equivalente m,,
aumenta, es decir el material sufre una especie de reblandecimiento, lo que comprueba que
para este tipo de arcillas, las fuerzas predominantes estan ligadas directamente al pegamento
que une las particulas, y no depende del nivel de esfuerzos.

El moédulo equivalente, se calcula con la ec. 8.1, la cual, implicitamente esta en funcion del
nivel de esfuerzos (m, y m;) y el tiempo (T, y F(T,)).

Aunque en ambos casos se observa una relacion lineal entre el nivel de esfuerzo y el mdédulo
equivalente, esto no garantiza que para un nivel de esfuerzos mayor la tendencia se mantenga,
existiendo la posibilidad de que se llegue a un valor asintético.

El modelado numérico debe emplearse s6lo como una herramienta poderosa, la cual, el
Ingeniero debe aprender a usar de la mejor manera, esto, sin perder su criterio, conocimiento y
experiencia, ya que al conjuntar estos factores, los resultados son satisfactorios, en
optimizacién de tiempo y recursos.
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