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ECERENFACE®

En su sentido ornginal y mas amplio. la Ingenieria oy ¢l arte de aplicar conocimientos
cientificos a la transformacion, aprovechamiento v proteccion de la naturalesa

En el juego intelectual hombre-naturaleza se dan tres premisas:  la primera, recoger las
informaciones acerca de alguna faceta de la naturalera, fa scpunda, organizar estas
observaciones ¢n un orden preestablecido ( l.a organizacion no las altera, sino que se limita a
colocarlas para hacerlas aprehensibles mas facitmente. ) y tinalmente. tenemos la tercera. que
consiste en deducir. de su orden preestablecido de observaciones | algunos principios que las
resuman

El proceso de wranstormacion del conacimiento en ¢l <aber-hacer en un ambito
determinado, no es linecal ni instantaneo, sino que ¢s determinado por la importancia cultural
que se atribuya a tal proceso y por los recursos que se asignen a realizartol esta condicionado
ademas, por los mecanismos internacionales de transferencia del conocimiento mismo., pues si
bien es cierto que la mayvor parte del conacimiento basico acumulado por la humanidad esta
disponible a muy bajo costo y circula casi libremente, el costo y las restricciones de circulacion
se incrementan conforme ¢l conocimiento tiene mas utilidad inmediata o mayor potencial
practico

Con base ¢n este principio de ideas, Terzaghi en (1925) con la
publicacion de su libro “Erdbaumechanik™, desarrollo los principios que
resumian ¢l concepto general en que se basaba la teona de la consolidacion
unidimensional de  los  suelos finos  saturados: ¢l fenomeno  de  la
consolidacion quedo definido por el concepto de “Principio de Esfuerrzos
Efectivos™ dentro de esta teoria Terzaghi delinio la metodologia para la
realizacion de ia  prucba de la consolidacion,  para  estudiar ¢l Rarl Tersaght
comportamicento de los suelos finos' Con ¢l paso de Jas décadas v el desarrollo de ia
tecnologia, se han propuesto nuevos modelos v prucbas para estudiar ¢! fenomeno de la
consolidacion

De esta forma. ¢l conceptro central de esta tesis s no solo comparar diterentes v mucho
mas eticientes métodos utilizados por otros paises para realizar la prucba de la consolidacion
unidimensional. sino también jos modelos en que se basan, mismos que se¢ han desarrollado
desde principios de los 607s. estos métodos se han perfeccionado a tal grado. que en la
actualidad. los paises del primer mundo. han adoptado estas “nuevas™ tecnologias desde hace
va varios afios; para e¢llos ya pasd el proceso de investigacion cientifica y de desarrollo
tecnologico, actualmente disponen de una gran ventaja, puesto gque han estado implementando
estas “‘nuevas’’ tecnologlas en la practica desde hace ya muchos anos. debido al hecho de que
no solamente sc ticne por parte de ellos la prioridad en esta “transferencia de conocimientos”
sino que la importancia cultural que nosotros le atribuimos a estas tecnologias es muy pobre

s
Si_ gquicres saber de alppo ancedotico Iec ¢l aneso 1

CHrejacto”
-



- Consolidacion de suelos finos saturados: direrentes modelos de comportamiento’

En México., la resistencia a este cambio tan drastico de recnologia. se debe basicamente a
que desde el momento en que Terzaghl Jdetinio el proceso de consolidacion, se cred una
simbiosis entre este v las arcillas de la ciudad de Néxico: asi pues, las deficiencias que desde un
principio se hicieron evidentes en su teoria. quedaron solventadas en cierta forma, la existencia
de correlaciones emire las arcillas de la ciudad de Meéxico v la prueba de la consolidacion
unidimensional. son el principal obstaculo para el cambio tecnoldgico. las predicciones de
hundimientos hechas con la teoria de Terzaghi, no siempre retlejaban el comportamiento de
laboratorio v campo observado. va que en muchos casos se presentaban asentamientos
mayores (v durante mas tiempo). los cudles se deben al fenomeno de la “consolidacion

secundaria’™

Resulta mas facil. ranto en economia como en seguridad. seguir dependiendo de estos
principios establecidos. puesto que el cambio de equipos implica costos muy altos. solo
recientemente se han estado desarrollando investigaciones en el Instituto de Ingenieria de la
UN.A M en 1990 y en cooperacion con el CEN. A P.RE.D eon 1996.

WP RID

Instituto de Ingenicria « Laboratorto de Moecan

de Huclos,

Es en estos institutos donde se han formulade teorias que son basicas en el estudio de la
consolidacién unidimensional. desde los primeros conceptos hace ya varias décadas, asi como
los nuevos conceptos que se estan aplicando hoy en dia: bajo estos nuevos enfoques se han
desarrollado también equipos con los cuailes se pueden implementar estas diferentes pruebas de
consolidacidn unidimensional en los suelos finos, (s5e¢ han construide algunos prototipos de
estos equipos en el Instituto de Ingenieria v se han realizado pruebas con ellos, los resultados
maés recientes de estas investigaciones se han expuesto en la XVIII Reunién Nacional de
Mecanica de Suelos en Morelia. 1996) en pero, es en la seguridad donde radica el aspecto
mas importante, puesto qus no basta con realizar una  sustitucidn de equipos, va que por el
hecho mismo del cambio tecnelogico se debe hacer también el cambio ideolégico, ya que las
teorias en que se basan estas ‘“‘nuevas’ pruebas implican por si mismas una visién diferente de
la Teoria de la Consolidacion Unidimensional. asi pues. se debe a estas razones que no
podemos por mas que queramos hacer los cambios recnologices de la noche a la manana.

Si algo sabemos de las arcillas de la Ciudad de Mlexico, es gue riens caracteristicas
especiales, puesto que se ha observado que Ja consolidacion secundaria es muy importante (por

ejemplo Zeevaert en 1957 . Marsal v Mazard en 19593, mas que en otros suelos del mundo, por
lo que surge la necesidad de estudiar el fendmeno con mayvor acuciosidad: ya gue este cambio
implica hacer una investigacidon muy minuciosa v abundante

biecer parametros de seguridad acey

Ciudad de MNéxico para poder estab

con respecto a las arcillas de la

ables
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Asi, se plantea la pregunta de cual modelo utilizar, para lo cual, debe tomarse en cuenta
la similitud de las predicciones con las observaciones de laboratorio y de campo, la sencillez en
su aplicacion, hipotesis. ete, por lo que se hace necesaria la comparacion entre algunos de los
modelos establecidos, para asi poder definir cual de entre todos ellos se adapta mejor a las
condiciones tan particulares de las arcillas del Valle de México. ademas que el estudio del
problema desde distintos puntos de vista, puede ayudar a una mejor comprension del mismo.

“Prefacie
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INTERODIUCCION

Desde la publicacion de los estudios de Terzaghi en 1925 en los cuales establecio las
hipotesis que gobiernan el comportamiento de los suelos tinos saturados sujetos a un
proceso de consolidacion unidimensional. en ¢l "Principio de los esfuerzos efectivos”
dando inicio con ¢llo a lo que se conoce como la Mecanica de Suelos modema.

Terzaghi detinio las hipotesis sobre las que se tundamenta actualmente la Mecanica
de Sueclos, pero con ¢l tiempo se han cuestionado estas hipotesis, no por el hecho de que
Terzaghi no hava analizado desde una base sustentable sus observaciones. él mismo se
percato de que su teoria mostraba serias deficiencias, pero para el nivel tecnologico de los
207s no le era posible realizar los estudios que hoy en dia s¢ pucden hacer' Pero en la
actualidad disponemos de herramientas computacionales que permiten un mejor control de
las “nuevas’ pruebas para el estudio de la consolidacion, que se han desarrollando en el
Instituto de Ingenieria. desde 1990, En realidad estas téenicas no son nuevas porque se
han estado desarrollando desde 1963 por Crawford v Smith, v mas aun desde 1959
Hamilton v Crawtord fueron los primeros en sugerir ¢stas nuevas prucbas las cuales
consisten en  desarrollar la prueba de la consolidacion mediante una velocidad de
deformacion controlada. a diferencia de la carga incremental que es la torma tradicional
La dificultad de establecer las velocidades de aplicacion de la carga v mas aun definir las
variables a las cuales estaran sujetas las mismas, han sido los principales obstaculos, por
los cuales, la prueba de la consohdacion definida por Terzaghi sigue vigente hasta nuestros
dias. En este trabgjo se discutiran las pruebas de. velocidad de deformacion_constante
(CRS), la _prueba_de consolidacion a  gradiente contrelado (CG) vy la_prueba de
consolidacion_a_carga continua (CRIL 7 (estas pruebas son una condicion idealizada, segun
sea el caso. de la velocidad de deformacion contreolada) Se seleccionaron estas tres en
particular, porque son  las  que  involucran  las  variables mas importantes de la
consolidacién. ademas de que son las mas  populares entre los  investigadores.
principalmente la prucha de velocidad de deformacion constante

El capitulo ( ) comienza con una breve resena acerca de los conceptos basicos en
la mecanica de suclos, sobre como se componen las arcillas v la torma como se
interrelacionan sus propiedades fisicas. junto con un analisis del comportamiento de  la
deformacion por cambio de volumen, la cual es muy impaortante entender. ya que es el
concepto en el cual sc basa ¢l estudio de las nuevas prucbas para determinar la
consolidacion unidimensional de ios suelos tinos saturados, (los suelos {inos saturados
sOlo pueden deformarse. por cambtio de volumen o por cambio de forma ). en base a ello
se hace un planteamiento para obtener la ecuacion tundamental de los  suelos finos
saturados. junto con un ¢jemplo. el cual es basico para entender cada uno de los términos.
Se hace tambien un breve analisis de como es ¢l comportamiento de los suelos finos al
colocarlos en ¢l consolidometro. al analizar dicho comportamicento ¢n el plano (p - ¢ )

Ver el anexo # 1
TEs muy importiante que teas Ta paging (34) para saber ¢ significado de Ias abreviaturas,

“htroduceran
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También se comenta cuales son los dos grandes entoques en que se ha basado el
estudio de la consolidacién de los suelos finos, el comportamiento micrométrico y el
macromeétrico, junto con las diferentes etapas en que se divide ia consolidacion. que son la
deformacion inicial, la consolidacion pnmaria y la consohidacion secundaria

La relaciéon que guardan los estudios realizados en ¢l laboratorio y el
comportamiento real de los suelos finos saturados en el campo. los cuales siguen siendo
bastante diferentes, como para afirmar con absoluta certeza que este problema ha quedado
solventado del todo de alli la necesidad del replanteamiento de las teorias en que sc basan
los ingenieros para el estudio de la consolidacion | estas diferencias se deben a varios
tactores, que van desde el muestreo cn el campo. la forma de como se realiza la prueba de
la consolidacion v la teoria que permite interpretar los resulftados del laboratorio

Por esta razon se plantea el estudio de los nuevos modelos constitutivos para la
solucion de los problemas concernientes a la consolidacion. apoyindose en técnicas
numéricas. tales como las diferencias finitas o ios métodos de elemento finito, los que han
hecho posible | por lo menos en principio, la solucion de cualquier problema debidamente
planteado sobre los problemas de los valores de frontera en mecanica de suelos

El proposito de esta tesis es el de presentar una vision gencral de los modelos
constitutivos de los suelos  en to referente a4 su comipresibilidad sin pretender hacer una
revision exhaustiva del tema.

Sin embargo. los diferentes modcelos presentados muestran discrepancias entre los
investigadores. Es importante enfatizar, que ¢l modelo debe ser satisfactorio y la
idealizacion del mismo debe poseer; necesariamente Ias siguientes propiedades

1. El modelo debe ser completo., capaz de describir ¢l comportamiento del suelo,

para todas las condiciones de esfucrzo-deformacion, y no  restringirse

simplemente a una sola condicion de esfuerzo-deformacion

Debe ser posible el identificar los parametros del modelo mediante pruebas

simples al suelo.

3. El modelo debe estar fundamentado en alguna interpretacion tisica en base a la
forma en ¢l como es que responde el suelo a los cambios al aplicar las
condiciones de estuerzo-deformacion

9

En base a estos planteamientos, se han desarroltado varios modelos, en esta tesis
veremos c¢n el primer capitulo, los modelos de. Terzaghi, Terzaghi Ampliado, Juarez
Badillo y ¢l de Zeevaert. los cuales estudian o comporiamiento de la consolidacion
unidimensional para los suelos finos saturados

En el modelo de Terzaghi que e¢s el mas conocido por todos, sera el modelo de
referencia en el estudio de la consolidacion, también analizamos el modelo de Terzaghi
ampliado, el cual no es muy conocido porque en el analiza la consolidacion primaria y la

“Introduccion
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secundaria al mismo ticmpo, por elio no es un modelo muy empleado en el calculo de las
deformaciones de los suelos

Juarez Badillo plantea dos modelos. en el primero redefine algunos conceptos que
comunmente se cstablecen como constantes v el los replantea como variables, en el
segundo analiza ¢l tenomeno de la consolidacion de una forma muy particular v diferente |
Juarez Badillo plantea que debido a la idea generalizada de dividir a la consolidacion en
primaria y sccundaria =¢ parte de un crror, por ello Juares Baditlo propone. para ¢l estudio
de la consolidacion umidimensional de los suclos finos saturados | una ccuacion  general
que unifica  la division que se hace entre detormaciones instantanceas v el Sretraso” o
“compresion sccundaria’  Las dos investigaciones para ol estudio de la consolidacion
propuestos por Juares Badillo son

1 Teona general para la consotidaciaon de fas arctllas”
2 Heuwacion general de yvanacion del volumen en el tiempo para los suclos™

En una entrevista que tuve con ¢f Dr juares Badillo me comento la diferencia entre
la “teona general para la consolidacion de las arcillas™ v la “ecuacion general de variacion
del volumen en el tiempo para los suelos™ | la cuil es que dependiendo del estado en que
se encuentre la arcilla estara la diferencia, si se encuentra normalmente consolidada el
tiempo en que tarda en disiparse la presion de poro generada por una carga sera menor
que el tiempo que tarda en disiparse esta presion de poro al aplicarse una carga en una
arcilla que no este preconsolidada, una ver que se disipa la presion de poro la carga es
tomada por la arcilia lo que provoca que la compresion secundaria sca ta que describira el
comportamiento de la consolidacion de b arcilla

En ¢l modelo de Zeevaert conocido como "la weona de la viscosidad intergranular
en los suclos de alta compresibilidad”. es uno de Tos mas completos. ¢esto en base a que
Zecvacert ha desarrotlado parte de su investigacion en las arcillas de ta ctudad de Mexico.
ademas porque cumple con fa primera propicdad concerniente al planteanuiento de los
modelos. que es Ta de que no debe estar enfocado a un solo casol en base a estol Zeevaert
plantea un modelo donde toma en cuenta que o consohidacion primaria y a la
consolidacion sccundaria ocurren al mismo tiempo. por esto el modelo de Zeevaernt se
adapta perfectamente al comportamiento tun racteristico de las arcillas del valle de
Mexico. Fl modelo de Zeevaert., nos proporciona de acuerdo a las caracteristicas del
comportamiento de las arcillas. unas curvas de ajuste para el analisis de la consolidacion,
fas cuales resultan de una excelente avuda En la parte tinal de este capitulo se
proporciona un ciemplo de ajuste de curvas por medio de un programa de computadora

I os cuatro madelos estudiados, (propiamente scrian cineo pero ol de Terzaghi solo
Nnas sieve como referenciad, ¢f de Terzaghs Ampliado. [os dos doe Juarez Badillo v el de
Z.eevaert. nos propuorcionan  ccuaciones  constitutivas, con las cuales se plantea e
dexarrotlo det modelo. al final del andlisis

podemos ver gue se obtiene una ecuacion, con
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la cual podemos calcular los hundimientos’. de analisis presios podemaos concluir que los
modelos de Juarers Badillo y Zeevaert proporcionan mejores resultados para el estudio de
la consolidacion. que ¢l de Terzaghi ampliado

En los siguientes capitulos (11 L IV ) se anabza la realizacion de las nuevas
pruebas. que se han propuesto para ol analisis de o consolidacion unidimensional de los
suelos finos, ast comao del modelo propucesto para cada una de cellas, es importante tener en
mente las 3 propiedades que debe tencer todo modelo. para poder darmos cuenta de la
versatilidad de los mismos

En ¢l capitulo (11) se estudia la prueba o veleoaidad de detormacion constante
(CRS). la mas desarrollada entre los investigadores. Hamilton vy Crawford (1959) |
Crawford (1963). Lowe.s./ ( 1964). Smith v Whals (1909). Wissa et al (1971), Sallfors - uf
(1973). Lerouetl (1975). K Lecw oz (1981). Gorman « w¢ (1936), Pamiagua .+ o/ (1990) ¥
Mendoza ./ (1996) Para el estudio de esta prucha se presentan los tres modelos que en
las ultimas décadas han adquirido mas aceptacion. (es importante aclarar que para el
estudio de las detormaciones en la prucba de la consolidacion existen dos enfoques,
analizar al suclo mediante la teona de detormaciones pequenias o por la teoria de las
deformaciones grandes). por lo anterior dos de los modelos propuestos se basan en la
teoria de las detormaciones pequenas. los cuales son los de (Smith ¥ Whals (1969), v el
de Wissa et al (1971)) : son los mas representativos de la teona de deformaciones
pequenas . El ultimo modelo ex el de (. Lee ¢t a1 (1981)) que se basa en la teoria de las
deformaciones grandes Al igual que los modelos planteados en el capitule (1), los
modelos tambien proporcionan, una ccuacion final con la que se puede calcular la
velocidad de deformacion que se aplicara en la prucba de la consolidacion, para ello al
final de cada modelo se proporciona un ¢jemplo. de como reatizar la prueba.

Es necesario enfatizar que tanto las tcorias en gue estan basados los modelos, ast
como los modelos mismos no pueden determinar el comportamiento de ia consolidacion
secundaria al realizar las nuevas pruebas de la consohidacion unidimensional en los suelos
finos saturados. ningin modelo en la actualidad lo puede hacer. estas nuevas formas de
realizar la prucba de la consolidacion unidimensional. proporcionan los mismos resultados
que la prueba convencional, pero tambicn proporcionan otros que en ¢l pasado nunca se
habian podido determinar. por lo que los resultados son mwejores  Ademas no hay que
olvidar que el objetivo de la pruebas  ox ol de realizar la prucba de la consolidacion
unidimensional en menos tiempo, (en 12 horas come nimimae se pucde realizar, ademas de
que se puede automatizar Mendoza o L2 1996)

Desatoriunadamente para poder determina: da soiooidad a la cual se realizara la
prueba. esta necesita estar basada en alguna suposicion previa. yva sea en algunas

3
Para ver los resultados al calcular los hundinncmios en un cjon de ctmentacion. se pucde consultar la

tesis de macstrnia de Paniaguus Zavala v el tvest dor faime Poon g mbhoteca Jdel Instituto de Ing,.
Mexico 1990
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propiedades indice. basarse en la prucba convencional. o parur de un aproximado
establecido por el investigador para despuces ir atinando los v alores obtenidos. no importa
cual sea el meétodo clegido pura determinar la velocidad de detormacion, sea cual sea la
que se haya elegido. esta estara en funcion de alpuna otra suposicion. lo cual por
definicion tambien intfluven en los resultados de fa prueba Pero a pesar de estas
desventajas. las prucbas de velocidad de deformacion controlada. siguen siendo la mejor
opcion para el tuturo de la prueba de Ta consolidacion unidimensional. puesto que en las
investigaciones que se han realizado, se ha demostrado que conforme se realizan mas
pruebas a las arcillas. s¢ pueden determinar valores que oo teona hanan innecesario
basarse en estas suposiciones  para determinar la velocidad  de  deformacion en la
consolidacion. puesto que se pueden establecer correlaciones que esten hechas en base a
estas nuevas prucbas. por 1o gque es necesario enfatizar que s debe proseguir con la
investigacion

Otro aspecto unportante os ol hecho de que en los tres modelos se debe conservar
una relacion entre la pre

sion de poro v la presion vertical aplicada. la investigacion ha
determinado que este os uno de los aspectos mas importantes de las pruebas, puesto que a
valores altos la prucba tiende a dar resultados muy crraticos. en cambio a valores
pequenos. la prucha da resultados muy bucnos. con el ticmpo se han establecido unas
correlaciones bastante aceptables las cuales se puceden ver en la tabla (3) en el capitulo
(1), En base a todos los aspectos senalados anteviormente I ASTNM edito en (1982) unos
manuales para ¢l desarrollo de estas nuey

s pruchas. los cuales establecen los parametros
indicados que sce deben seguir o algunus investigadores consideran los parametros (u/p)
muy restrictivos por lo que han realizado sus pruebas con otros valores v han obtenido
buenos resultados

De los tres modelos estudiados, (Smith vy Whals, Wissa.rue v K Lee o wd). ¢l modelo
de Smith v Whals fue el primero que determino con claridad la relacion que habia entre el
coeficiente de consolidacion v ¢l desarrolléd de esta prueba El modelo de Wissa o w2
proporciona diterentes soluciones, dependiendo del tipo de suclo. ya sea que se tenga una
relacion lineal | no linecal del suelo o una combinacion de ambas. este modelo nos
proporciona un entoque mas general del comporntamiento de la consolidacion

Bl modelo
de K | .ce desarrolla su 1corna en base a un

metado analitico de diferencias finitas v lo
compara con un mctodo  numdrico  desarrollado exclusivamente  para fa prucba
convencional (ST1) ef cual se utiliza unicamente para describir ¢ comportamiento de las
curvas de compresihilidad. Ko Lece utiliza este metodo numerico para comparario con su
teorna por lo cual obtiene los mejores resultados para describir el

compaortamienta de la
consolidacion unidimensional de los suctos tinos,

tambien toma en cuentas que la
detormacion depende de la velocidad, esie os un aspecto en ¢l que difiere de los otros
modelos. pero debemos tener en cuenta que K
parametrros, utilizandoe la teona de tfuler v Lagrange para esphcar fas deformaciones.,
ademas como ¢l mismo lo dice. sus valores no marcan una {rontera intranqgueable.
simplemente no se ha desarrollado alguna teona que explique el comportamiento de las
arcillas bajo condiciones de deformaciones grandes con valores superiores a las que el

ee desarrolla sa teoria en base a ciertos

“Imtroducoian
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define, en primera porque la teoria matematica de Fuler v Lagrange alcanzo sus valores
limite como lo demostro K. l.ee v porque la dificultad matematica para tratar de explicarlo
es bastante complicada

El capitulo (111) estudia la prueba de la consolidacion a gradiente controlado
propuesta por J. Lowe et al (1969), donde también proponen un modelo para el estudio
de esta prueba. la cual es muy importante va que con ella se puede apreciar la influencia
que tiene la carga en el espécimen, al poder medir las presiones de poro en ¢l espécimen y
mantenerlas en un patron estable, a diferencia de los patrones incrernéntales, no continuos
que se tenian con la prueba de Terzaghi (1925). puara esta prueba se establecen valores
predeterminados que se deben alcanzar en algun momento. como la presion de poro y la
contrapresion. por ello lu formula para obtener una velocidad de deformacion, en esta
prueba se expresa de otra forma, la cual esta en funcion del ticmpo en que tardara en
disiparse la presion de poro, por 1o que la velocidad debe ser muy pequeia para mantener
el patron parabolico de la presion de poro que se presenta desde el comienzo . el cual no
puede incrementarse (solo puede disminuir)

En el capitulo (IV) se presenta la prueba de consolidacion a carga continua
propuesta por F. Kurt et al (1986) donde muestran una prucba especialmente disefada
para simular las condiciones de cargas que s¢ presentan on 2l campo al momento de
realizar algunas construcciones e¢n ingenieria. como construcciones largas, terraplenes v
presas, por lo que resulta de primordial importancia. ademas tomando en cuenta el hecho
de quec tanto la prueba como el modelo resuelven las limitaciones de la prueba
convencional. esta nueva prueba para ol estudio de la consolidacion unidimensional es una

excelente herramienta para los ingenieros. Para obtencer 1a velocidad de la deformacion se
propone utilizar los manuales de la ASTM. también se proporciona una grafica que
muestra como obtencer fa velocidad en tuncion del limite liguido, desafortunadamente debe
tomarse con precaucion eosta relacion puesto que esta hecha en base a las pruebas
realizadas a unas arcillas en panticular v por lo mismo guizas no sea aplicable a las arcillas

del Valle de Meéxico, pero esta situacion no limita las caracteristicas de la prueba, por el
contrario solo establece ¢l hecho de que se debe realizar una investigacion aqui en México,
para resolver nuestras propias necesidades.

En el capitulo (V) se proporcionan las conclusiones de cada uno de los capitulos, por

lo cual se podra observar las caracteristicas principales de cada modelo propuesto y
también darnos cuenta de las diferencias que existen contre ecllos, asi como de sus

limitaciones

“Introducciaon
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f ) Teorias de 1a Consofidaacion Dnidizncnsianal ppara
Suclos Finos Waeeuarados

1.1.- Introduccién.

En general los suelos estan constituidos por tres fases; solida | liquida y gaseosa. La
fase solida esta compuesta por particulas de minerales, las cuales forman el esqueleto del
suelo, esta estructura tiene cavidades que ocupan las owras dos fases, en adelante y en lo
que respecta a esta tesis se eswudiaran los mareriales bifasicos, particularmente, las arcillas
saturadas, debemos hacer notar que la fase liquida se considera que es agua, ¥ la fase

gaseosa es aire.

Fig 1. Corte trznsversal de varias mucstras de arcillas vistas en un microscopio.

Si el suelo es sujeto a un incremento de esfuerzo su velumen se reducira, es decir, se
deforma, la reduccion del volumen se debe a un cambio en los vacios de la estructura, que
provoca un desplazamiento relativo entre los granos del suelo. estos son forzados asi a
ocupar posiciones mas estables, haciendo el material mas compacto.

Conviene describir cuales son los factores que influyen en la deformacion (por
cambio de volumen), para hacerlo nos podriamos hacer el siguiente planteamiento.

= ;,Queé induce mas un suelo a deformarse? EIl peso.
=> El peso provoca esfuerzos.

=>I.os esfuerzos provocan deformaciones.

=>En funcién de Ia deformabilidad wvolumétrica del terreno de apoyo
(compresibilidad) se calculan los hundimientos.

=> El tiempo (rapidez de la deformacion)

= Dimensiones del 4rea en que se distribuye el peso; mientras mas grande sea el area
cargada, la influencia hacia el fondo aumenta.

=> La carga se mantiene constante.

Asi la deformabilidad del suelo se debe a la facilidad con la que los granos cambian de
posicion y del tipo y rigidez de la estructura del suelo, la estructura del suelo se define, no
solamente como e} arreglo geométrico de los consrtituyentes del suelo, sino como el enlace
entre las particulas v consiste en los siguientes elementos:

A)Propiedades de las particulas-minerales de arcilla.
e Forma.
= Tamafio.
o Rigidez.

“Teorias de Ir consolidacion unidintensional pora suelos finos saturados”™
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B) Acomodo v arregio de las particuias-orientacion .
e Tamano de ios roros.
e Distribucion
e Numero de contacto entre paruculas.
C) Fuerzas interparticuiares-iuerzas repuisivas.
* Electrostaucas
» Hidratacion ionica de ia superticie.
D)Fuerzas de atraccion
e Electrostatica.
* Electromagnetica
E) Cementacion
F) Estuerzos capiiares

Todas estas propiedades se pueden apreciar mejor si observamos detalladamente la tig. 1.

Es muv importante gue logremos entender desde un principio como es que se produce
este cambio voiumertrico en los suelos. mas importante es Jque logremos visualizar este
fenomeno. porque es la base sobre la cual se sustentan todos las pruebas que
analizaremos. a parur de este proceso Jde la consolidacion. podemos comenzar a
adentrarnos mas en ei v asi entender cual es su verdadero comportamiento. el cual es el
objeto central de las nuevas pruebas de consolidacion. en sus diferentes tormas de
realizarias: por lo que comenzaremos explicando como ocurre la deformacion volumeétrica.

1.1.1.- Ecuaciones constitutivas.

En la pagina anterior va se han expiicado algunas de las caracteristicas del tenomeno
de la consolidacion. ahora como ejemplo consideremos un terreno de apoyo con superficie
libre horizontal. sujeto a una sobrecarga (A /)  distribuida uniformemente en toda la
superficie exterior del terreno. el terreno e¢s homogeneo @ isotropo en cuanto a su
deformabilidad volumerrica.

Sea (¢, ) la relacidon de vacios inicial. es decir la que existe en <l terreno antes de
someterlo a la sobrecarga () ) v ( 2 ) ei espesor del estrato derormable

WN\ :_ AT
Deformable Volumetricaunente.
Co

Arcitla Esmucrurada Blanda.

Estrato no Deformahble.

Fig. 2 Esquema

El dibujo anterior nios plantea ia siguiente situacion

“Teorias dde la conselidaciion anrdimensionari -
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Disminucion de volta nen en el esquema  Disminucion de volu rren en el modelo
Vult men original del esquema - Voli men original del modelo

Lo cual podemos represemario de la siguiente manera.

AHxarea Ae
Hxarea l+eo
Simplificando:
AH  Ae
= —1—-(_’0

Es conveniente representar el esquema antes anotado con un modelo de fase:

- <.
7
/

"
-

Fig. 3 . Modeclo de fase.

De donde podemos escribir:

Ae

l+eo

AH=

Pero ( A e ) esproducido por (A p)

Simplificando tenemos:

Con base en la férmula deducida trataremos de encontrar en ella. los factores que
influyen en la deformaciéon.
e A p representa la intluencia del peso.

e,
Tee

! para suelos finos saturados™
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»l.a deformabilidad del suelo esta representada por m ,
*A medida que s, e¢s mas grande el suelo es mas  deformable
volumétricamente
Asi por ejemplo. en promedio el (1 ,) del suclo arcilloso del L.ago de Texcoco es
mayor que el (777 ,.) promedio del centro de la ciudad de México, o 1o que es lo mismo. el
suelo del Lago de Texcoco es mas deformable volumetricamente. mas compresible. que ol
suelo arcilloso del centro de la Ciudad de Meéxico
Recordemos que el suelo que cambia de volumen, o hace tfundamentalmente porque
los huecos constituidos por las particulas solidas del suelo cambian de volumen.
Consecuentemente los sueclos que tienen mas posibilidad de cambio de volumen son los
mas estructurados. por lo que es esencial conocer la influencia de su estructura.

1.1.2.- Influencia de Ia estructura.

En los laboratorios existe una prucba ¢n que se determina la resistencia en compresion
simple en una muestra inalterada. primero se hace la prueba a Jla muestra tal y como tue
abtenida del campo;, despues se vaelve a comparar su resistencia a la compresion simple
de la misma muestra, pero una vez que ha sido remoldeada, es decir que se rompe su
estructura para volver a reconstituirla.

La remoldeamos
9

wr Rompemox su Extructura.

a

Fig 4. Prucba dc compresion simiple.

Con lo que se busca ¢l parametro (8) que es ¢l “Indice de sensibilidad™

Asi s1 (S = 1) la estructura no tiene influencia. probablemente porque no existe un
cambio al remoldearla. pero si (S) incrementa su valor, la influencia de la estructura
aumenta, por gjemplo en el caso del sueclo arcilloso del D F. se sabe que tiene valores de
(S= 8) lo que indica que tal suelo esta muy estructurado y ello influye preponderantemente
en su comportamiento.

Cleorias de la consolidacion unidimensiosnal para suclos finos satirerddos
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En el caso de los suelos finos la prueba para determinar (S) debe realizarse
conservando constante ¢l contenido del agua, congruentemente con lo anterior se realiza
la prueba de consolidacion.

1.1.3.- Ecuacién fundamental.
El factor tiempo no aparcce en forma explicita en la tormula, pero es evidente que

influye, porque en el suelo existe agua, la cual requiere de tiecmpo para se expulsada.
En cuanto a la ecuacion fundamental de los suclos saturados que indica:

Donde:

o = Esfuerzo Vertical Total

o+ Esfuerzo Vertical Efectivo
u - Esfuerzo en el agua en los poros del suelo.

La deduccion de la formula es bien conocida; por lo tanto , sabemos que con un

modelo que representa una parte diferencial del suelo tenemos que:
P=(Psr. Ps:2)y+UU(A—-Ax)

2]
P ofrs1 o Ps2) [A— A s}
e ) SR § i
A U4 T AT T A
ﬁ B _As
A y st a A

s1 Ps2;
I)

A A

Fig. 3 Modclo dec un suclo fino
saturado. P =

St {1~ a}

[’:1’.s'+1/{ l-a} Sia —0

= P =/ +{/ Porlogeneral se escribe como
o = (2 -+ &1
Con un pequeiio gjemplo se puede entender como funciona la ecuacion fundamental de
los suelos saturados

“Teorias de la consolidacion umdimensional para suclos finos saturados’™
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Supongamos que tenemos una masa de arcilla. y la colocamos sobre una superficie ¥
definimos la frontera 1-17 entonces se tiene:

Enel plano 1-17

o =0

kY

L‘—*—*—————»Axrilh Sarurada.

Fig. 6.- Modelo de arcilla 1.

Sustituyendo en la ecuacidn fundamental tenemos:

Entonces:

La ecuacion en si nos dice que los estuerzos efectives son iguales a los esfuerzos en el
agua, pero de sentido contrario, por lo cual se puede afirmar que:

El eqguilibrio existe: por 1o cudl la integridad de ia estructura de la
arcilla saturada se mantiene,

Ahora tenemos a nuestra muestra de arcilla dentro del agua. veamos que es 1o que pasa:

e
Arcilla Saturada o 5 wfodelo de arcilla 2.

La muestra de arcilla se desmorona. pero (Por qué?
Analizando vemos que:

Podemos ver que el estuerzo ya no vale cero. sino que es:

o o= v /7

“Teorias de la consolidac: o nnidimensional o swelos tinos sarwrados ™
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Sabemos que ¢l agua ejerce una presion, la cual os.

Como vemos son iguales; ahora sustituyendo en la ecuacion fundamental tenemos:

7‘_*h=a'_+y /7

Despejando tenemos que:

tectivo entre las particulas solidas es _cero, por o que se_explica por gue la
o

im

1 esfue
rcilla s

b

rona

€

©
S

O
(=R

La ecuacion fundamental para suclos linos saturados nos dice como, es que ocurre el
desmoronamiento de la masa de arcilla. ¢l cual se¢ debe a la accion de las fuerzas
involucradas en el gjemplo, ademas nos podemos dar cuenta de que en ningan momento.
la ecuacion nos plantea que el agua sca absorbida por la arcilla, que es lo que se podria
pensar de una simple observacion del fendmeno, la ecuacion nos deja de esta forma muy
claro cual es el proceso del desmoronamiento . también sabemos que el agua es un
componente basico en los suelos finos saturados. y si puede ser absorbida por la arcilla.
pero para ello necesitamos tomar en cuenta el factor tiempo. {T = f(u) | esto sin tomar
en cuenta de que la arcilla ya esta saturada. Pero este es un ejemplo con el que podemos

ver la utilidad de la ecuacion fundamental para el entendimiento de los fendémenos que

analizaremos en capitulos posteriores.
Ahora consideremos una masa de arciila saturada. bajo carga, en la cual no se permite

el drenaje. la compresibilidad del esqueleto mineral del suclo es muy grande comparada
con la del agua. Al aplicar un incremento de presion, toda la carga se traduce en un exceso
de presion en el agua de poro. si se permite entances e} drenaje o el gradiente hidraulico
resultante provoca un tlujo de agua hacia afucra de la masa de arcilla v esta comienza
comprimirse. Una porcion del estuerzo aplicado se transficre al esqueleta mineral, que a
su vez causa una reduccidn de la presion de agua de poro. este proceso de compresion
gradual con flujo de agua y transterencia del exceso de presion del agua al esqueleto
mineral. s¢ llama _*Counsolidaciéon Primaria®™

1.1.4.- Teoria de la consolidacion unidimensional.

de la consolidacion primaria en el laboratorio.
¢ se muestra
v se confina

Para el estudio del fenomeno
Terzaghi ideo un dispositivo llamado odometro . o consolidometro. qu
esquematicamente cn la figura ( 8 ) LLa probeta del sueio es cilindrica
lateralmente con un anillo v en sus extremos se colocan piedras porosas. Con este arreglo,
la deformacion lateral ¢s nula y solo se permite deformacion en sentido vertical
unidimensional ) Por lo tanto, el flujo del agua interstical es Ginicamente vertical.
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aghi (1923

Fig. 8 Consolidometro de Ter

La deformacion impuesta por el oddmetro es un caso especial de compresion
combinado con distorsion por cortante, en la cual la deformacidn lateral esta impedida,
como se muestra en la figura (93.

U A\

{a} (b} (e}
Fig. 9 . Modclo de deformacion.

La deformacidén a la que se somete al suelo ( a ) puede ser idealizada por una
combinacion de los efectos de distorsion por cortante simétrico (b ) y la compresién sin
distorsién ( ¢ ). El aparato también impone la condicion de deformacién nula La
trayectoria de esfuerzos a la que se somete al suelo en esta prueba con el consolidébmetro,
se muestra en la figura 10

)

5 K
1-Ko
tan = ——————

6 1+Ko
M
45%

S, + G
P

Fig. 10 Trayectoria de estuerzos.

T E E : Trayecroria de esfuerzos efectivos
T E T : Trayectoria de esfuerzos totales.
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Se ha preterido utilizar ¢l plano ¢ p-g ) va que pernnte visualizay la trayectoria de
estuerzos en ¢l espécimen del suelo durante la consolidacion, v e¢n distintas etapas de
carga.

Para condiciones de detormacion lateral nula. la relacion entre los estuerzos etectivos
principales es igual al coeficiente de empuje de tierras en reposo. ( K, ).

La travectoria de esfuerzos etectivos para un incremento de carga es. siguiendo la linea
(K.) del punto O al C en la figura. Un sepgundo incremento de carga seria del punto C al
D. y asi sucesivamente. segun el numero de incrementos

La trayectoria de estfuerzos totales esta representada con los puntos ON-NC-CM-MD:
los puntos N y M representan ¢l instante en el cuaal ¢l incremento de carga es soportado
totalmente por el agua interstical. 1 recorrido hasta los puntos € y 1)) respectivamente. se
lieva a cabo durante {a consolidacion

Con base en este analisis, ¢s posible observar que ¢l estado de estuerzos en la
consolidacion unidimensional incluye esfuerzos desviadores a partir del punto N. que
provocan cambios de torma ¢ los de volumen son gencrados por  esfuerzos

compresionales ) en el suelo, hecho que debe tomarse en cuenta

Pero al momento de aplicar la carga. si se deja mas tiempo actuando esta carga, para un
incremento determinado. el suelo se asienta mas en ese intervalo. pero también adquiere
mas resistencia para soportar los asentamientos de carga siguiente

Este es el fundamento en el gque se basan los investigadores para proponer los nuevos
métodos  que son mas rapidos y sl toman en cuenta este tactor. para determinar la
consolidacion unidimensional de los suclos, en los cuales los intervalos de carga no se
hacen de¢ 24 horas. sino mucho mas cortos Por el contrarnio los incrementos de carga
influven en el coeticicnte de consolidacion v no pucde saberse a priori en que sentido

1.1.5.- Enfoques de la consolidacion.
El tenomeno de la consolidacion se estudia desde dos grandes entoqgues, segun Scott y

Ko (1969) vy Murayama ( 1985) KEl_Micrométrico ( o estructural ) v ¢l Macrométrico ( o
fenomologico)

1.1.5.1.- Enfogue Micrométrico:

Con este enfoque se describe ¢l comportamiento global del suelo, a partir del nivel de
su estructura. Por cjemplo. los analisis geométricos de arreglos ideales de esferas iguales
se usaron como base para proponer ecuaciones constitutivas, enfoques estadisticos que se
basan en la distribucion probabilistica de particulas. de fuervzas de contacto, etc.

El entoque micromdétrico se usa de dos tormas basicamente
I Como un medto para la formulacion de leyves constitutiv as del comportamiento general
det suelo bajo carga

Cleorias de fa consolidactan wenidimnensional para suelos finas safurados™
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1. Como un medio para el analisis de la estructura del suelo v su cambio bajo acciones
externas.
Algunos modelo que emplean este entoque son los propuestos por:

& Mitchel.r./ (19638)
e Murayama (1983)
e Wu.r./ (1960)

1.1.5.2.- Enfogue Macrométrico:

Se describe ¢! comportamiento global del suclo a partir de la observacion
fenomologica. Es decir. se hace caso omiso de la estructura del suelo. Asi el suelo puede
ser representado como un continuo ideal. elastico. elasto-plastico. viscoelastico,
viscoelasto-plastico. etc. Es el enfoque que ha sido mas utilizado para ¢l estudio de los
suelos.

Para la descripcion del proceso de consolidacidn. entre los modelos basados en este
enfoque. se encuentran

eTerzaghi (1925)
eSchiffman.rs./ (1964)
eZeevaert (1986)
eMarsal (1961)
eJuarez Badillo (1985)
oY otros.

1.1.6.- Fases de 1a consolidacion.

A partir de datos de campo v de laboratorio, la consolidacion de las arcillas se puede
dividir en tres tases:

1) Deformacién Inicial: Se lleva a cabo casi simultaneamente con la aplicacion del
incremento de carga v antes de iniciar ¢l drenaje  Es un fendmeno de naturaleza
elastica a bajos niveles de carga v elastoplastica a niveles altos Es decir, que una
parte ( o toda) de esta deformacion (instantanea) es recuperable. una veez retirada la
carga.

Il ) Consolidacion Primaria: Es ¢l proceso de compresion gradual con flujo de agua
hacia afuera de la masa del suelo. con transterencia de carpa hacia el esqueleto del
mineral Si se considera unicamente este efecto, so puede desceribir adecuadamente
el fenomeno con la teoma de Terzaghi

111 ) Consolidacion_Secundaria : la  deformacion debida al reacomodo de la
estructura interna de la masa del suelo. no es recuperable. Ladd .r .2 (1977) han
distinguido dos lineas de pensamiento al respecto
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A Hipotesis A Supone un comportiamiento logaritmico lineal decreciente con el
tiecmpo. en la curva deformacion - tiempo a (escala logaritmica) cn ¢l intervalo
secundario, despues de haber finalizado la consolidacion primaria Este entoque implica
que se separen los efectos de consolidacion primaria v de la consolidacion secundaria.
considerando que esta dltima se desarrolla una vers terminada la primarna ( o que sc
consideren despreciables los efectos secundarios al inicio)
Algunos de los autores que ast lo han considerado son

Leconards (1977 ) Ladd et al
(1977), Jamiolowski et al (1985), Mesri y Chot (1985)

B ) Hipotesis B Con base en ¢l comportamiento observado ( Crawtord 1986) se
supone que tanto la  consolidacion primaria como  la  secundaria  se  inician
simultaneamente Esto implica que se obtendrian mayores asentamientos al final de la
consolidacién primaria que los caleulados con la tearia de Terzaghi
Algunos autores que asi o han supuesto son. Sukjle (1957), Marsal (1961) _Bjerrum
(1967), Zeevaert (10860). . Leroueil et al (1987)
Cabe scfialar que la ASTM (1983) acepta los términos compresion sccundaria vy
consolidacion secundaria, indistintamente

1.1.7.- Relacion Campo - L.aboratorio.

Los efectos secundarios pueden resultar de una gran variedad de causas vy puede ser
impractico desarrollar una teoria basada directamente en ¢l fendmeno fis

co, como en el
caso de la consolidacion primaria. En cambio. la mayona de los autores han preferido

recurnir a modelos reologicos (basados en enfoques macrométricos) cuvos parametros
tienen poca o ninguna cquivalencia fisica.

El efecto secundario fue apuntado por primera ver por Taylor en (1930) Desde
entonces, diversos investigadores han publicado estudios que evidencian la existencia de la
compresion secundaria en campo. como Moran.s ./ en (1958). Marsal y Masan en (1959)
. Bjerrum (1967). Recientemente sc¢ han reportado suelos exhibiendo compresion
secundaria en campo. con base en mediciones a largo plazo, por gjemplo, Zecvaert (1986)
Magnan ./ o/ (1987). Aguirre o of (1987) Micussens v Nagnan (1987). Montafics et al
(1980). Juarer. Badillo (1001)

n laboratorio. sc¢ han publicado cvidencias de presencia de compresion secundaria,
como las de Tavior ( 1942), Marsal (1961). Zecvaert (1964), Mesriar ./ (1975).

En laboratorno. la compresion secundaria se manitiesta claramente por la deformacion
posterior a la disipacion del exceso de presion hidrostatica del agua ( o sea. al finalizar Ia
consolidacion primaria) sten procedimientos ciupiricos para deterominar el tiempo para
el cual ocurre el 160 % de la consolidacion primaria « por ¢jemplo. los debidos a
Cassagrande v Tavlor). aunque es preferible medir la presion de poro durante la
consolidacion, ¢sto se comentara con mas detalle en los capruios siguientes.
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-3



“Consolidacion de suelos finos saturados: diferemies modelos de comportamicernio’

Marsal y Mazari (1959) presentan varios casos de comportamiento de cumentaciones de
edificios; Mesrt y Choi (1985), hacen una comparacion detallada del terraplén de Vasby,
en Suecia; Horm v Lambe (1964) reportan ¢l comportamiento de los edificios del M 1 T,
Pelletier et al (1979) presentan resultados de observaciones de hundimientos y niveles
piezométricos bajo terraplenes de carreteras. cerca de Portland en Maine, Montafnés et al
(1980) muestran el comportamiento de terraplenes en el sitio de la presa Tamesi, Kabbaj
et al (1988), analizan el comportamiento a largo plazo de tres terraplenes en Canada;
Juarez Badillo (1991) en un estudio que involucra 30 anos de registros.

La representacion del comportamiento de campo con base en resultados de laboratorio
se ve afectada por los aspectos siguientes:

a) Muestra del suelo
b) Equipo de ensaye.
¢) Procedimiento de prueba y modelo empleado.

1.1.8.- Muestra de Suelo

eRepresentatividad de {a muestra.
Se considera que la pastilla de suelo ( de tan solo unos cuantos centimetros cabicos), es

representativa de las propiedades mecanicas a lo largo de un estrato, tanto en sentido
vertical como horizontal.

eGrado de Alteracion.
La calidad de una probeta depende del muestreo. Por lo tanto el método utilizado debe
preservar las caracteristicas del suelo i v
Contenido de agua. relacion de vacios. composicion quimica, estructura, estado de
esfuerzos.
Con las técnicas actuales de muestreo en suelos blandos. es posible mantener todas ellas,
excepto la altima.
Ademas la muestra puede alterarse durante la manipulacion para su labrado ( Van Zelst

1948). Se ha observado que la mayor alteracion puede ocurrir durante el enrasado de las
caras del espécimen.

1.1.9.-Equipo de ensaye

o C(Condiciones de Confinamiento.
Para que la masa de suelo se encuentre bajo condiciones de deformacion lateral nula, es
necesario que el area cargada sea muy grande en comparacion con ¢l espesor del estrato
del suelo. En la mayoria de los casos, en la practica esto no s¢ cumple

e Friccion en el anillo
Leonards y Girault (1961) mostraron la importancia que tiene la friccion lateral durante
la prueba del consolidéometro {efecto que no ocurre en campo); este problema ha sido
solucionado satisfactoriamente, mediante el uso de

anillos de materiales poco
friccionantes con el suelo.

“Teorias de la consoltdaciin unidimensional para suelos finos saturados™
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e Flujo Unidimensional

Es muy probable que en campo el flujo no sea unidimensional. sino bi v tridimensional
Aunque va se han desarrollado equipos y modelos que toman en cuenta este efecto, las
hipotesis en las que estan basadas y la complejidad de las soluciones al problema. hacen
que se siga utilizando la consolidacion unidimensional

Antes de continuar considero que es muy importante hacer una aclaracion:

Debido a que se han estado realizando diferentes investigaciones sobre la prueba de
la consolidaciéon unidimensional en los suelos finos saturados, todas ellas con una idea
central, la cual es; ¢l como replantearnos tanto el comportamiento asi como la realizacion
de la prueba de consolidacion unidimensional. Con el tiempo se ha estado acumulando
bastante informacion. Tomemos como primer ¢jemplo a la prueba que a estado recibiendo
mas atencion en los altimos anos. que es la de velocidad de deformacion constante. Por lo
que dependiendo del investigador la podemos encontrar con los siguientes nombres,
(velocidad de detormacion constante, deformacion con velocidad constante vy velocidad
constante de deformacion), ademas estas son solo para identiticar a la prueba de velocidad
de deformacion constante | ya que para las otras pruebas también hay diferentes nombres,
debido a esta diferencia de definicionces. puede surgir cierta confusion al consultar las
fuentes bibliograficas. por lo mismo para evitarlas no pondré las siglas que en Espaiiol
serian (VDC) o (V. C D) o (DVC ) 1.7, bajo la norma internacional de la ASTM
editada en (1982). con el registro (D-4186-82) en ingles se ha adoptado la siguiente
definicion. (Test for One-Dimensional Consolidation Properties of Soils Using Controlled-
Strain Loading ), que ¢s la norma donde se especifican las caracteristicas de todas las
pruebas sobre la consolidacion unidimensional, diferentes a la prueba convencional, donde
una situacion idealizada del concepto de "Carga con deformacion controlada” es la prueba
de velocidad de deformacion constante, asi en la norma de la ASTM definen a la prueba
con las siglas en ingles. (CRS) (Constant Rate of Strain)._debido a lo terior, en_lo_que
respecta_a_esta_tesis, cada vez que nos refiramos_a prueba de¢ velocidad de
deformacion constante. la identificaremos con las siglas (CRS) . de la misma forma al
referirnos a la prueba convencional, fa identificaremos segiun la norma de la ASTM (D-
2435), con las siglas en ingles (STD) . como comentario tinal por lo mismo
identificaremos a las otras dos pruebas, (Prucba de consolidacion a gradiente
controlado ¥ la prueba de consolidacion de carga continua). bajo la norma de ta
ASTM (D-4186-83) v (D-1186-85) que en ingles se conocen como (CG) v (CRL).

1.1.10.-Procedimiento de Prueba
e Tipo de ensave

Fundamentalmente se retiere & la manera en que el suelo s cargado: por lo gue se hara
una pequenia descripeion del proceso de prueba. ademas de que nos daremos una idea
de las diferentes tormas que se han propuesto hasta ¢l momento para estudiar la
consolidacion de los suelos finos saturados

Cleorias de la consalidacion wridimensional para suelos finos saturados™
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Fig. 11 .- Equipo para realizar ias maevas prucbas de la consolidacion umdimensional.

I. Carga Incremental Sostenida ( STD ).
Es el ensave realizado convencionaimente. en el cual se apiican a ia muestra de suelo
incrementos de carga que se mantienen constantes durante un cierto tiempo;
generalmente de 1S a 24 horas.

I1. Velocidad de Deformacion Constante { CRS)
La muestra se somete a una deformacion vertical aplicada a una velocidad constante.

IIl. Carga Continua. (CRL.)
El esfuerzo aplicado al espécimen del suelo se incrementa monotonicamente., con una
velocidad constante.

IV. Gradiente Controlado (CG)
L.os incrementos de carga se aplican de tal manera. que la diferencia de la presién de
poro entre las caras superior e inferior de ia muestra se mantenga constante.

V. Relacion de Presiéon de Poro/Carga. Constante (CPR)
La carga es aplicada de tal manera que ia presion de poro en la cara sin drenaje siempre
mantiene una proporcion. respecto de la presion toral.

V1. Flujo Controlade (RFC)
La veiocidad de drenaje es restringida con una vaivula. de tal manera que la presion de
poro en la cara drenada de ia muestra. decrezea lentamente hasta alcanzar el valor de la
contra presion aplicada:. ei gradiente hidrauiico a lo largo de ia muesira permanece
relativamente pequeno

VIL. Couatrol de ia Contrapresion (BPC).
Iniciaimente la comrapresion ¢s igual & 1a presion de poro <n ja muesira. v se reduce
pauiarinamente hasta un valor rinai constante.
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En las graficas siguientes. se muestran los diagramas de carga para los siete
procedimientos. es de hacerse notar que para realizar cualquiera de estos ensayes (a
exepcion del primero) es necesario medir la presion de poro durante la consolidacion

STD CRS CRL.
P p
A7
V7N
t t 1
(¢V] [(3)) (111)
CG CPR RFC
> u u
U
1 P
(V) V)
BPC
4+ u
= Ph
1

(V1)
Fig 12 .- chrcmxrlkcién dc los diagramas de carga para las prucbas de consolidacion (Head 1986)
Ademas se observa que los tipos de prueba mencionados se llevan a cabo con mucha
mayor rapidez que ¢l ensayo convencional de carga incremental (STD). por lo que no
muestran con la misma claridad la componente de compresion secundaria. gue requiere de
tiempo para percibirse. Es necesario constatar la valide~ de los ensaves no convencionales
en el laboratorio, cuando los suclos estudiados presentan compresion secundaria.
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1.1.11.-Duracién del Incremento.

En las pruebas de carga incremental sostenida, la duracién convencional de los
incrementos es de 24 horas, que segun algunos autores (por ejemplo Zeevaert 1986,
Kabbaj et al 1988) concuerdan que, es tiempo suficiente para efectuar predicciones de
asentamientos a largo plazo. Luego entonces, la duracion minitma para cada incremento es
de 24 horas, si ¢l suelo exhibe compresion secundaria, aunque esto también depende del
nivel de esfuerzos

1.1.12.- Magnitud del Incremento

La relacion incremento de estuerzo - estuerzo aplicado ¢ RIC) es uno de los factores
importantes en la configuracion de las curvas de consolidacion, Por ejemplo (L.eonards y
Girault, 1961, Xiangve. 1985). En general s¢ acepta que la magnitud de la compresiéon
secundaria es mayor que si se utiliza un (RIC) menor a O 1. Asimismo, la magnitud del
esfuerzo critico se ve disminuida si la (RIC) es igual © mavor a la unidad.

1.1.13.- Grado de Saturacion

Lowe . uf (1904) sefalaron por primera vez, que el alivio de estuerzos provocado al
muestrear el suelo, puede generar la formacion de burbujas de gas en los especimenes que
en el campo estén saturados. conteniendo un alto porcentaje de gas disuelto. Para simular
las condiciones originales, se aplica una contrapresiéon al espécimen del suelo, para
disolver las burbujas vy aumentar el grado de saturacion que tiene después de ser
muestreado, el hecho de aplicar esta presion al suelo provoca cambios en las curvas de
compresibilidad vy consolidacion.

1.1.14.- Modelo Empleado.

Es necesario que la teoria empleada sea conceptuaimente correcta, l.as hipotesis
supuestas en ¢l modelo escogido deben aproximarse a las condiciones de campo, y las
diferencias inherentes despreciables

Dado que cada modelo utiliza parametros, la determinacion de éstos en el laboratorio
debe ser precisa y sin ambiguedades. Lo mas deseable es que estos parametros se
obtengan en tforma practica y sencilla.

1.1.15.- Medicion de Presion de Poro.

La mediciéon de la presion del agua interstical ¢n la prucba del odometro o
consolidémetro se realizd originalmente con ¢l proposito de corroborar las predicciones
hechas con la teoria de Terzaghi, posteriormente, se han Hevado a cabo para rcaliza
pruebas diferentes a la convencional, como las mencionadas anteriormente

“Teorias de la consolidacion untdimensional para suelos finos saturados”™
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Taylor (1942) fue ¢l primero en reportar mediciones de  ¢ste tipo con suelos
remoldeados. posteriormente, Marsal (1944) utilizd el mismo equipo, pero con suelos
inalterados.

Marsal y Masari (1959) reportaron las primeras mediciones en la arcilla lacustre de la
Ciudad de México. senalando desviaciones de la teoria de Terzaghi, hecho que fue
corroborado por Leonards v Girault (1961) Whitman .s ./ (1961) senalaron la importancia
que tiene la flexibilidad de los sistemas de medicion utilizados hasta entonces, los errores
que generaban, ast como la sugerencia de utihzar transductores electronicos para
minimizar los efectos apuntados

Desde entonces. se han publicado diversos resultados de medicion de presion del agua
interstical durante la consolidacion de diferentes arcillas. Las mediciones realizadas en
arcillas de la Ciudad de México. por Marsal y NMazari (1959), LLeonards y Girault (1961).
Maesal (1961), Mesri v Choi (1980 ) coinciden en los siguientes aspectos

ebEn especimences de dimensiones similares v con alturas de anillo de alrededor de 2 em
y una sola superficic de drenaje ( en la otra superficie se realiza la medicion de presion
interstical). el exceso hidrostatico se disipa despues de 10 a 20 minutos de haberse iniciado
la consolidacion, en la rama de recompresion.

ePara relaciones de incremento de estuereo - estuerzo aplicado (RIC) mayores que la
unidad, la teoria de Terzaghi tiene una aproximacion aceptable, pero se eclipsa el efecto
sccundario Dado que la practica aconscjable en este tipo de deposito es de realizar
ensayes con (RIC) pequeiios. las mediciones senalan que la disipacion se lleva a cabo con
mucha mayor rapidez que fa predicha por la teoria de Terzaghi

ekl método de Cassagrande para predecir ¢l 100 2o de consolidacion en forma tedrica
es aplicable si la (RIC) es igual o mayor que la unidad, ¢l método de Taylor se ajusta con
mejor aproximacion a las mediciones experimentales si la (RIC) es pequena

Estos efectos se gjemplifican en la siguiente figura:
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Fig. 13.Ejemplos dc la desviacidon de los resultados experimentales respecto de la teoria de Terzaghi

Se apunta entonces la necesidad de realizar un mayor nimero de¢ ensayes con medicidon
de presion de poro durante la consolidacion, con ¢l objeto de corroborar lo sefialado
anteriormente y como ayuda en la obtencidon de parametros en algunos modelos.

1.1.16.-Conclusiones

e Existen numerosos modelos para describir el comportamiento ““esfuerzo-deformaciéon-
tiempo> del suelo; debe elegirse el que represente con mayor fidelidad tal
comportamiento en el campo, pero debe ser posible efectuar predicciones con base en
pruebas de laboratorio, de la revision bibliografica, se seleccionaron algunos modelos,
para realizar ¢l estudio comparativo. que es el objeto de este trabajo.

e as pruebas en el odéometro, en arcillas blandas como las de la Ciudad de México,
deben ecfectuarse con relaciones de incremento de carga pequefas, con una duracion
minima de 24 horas por incremento, para permitir quc el suelo reflegje su componente
de compresidn secundaria, por lo que bajo estas condiciones la teoria de Terzaghi no
es aplicable.

El modelo de comportamiento que se clija debe representar las caracteristicas
de compresibilidad de la arcilla bajo estudio. Asi, se ha observado gue el fendmeno de
compresion secundaria es de gran importancia en las arcillas de la Ciudad de México,
por lo que el modelo emipleado debe contemplar el cfecto secundario.

“Teorias de la consolidacion unidimensional para suelos finos saturados ™
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“Consolidacion de suelox finos sarurados: diferentes modelos de comporramiento

o de Terwaagini

R.22. Mo«
Terzaghi ( 1925) describio ¢l fenomeno de la consolidacion de los suelos v propuso una

teona para simulario. Esta teona se basa en las siguientes hipotesis:

1.2.1.-Hiporesis.

La compresion dei sueio y la trayvectoria del drenaje del agua son unidimensionales.

1.

2. El agua vy los granos de suelo son incomprensibles.

3. Un cambio en el estuerzo erectivo provoca un cambio en la oquedad: su relacion es
lineal durante cualquier incremento de estuerzo. El cambio en la relacién de vacios (o
la deformacidon volumetrica) se aproxima a un valor finito. al final del proceso de
consolidacion.

<. La masa de suelo esta sarurada. ¢s homogénea e isotropa.

3. El agua expulsada solo corresponde al agua libre -o gravitacionai- que sale de los poros
de la estructura del suelo. la iev de Darcy se considera valida.

6. El incremento de carga se aplica instantaneamente.

7. Los coeficientes de permeabilidad v compresibilidad del suelo permanecen constantes

para un incremento de presion determinado.
8. La presidon aplicada es uniforme a lo largo de un piano horizonral. Al inicio, el exceso

de presion hidrostatica es uniforme en toda la arcilla.
9. El peso del suelo no se roma en cuenta.

1.2.2.- Modelo reolégico.
El modelo reclogico de Terzaghi queda de la siguiente forma:
apP

qQrit ;lg
]

Fig. 14 Modelo Reologico de Terzaghi

.- Ecuaciones constitutivas ¥ condiciones de frontera.

1.2.

F‘

. (14).El proposito de la

Supongase un elemento de suelo. como el mostrado en la
Teoria de Consolidacion es enconrar las condiciones ebfuerzo -cambio volumétrico en

cualquier punto en un tiempo determinade. durante ei cual la masa se encuentra sometida

CTeorias de la consolidaction wnrdtmensional para sueios 1inos saturados
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a una carga sostenida. Con base en las hipotesis anteriores, la ecuacion diferencial que
gobierna el proceso es:

&S u e u
ey - Elu 1
Erah R W

Donde : u: presion en el agua intersticial
t : tiempo
z : profundidad

Cve= —'"——7—— (Cocficiente de Consolidacion)
k : Coeficiente de permeabilidad.
mv : Coeficiente de Compresibilidad Volumétrica.

¥ w © Peso Volumétrico del agua.

Las condiciones de fronteras que se presentan, para el caso de la Fig. 15 son:

P1 P2
U N S [N OV O N O S SO WY
I EEEEEEEREEERE
AP
Fig.15 Condicioncs de Frontera.
Para t =0 y 0= Z = H Au = Ap
Para t > O y Z = H Au = 0
Para t = K y 0= Z =< H Au =0

I a solucidén queda expresada como:
o

(€]

“Teorias de la consolidacion unidimensional para suelos finos sarurados ™
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Donde M= ——:2m -1

La ec. Z. puede ser representada por un conjunto de isocronas. como se rmuestra en la
Fig. (16). que muestran la variacion del exceso de presion hidrostatica con la profundidad.
para varios tiempos.

S e e s o

dz t=1 t=1t+dt

: A =1 J
Fig. 16 .Isocronas en el proceso de consolidacion
Es de mayvor importancia la representacion del porcentaje de consolidacion promedio

de todo el elemento de suelo. para que el asentamiento pueda ser referido con el tiempo.
Definiendo el grado de consolidacion medio U, v el factor tiempo T.

(3)
7 Cao=
V= 4
H -
donde ( &7 A £ =) son los asentamientos en un tiempo (t) v (a) infinito,
respectivamente.
La solucion en estos términos es:
=1 - X = exp o= M T T (3

CTeoras de fi
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La funcion U = F (T,). se muestra graficada, en escala semilogaritmica. en la Fig. 17
Se observa que la curva se vuelve asintotica rapidamente, para valores de T, mayores o
iguales que la unidad.

Considerando dos estratos igualmente drenados, con espesores 2 /7 v 2 H -
respectivamente. Para ¢l mismo porcentaje de consolidacion medio, los tiempos de
consolidacion siguen la siguiente proporcion:

= ()

Esta relacion permite comparar la consolidacion en especimenes de diferentes
caracteristicas; o bien, relacionar el campo con el laboratorio

L.os parametros involucrados son el cocticiente de consolidacion y ¢l coeficiente de
compresibilidad volumétrica. Para determinar cl coeficiente de consolidacion, existen
numerosos procedimientos; los mas usuales son los debidos a Casagrande y Taylor
El coeficiente de compresibilidad volumeétrica. de acuerdo con la definicion de Terzaghi.
es:

a . Ac 74 8)
Voo A (7 y ¢

m. o=
I+ e

En esta teoria se han supuesto constantes el coeficiente de permeabilidad y el de
compresibilidad volumétrica, para un incremento dado; sin embargo, estos valores no
pueden considerarse estrictamente constantes durante el proceso. La interpretacion se
efectiia con base en que los valores medios son independientes del incremento de esfuerzo
efectivo aplicado, y del tiempo.

En todo momento se ha supuesto que el principio de esfuerzos efectivos es valido:

APP=Aoc + Aunu (9)
Despejando Ac tenemos:
Ao = A - Aunu (10)
donde p. u y o son las presiones total, de poro y esfuerzo efectivo, respectivamente

Realizando el siguiente arreglo, de (Ac) entre (AP) tenemos:

(1Y)

“Teorias de o consolidacian unidimensional para suelos finos saturados ™
43



CConsolidacton de suclos finos sarurados, diferentes maodelos de comportamento”

Simplificando.

[ A n )
(1) = Lu - X (12)

Esto implica que en forma gradual, durante el proceso. se aplica sobre el material el
esfuerzo de acuerdo al porcentaje de consolidacion:

Ao =AP (1) (13)

La ec. (13) debera verificarse con la misma rapidez que la deformacion de la estructura,
para que el concepto de aplicacion de esfuerzo efectivo no se altere v F (T,) sea valida.

El razonamiento anterior indica que la teoria de Consolidacion de Terzaghi es valida
para los fenomenos elasto-plasticos instantancos de deformuacion intergranular

Por otro lado, solamente la segunda v tercera hipotesis mencionadas dei modelo de
Terzapghi son validas en campo (y atn e¢n laboratorio) ademas de que se han observado
discrepancias en el comportamiento estuerzo-deformacion-tiecmpo  del suclo. respecto de
las predicciones hechas con esta teoria

Sin embargo. el trabajo de Terzaghi ha servido como base para desarrollar otros
modelos. algunos de los cuales se describen continuacion

Con esta primera parte se puede apreciar cudl es el enfoque que Terzaphi le da a la
interpretacion de la consolidacion de los suelos finos, pero como vemos el analiza la parte
de la consolidacion primaria y secundaria por separado, que es una forma de aproximarse
al problema de la consolidacion. el mismo se dio cuenta de la consolidacion secundaria,
pero era muy dificil saber como se interrelacionaba con la consolidacion primaria. por lo
que Terzaghi decidid dar a conocer su teoria en la forma como la conocemos hasta hoy
dia, también realizd estudios que involucraban la consoliducion sccundarnia, pero por las
dificultades (ue va se han planteado en la introduccion del capitulo primero. es una teoria
que noe es muy conocida, aunque ¢s lo que a continuacion trataremos. esta teoria es
conocida como “Terzaght Ampliado™

Es muy importinte tomar en cuenfa esta otra teorin propucesta por Ferzaghis
pucsto que Ias nuevas variantes de In prueba de la consolidacion pari los suclos
finos, plantean tomar ¢n cuenta a la consolidacion secundaria.

B.2B.~=Pflepala~Bcp cler Tle~m-umindy2nd LnmmgrlRancian.
Este modelo que Terzaghi plantea. s ¢l mas sencillo de todos los modelos propuestos,

para tomar en cuenta la compresion secundarta. El cual consiste en prolongar la porcidn
recta de la curva de consolidacion, como se muestra en la figura.

“leorias de la consolidacion wndimensional pora suclos finos saturados”
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DetormaciGn
o Volumetrics.

——
Conanlidaci i ——_
Secundwria.

1
'
1
CunsoliduciGn i
Primarin. !

1

i

T jescical

Fig. 17 .- Curva de consolidacion.

1.3.1.- Hipaotesis.

Se acepta que la compresion secundaria se debe a la deformacion de

granos
individuales

( por ejemplo. compresion de fibras organicas o paquetes de arcilla). y al
movimiento relativo de los granos ( por ejemplo. cambios en el espaciamiento promedio
de la particulas provocado por estuerzos cortantes.) El considerario de esta rforma
implica que:

* Al inicio de la consolidacion. solo tiene lugar ¢l fenomeno hidrodinamico. o bien.
se desprecia el fenomeno secundario: es decir, se aplica la teona de Terzaghi.

e [.a compresion secundaria tiene lugar despues de la consolidacion primaria; es
decir. se sigue la hipotesis de la ~—~Derormacién Inicial” mencionada en la
introduccion del capitulo I.

e [La compresion secundaria obedece a una lev logaritmica con el riempo: asi. en un
grafico semilogaritmico. la porciéon secundaria aparece como una linea recrta.

» [os suelos con una compresibilidad alta exhibiran therte compresion secundaria.

Asit Terzaghi plantea el modelo reologico que se aprecia en la figura.

El cuadl describe
la consolidacion cuando existe consolidacion secundaria.

1.3.2.-Modcio reolégico.

“idindre Prriorado.

| Amorguador

Muelle no Lineal —_
: R no Lineal.

— Agua Libre,

Fig. I8 Modeio reciogico de Terzaghi. cuando hasy consolidacion secundana

“Teorias de la consolidacion unidimenstonal para sucios tpnos saturados ™
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1.3.3.- Ecuaciones constitutivas y condiciones de frontera.

El parametro con ¢l que se determina la magnitud de la compresion secundaria es la
pendiente de la recta de la fig. (17), definida como coeficiente de compresion secundaria,

(¢, ) (Mesri, 1973):

Cooo =2 |
Alow 1 ¢ n

Donde A ¢) es el cambio en la relacion de vacios durante el intervalo de

tiempo (A log 7))
Otra manera usual de definir el coeficiente de compresion sccundaria es mediante el

incremento en la deformacion volumétrica, A
Ao (G
2)

E o = :
Alog ¢ 1

Las ecuaciones 1 y 2 son utilizadas también para predecir asentamientos por

compresion secundaria.

se muestran los coeficientes de compresion secundaria para
diferentes depositos; se observa que los suelos con una (£ «) menor de 0.1 % , la
compresion secundaria no es significativa; asimismo, ¢l valor de (& « ) rara vez es mayor
de 10 %% . La magnitud de (& .. ) ha servido para clasificar la compresibilidad secundaria
de los suelos, como se muestra en la tabla (1).

En la figura (19).

g Ch.ll.-&v-'lho, T
Pttt gendy-in S oy
b Somndian S addiorrngrodemiaece]
[ Tieoagigt shorilygos
[ e e Sy e e
et 1L, e W, 03
| B e A Tmaaarioes]
€ Or i Mt Dt . (M 3 vd
o /: , oA
he [ 3
* d
o, Lo 4
v i
4
F E}
F D Bonten B Gty (Morm orut Lasmbe. £33
(5 Cicogo Bhue Cley Lrrcs, Prramest # une]
S ongane Bibry Sory ares F9Ca]
[ © Ot Gume a1, wic i
— ok d I 4 1 !
'S = P S

W,

Fig 19.- Cocficiente de compresion sccundariny v.s. contemdo natural de agua. para depositos naturalcs.

(Mesri. 1973)
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Coeficiente de compresion secundaria £ . como Compresibilidad
porcentaje Secundaria

< 0.2 muy baja
0.4 baja
0.8 media
1.6 alta
3.2 J muy alta

> 6.4 Extremadamente alta

Tabla(1) Clasificacion de 1os suclos basada en su compresibilidad sccundaria (Mesri 1973)

Los factores que influyen en el valor del coeficiente de compresion secundaria son ( Mesri
1973, 1987) )

«Tiempo de permanencia de la carga

oNivel de Esfuerzos.

eRelacion incremento de esfuerzo-esfuerzo aplicado..
+Tipo de estructura.

eEstado de esfuerzos.

eVelocidad de deformacion.

Asimismo, se han desarrollado algunas leyes fenomenologicas que relacionan el
coeficiente de compresion secundaria con otros parametros; por ejemplo:

La relacion con el indice de compresion, (C. ), Se piensa que la relacion entre ambos
coeficientes es lineal:

Donde @ es un coeficiente de proporcionalidad. ¢l valor de @ puede variar entre 0.02
y 0.08, para todos los materiales geotécnicos. incluyendo arcillas, arenas. enrocamientos.
Para la mayoria de las arcillas inorganicas; « = 0.04 = 0.01 Por ejemplo, para la arcilla
de la ciudad de México se ha encontrado

o4 0.046 (Mesri et al 1975) y valores de
" @ comprendidos ¢nire 0.1 y 0.0001, dependiendo del nivel de esfuerzos (Juime 1988).

La principal ventaja de este modelo radica en su sencillez, tanto para aplicarlo, como en
la obtencion del unico parametro involucrado. es decir, el coeficiente de compresion

secundaria ( ya sca en términos de relacion de vacios o de deformacion volumétrica;
ecuaciones 1 v 2 respectivamente).

El asentamiento por consolidacidn sccundaria se caleula con,

“Teorias de la conselidacion unidimensional para suclos finos saturados
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[ o]
E. = E.lo - (3
g] 7 /‘f )
Donde: : € = Deformacidn volumétrica.
€ L= Coeficiente de compresion secundaria.
t = tiempo
tp = Tiempo para el 100 %% de la consolidacién primaria.
Se observa que el limite de la ecuaciéon 3 |, cuando t -->» x es &, —»

Sin embargo, la razon de decremento de € . tiende a:

7 [l()g 1]
. L. . 1 |
lim = fim | = =

1 oaere Vi rowere

Si se compara la funcion logaritmica de la e¢cuacion (3) . con una lineal creciente, se
aprecia lo siguiente:

e Paravaloresdet= 1. 10, 100, 1000_ ia ec (3) vartacomo 1.2 3

A diferencia de una tuncion lineal. en la que la relacion es dircctamente proporcional

Por otro lado, desde el punto de vista de la ingenieria, la vida atil de las obras es de 30
a 50 anos. y en ese intervalo de tiempo, la ley logaritmica define adecuadamente el
comportamiento de consolidacion secundaria en el tiempo.

“Teorias de ta consolidacion unidimernsronal para suefos finos saturados ™
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Nsf.= IPERUEIEA DE CONSOLIDACION ESTANDAIRR
1.4.1.- Ensaves convencionales.

El objeto de una prueba de consoiidacion unidimensional. ¢s determinar el cambio
de volumen. v la wejocidad con gue ocurre. en un espécimen de sueio confinado
lateraimente. v sujeto a una carga axial.

Durante la prueba se apiican una serie de incrementos crecientes de carga axial. El
cambio de volumen. se mide con un extensometro montado en un puente fijo v conectado
a la placa de carga.

Para cada incremento de carga se miden ios cambios volumeértricos en el transcurso
del tiempo. Con estos daros se cbrtiene una curva de consolidacién para ese incremento en
particular.

El incremento de carga se mantiene el tiempo suficiente para que el tramo recto de
consolidacion secundaria se detina ciaramente.

A) Descripcion del equipo. calibracion.

Consolidomerro. El equipo. disefiado originaimente por Terzaghi (1925), es
flamado odometro (del griego oidema. expansion). Posteriormente fue modificado por
Casagrande. Gilboyv v otros.

Consiste en un anillo. dos piedra porosas., extensometro de caratula (con
aproximacién de 0.01 mm) v cazuela con base rigida. El consolidémetro puede ser de
anillo flotante o anillo rigido. Para este trabajo. se utilizé un anillo del tipo flotante. Un
esquema del conjunto se muestra en la siguiente figura..

D o creadovue Y

— S e lo

Fig.20.- Esquema del consolidometro de amllo 1o

El anillo utilizado es de acero inoxidable. . v altura de 20 mm..

aproximadamente

‘Tworias de fa consolicdacton para suelos finos saturados ™
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L.as piedras porosas deben ser mas permeables que el suelo ensayado (cuando menos
de 100 a 1000 veces mas permeables), para permitir el libre drenaje del agua del suelo.
Sus dimensiones deben ajustarse al diametro interior del anillo de consolidacién, con una
holgura de 0.25 mm. Ademas, deben tener forma conica, para que no se apoyen en el
anillo durante la prueba.

Entre las piedras porosas y el espécimen, se colocan discos de papel filtro, con
permeabilidad mucho mayor que la del sueclo.”

Se realiza una calibracion para determinar la compresibilidad del equipo,
tfundamentalmente de las piedras porosas. Sustituyendo al espécimen por una placa rigida,
aplicando carga y observando las deformaciones resultantes. lla detormacion del equipo
bajo carga se muestra en la fig. 21, [a cual es una grafica tipica de este tipo de equipos

CONSOLIDOMETRO CONVENCHONAL,

Deformaucion del aparato.
.4

defomacion, mm

T T — T - T a T T T
ad - 8 12 s o 24
Caurpa en e portapesms -
a carga +  descmiga
Cnlibeucitn por  deformacian del rquipo.

Fig. 21.- Calibracién por deformuacion del cquipo. (Consolidémictro convencional)

Sistema de Carga. (Fig. 22.) La carga sc aplica por medio de pesos colocados en
una mensual, que cuelga del extremo de la viga de carga. l.a carga se transmite al marco
por medio de un cable apoyvade en una rotula tijja. licada al pedestal del aparato. La viga
de carga puede girar alrcdedor de la rotula

“teorias de la consolidacion para suclos finos saturados ™
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La reiacion del brazo de paianca de ia mensual de carga v del radio. es dei orden de
10. En la (Fig. 23) . se muestra la grarica de calibracidén para ei sistemma de carga. que se
llevéd a cabo con un aniilo calibrado en iugar de la muestra de suelo. v apiicando carga en
el porta pesas.

El peso de ia viga v la mensuai de carga se paiancean con ¢i contrapeso A (Fig.22).
El peso del marco de carga se balancea. a su vez. con el contrapeso B.

Contrxpesa B.

Contrapess A

Fig.22.- Sistema de aplicacién de carga. (Consolidémetro convencional.)

CTHNS TONVERCIONGL
= mazo ox P

TAMGAEN LA HIESInag

CARGA £ 1 RTAPTSas.
T xewn

Cibratias 28 beam e pmen, {radam—rre § oytotm——t

Fig.23 .- Calibracion del brazo de palanca. (Consolidometro convencional)
Equipo_para el labrado del espécimen. Torno de labrado. cortador. arco de alambre y

enrasador. Esto se muestra en la Fig. 24

CTeartas de la consolidacion para suelos finos saturados
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Fig 24 - Herramientas para ol labrado del espécimen

Varios Placas de vidrio, balanza con precision de 0.01 g, cronometro, agua destilada,
capsulas para determinar contenido de agua, horno, etc.

B) Procedimiento.

L.abrado. El procedimiento se describe con detalie en Lambe (1951) o Head (1986). Se
debe cuidar que el espécimen esté totalmente confinado en el anillo. para cvitar
deformaciones laterales. bl labrado se realiza dentro de un cuarto humedo

Piedras porosas. Para suelos naturales bajo ¢l nivel de agua treatica, las piedras porosas v
el papel filtro deben saturarse previamente.  Una manera de lograrlo es hirviendo las
piedras en agua destilada, por unos minutos. Entre las piedras porosas y el espécimen, se
colocan discos de papel filtro.

Secuencia_de carga. Una vez colocada la cazuela de consolidacién, con el espécimen
dentro del anillo, en ¢l marco de carga. se ajusta el extensometro y se inicia el ensaye:
1) Inu

< n. Se inunda totalmente la cazucla, liberando asi el etecto capilar remanente
sobre ¢l espdécimen. Por este motivo. el suelo trata de expandir
colocando la carga minima, para evitar que esto ocurra.

¢, lo cual se impide

2) Una vez sustituido ¢l esfuerzo capilar remanente. se aplica ¢l primer incremento de

carga. La magnitud de los incrementos -antes del esfuerzo critico- se calcula para que se
alcance el esfuerzo critico entre 5 y 7 incrementos.

Durante el ensaye. se grafica la deformacion Vs, Tiempo, para cada incremento, y la
deformacion volumeétrica Vs. Esfuerzo efectivo, Esto se hace con objeto de observar,
paso a paso si el ensaye sigue el comportamiento programado.

“Teorias de la consolidacion para suelos finos saturados”™
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Todos los incrementos se mantienen durante 244 horas

3) Después  del estuerzo critico. la magnitud de los incramentos aumenta paulatinamente,
hasta que el ultimo incremento es igual al estfuerzo efectivo aplicado hasta ¢se momento.

Los ensayes se¢ programaron para realizarse con 8 a 10 incrementos.

4) Una vez finalizada la etapa de carga, se descarga el espécimen con decrementos iguales
a los incrementos aplicados, pero en orden inverso.

5) Se determina ¢l peso volumétrico, contenido de agua y densidad de solidos para cada
espécimen. Con estos datos se calcula la relacion de vacios y el grado de saturacion.

C) Posibles fuentes de error.

1) Debidos a la muestra

- Alteracion de la probeta durante su preparacion.  t.os cambios en la estructura del suelo
afectan la relacion esfuerzo-deformacion tiempo.

- L.os residuos del labrado para la determinacion de la densidad de solidos y contenido de
agua. pudieran no ser representativos de la muestra.

2) Debidos al equipo.

- Corrientes galvanicas en el consolidometro. Se impiden utilizando materiales no
corrosivos (por ejemplao, plastico. acero inoxidable) en el anillo.

-Friccion entre la muestra y el anillo. Para disminuirla, se aplica una capa delgada de grasa
de silicon en el interior det anilio, antes del labrado.

- Rozamiento de las piedras porosas con el anillo

- Permeabilidad insuficiente en las piedras porosas

- L.a probeta no Hena completamente ¢f anillo de consolidacion
-Sccado del especimen, si no se hace ¢f labrado en ¢l cuarto hamedo
-Variaciones apreciabies de fa temperatura durante la prucha

Esto aftecta la viscosidad del agua y las tecturas de deformacion
-Relacion de incremento de carga-eslucerzo actuante inadecuado
-Impactos al aplicar las cargas
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Estos son los aspectos mas importantes en lo que respecta a las caracteristicas
fisicas de la prueba de la consolidacion unidimensional, ahora analizaremos a la prueba; en
lo que respecta a los resultados que muestra y la forrma de como se interpretan estos.

1.4.2.- Interpretacién De La Prueba De Consolidacion

La prueba de la consolidacién es una de las mas importantes herramientas practicas
en la ingenieria de mecanica de suelos. Las técnicas y procedimientos usados en la
determinacion de las propiedades de la consolidacidn unidimensional de los suelos finos

saturados, en la actualidad, estan descritas en los manuales de la ASTM.

D 2435 “TEST FOR ONE-DIMENSIONAL CONSOLIDATION PROPERTIES OF
SOILS>

El objetivo de esta norma es la de determinar los parametros ingenieriles para
estimar la magnitud (e - p ) y ( C. ) de la deformacion unidimensional de los suelos

sujetos a cambios en los esfuerzos efectivos.

1.

Recordando podemos decir que; la consolidacion de los suelos saturados es un
proceso de reduccion de volumen, debido a la expulsion del agua de la relacidon de vacios
del suelo; si esto es rapido, la compresién es inhibida debido a la inhabilidad del agua para
poder ser drenada de un forma muy rapida. Y esto resulta en un incremento temporal de la
presion de poro del agua, el incremento y la disipacion de la presion de poro del agua esta
relacionada a la magnitud y a la velocidad de carga, la distancia que el agua drenada debe
recorrer, la permeabilidad del suelo y la compresibilidad de la estructura del suelo.

1.4.3.- Problemas Con La Prueba Convencional (ST D)

El espécimen del suelo en ¢l campo esta sujeto a un estado especifico de esfuerzos,
presion hidraulica, y un grado de saturacion, cuando la muestra es recupcerada del suelo y
colocada en el consolidometro, el esfuerzo original y la presion hidraulica son reducidas a

cero.
Dos efectos deben ser considerados; los cuales son:

La expansion del aire en los microporos, reduciendo asi el grado de saturacion lo cual
tiene lugar deacuerdo a la ley de Mariotte

La liberacion del aire disuelto en el agua cuando se libera a la muestra de la presion del
agua que tiene en ¢l campo, lo cual tiene lugar deacuerdo a la Lev de Henry.
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Este ultimo efecto, genera burbujas microscopicas en el agua, modificando la

permeabilidad det suelo, en comparacion a la permeabilidad si se compara con agua a la
cual se le han removido las micro burbujas, 1o que le da al agua cierta compresibilidad.
La influencia del gas a atrapado en los microporos puede ser reconocida en las curvas de
consolidacion , en la primera fase de la compresion, (ver las figuras 25 y 26) la absorcion
del aire atrapado no parece que tenga lugar instantaneamente al momento de la prueba, y
no hasta que se ha generado una cierta compresion del suelo, lo suficiente para reducir los
espacios vacios del suclo, por lo que ¢l grado de saturacion en el campo debe ser
conocido.

Por otra parte, el contenido del aire en el suelo implica que se tendra una
compresion del suelo inmediatamente después de la aplicacion de la carga. Por lo cual las
suposiciones basicas hechas en la teoria para la consolidacion primaria, no se aplican
totalmente en la prueba de consolidacion, bajo las condiciones anteriormente descritas, por
lo que se deben de aplicar correcciones.

Un importante error en la primera fase de la consolidacion primaria | que también
afecta la compresibilidad determinada en la prucba, es el remoldeado de la membrana del
suelo, que contiene al espécimen cuando se coloca en el anillo de consolidacion, por lo
que este efecto debe de ser investigado cuidadosamente. Finalmente, también debemos
evaluar la friccion contra el anillo, para corregir el esfuerzo aplicado. La friccion se
incrementa conforme la presion de poro se reduce y se convierte mas importante al final
de la fase primaria de la consolidacion y continua haciéndolo,
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Fig.25.- Curvas dc consolidacion.
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Fig.26.- Curvas de consolidacion.

1.4.4.- Recomendaciones de Zeevaert para el mejoramiento de Ila prueba de
consolidacién.

A pesar de todos estos problemas en la prueba convencional de consolidacion para
los suelos finos (STD) Podemos encontrar en pruebas bien realizadas parametros
aproximados. los cuales son muy utiles para el ingeniero. Sin embargo, Zeevaert (1986)
establece que la técnica de la prueba convencional (STD) puede ser improvisada para
obtener mejores resultados. Las siguientes recomendaciones pueden mejorar la prueba de
la consolidacion (STD) y su interpretacion.

1. Graficar las curvas de consolidacion, permitiendo que la prueba dure lo suficiente como
para que se obtenga la parte recta de la parte de la consolidacion secundaria en la
curva.

I

Es importante que se considere c¢l c¢fecto de la triccion que gjerce el anillo de
consolidacion en las etapas finales de la compresion con respecto a la viscosidad
intergranular. Esta friccidn puede ser minimizada usando anillos flotantes y de mayor
diametro, y agentes repelentes del suelo entre el anillo v el suelo o de ser posible, se
debe medir la friccion durante la prueba.

3. La prueba de consolidacion debe realizarse bajo una presion hidrostatica igual a la que
el suelo estaba sujeto en el campo. Se debe permitir que transcurra el suficiente tiempo
bajo esta presion, para permitir que burbujas microscopicas de aire se disuelvan en el
agua que esta en los poros. Antes de aplicar la presion del agua al odometro. el suelo
debe ser cargado aproximadamente con ¢l 20 2% de la sobrecarga del esfuerzo efectivo
a la cual el suelo estaba sujeto en el campo. Este procedimiento evitara la expansién de
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6.

los minerales arcillosos del suelo. Se¢ debe permitir la completa consolidacion bajo la
condicién de esfuerzo anteriormente mencionada.

El incremento de los esfuerzos en la prueba odométrica deben de ser de igual magnitud
y del orden de (1/8 ) o menos del esfuerzo efectivo de del estado preconsolidado, esto
se debe hacer para no dafiar la estructura de la arcilla y para obtener los valores
promedio compatibles con las suposiciones en la teoria. donde se considera que los

parametros son valores promedio durante cada proceso de consolidacion y para cada
nivel de esfuerzos.

La correccion en la compresibilidad obtenida de la prueba odométrica es realizada,
considerando el volumen probable del suelo remoldeado no saturado que rodea al
espécimen cuando cste es colocado en el anillo de consolidacion.

Todos los parametros usados bajo condiciones de campo deben ajustarse a los cambios
de los esfuerzos efectivos y de la presiéon hidrostatica.
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01.55.- MODIER.G PR JDAIREY BEARILLG (Teoria generat
praaraa lan consolidda n «Ee~ Baaw aarcialiflzan)

1.5.1.- Introducciéon:

En esta primera parte veremos un nuevo entoque para entender el problema de la
consolidacion., propuesto por Juarez Badillo en (1985) | sabemos que desde que Terzaghi
elaboro su teoria de la consolidacion para los suclos tinos saturados en (1925), se han
hecho muchos esfuerzos para mejorar las suposiciones en las que esta basada .a mayoria
de ellos se han desarrollado usando la relacion de vacios (¢ ) comeo la variable principal
para trabajar con los cambios de volumen. en ver de (1 ¢ ¢ ) como deberia ser (ver la fig.
3 de la introduccion) . y muchos de ellos también asumen al coceticiente de consolidacion
como una constante. [.as variaciones de 1la compresibilidad. permeabilidad y el coeficiente
de consolidaciéon son tomados en cuenta. haciendo uso de ecuaciones gencrales para estos
concepros.

La nueva ccuacion diferencial de este primer modelo es aplicable a fa prucha de
consolidacion unidimensional (STD) para los suelos finos saturados. acondicionada a un
mejor entendimiento del proceso de la consolidacién primaria, por lo que ¢l efecto de la
consolidacidn secundaria no se toma en cuenta, Juarez Badillo establece la diferencia que
existe entre el modelo de este inciso v el segundo modelo que propone en el inciso
(1.3.17), ambos modelos son para ¢l estudio de la consolidaciéon unidimensional, la
diferencia es que dependiendo del estado de esfuerzos de la arcilla se aplicara el primer
modelo o el segundo, esto es , si la arcilla esta preconsolidada el exceso de la presion de
poro se disipa mas rapido manifestandose la “‘consolidacion scecundaria™ sin restriccion
alguna y por lo mismo este comportamiento es el que influye en todo el proceso de la
consolidacion. si por el contrario la arcilla no esta preconsolidada. el exceso de la presion
de poro durara mas tiempo, porque el agua gque es la que soporta la carga tarda mas
tiempo en salir, por 1o que ¢l comportamiento real del suclo tarda en manifestarse, por lo
que para este caso podemos aplicar el primer modelo

1.5.2.- Ecuaciones Fundamentasales

[o%

mpresibilida

Utilizando la Ley de la conservacion de la materia vy la Ley de Darcy para el flyjo
del agua a través de los suelos, y menospreciando la compresibilidad del agua y la
compresibilidad de las particulas solidas comparadas con la estructura del suelo, podemos
escribir, para la consolidacién unidimensional, la siguiente ecuacion:

Y r & Il\\]

hi: *\,k & z) (l)

i
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Donde:
u = exceso de la presion de poro.
o ¢ = presion vertical efectiva.
z = distancia a lo largo del flujo vertical.
t = tiempo.
¥ w = peso especifico del agua.
k = coeficiente de permeabilidad de Darcy.
m = coeficiente lineal de Terzaghi del decremento de volumen.

Compresibilidad
Juarez Badillo (1969) ha demostrado que los suelos plasticos obedecen la ley:

S S o'
7 2)
(o2

Donde p» es el coeficiente no lineal de compresibilidad, ya que m , esta definido por :

SV
24

= —mv O 3)

Entonces:
my = —— )

El coeficiente » en la ecuacion (4) debe ser sustituido por el coeficiente » , en las curvas
de expansion y recompresion. El coeficiente no linear de expansidén y , esta dado por:

Ye PY (5)
Donde p es la relacion expansion - compresibilidad del suelo.

Permeabilidad

Juarez Badillo ( 1983 ) a demostrado que los suelos obedecen muy bien la ley -

Y n
kK = ko (L] ©)
o

Donde k = k,; para V =V, y Kk es el coeficiente de permeabilidad (?), integrando la
ecuacion (2) tenemos:
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B (_z'_f] ’

1" B o' N

k= ko (—g—} ' (8)
O

1.5.3.- Ecuacién Difercncial General

Substituyendo las ecuaciones (++) y (8) en la (1) tenemos:

! ] & ‘(7 ') r. (."u]
oo = P 2 ©

La cual es la “ecuacion diferencial general” de la consolidacidn primaria, se debe observar
que:

Arvo' N Kk

o = (10)
Y~y Y w1

Donde C ., es el coeficiente de Terzaghi para la consolidacion al principio del proceso de

la consolidacion, también se debe observar que . en general, utilizando las ecuaciones (4) y
(8) C . esta dado por:

. 13 kol o) o)
C vy e vt = v (11)
¥ owom, ¥ o eI e W)
Donde - Al -yl (12)
Y sabemos que C v ¢s constante s0lo cuando
[ QNN constante st A 3] (13)

Para este caso especial. la ecuacion (9)
Raymond.(1965).

En la practica. la variacion para el parametro A
de Méxicoy~= 04 v k=4 porloqueir =

es idéntica a la obtenida por Davis v

parece ser no muy grande. Para ias arcillas
0.6 Para esta misma arcilla, en la curva de
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recompresion y , = 0.03 y utilizando de nuevo Kk =~ 4 , entonces A = 0.88 . Para otras
arcillas valores comunes de ¥ van de 0.05 a 0.015, y valores comunes para k sonde 5 a
10 respectivamente; valores comunes para A pueden esperarse de 0.8 a - 0.5 , pero Juarez
Badillo cree que valores del orden de - 1.0 pueden no ser poco frecuentes y que valores
del orden de - 2.0 pueden ser raros. La ecuacion (9) puede ser escrita, utilizando la ec.

(10).

1 S o’ 1 & [—[a'] re 2 e

' = 0. on o J=

o [584 vl o 1(?:L

1
; J a4)

a

1.5.4.- Aplicacion a la prueba de Consolidacién
Ecuaciones Diferenciales.

En la consolidacion unidimensional, si (o) es la presion total vertical y (u » ) es la presion
hidrostatica del agua, tendremos:

s = o + un + u as)
Derivando conrespecto a z , ( siy m ¥ ¥ ° m ) son el peso especifico y el peso
sumergido del suelo, respectivamente, tendremos:

Jdo! S u

yo-o = ez - +c7z

Lo que es:

Su s o’ (16)
sz ~ 7" oz

Para estratos delgados del suelo, para los cuales:

o

>>¥"'m Qa7

Para casi todo el espesor de la muestra ( apesar del efecto cercano al plano medio
en una muestra drenada por ambas caras) ,practicamente durante todo ¢l proceso de
consolidacion ( apesar del efecto cercano at = 0 v t = o ) podemos hacer la suposicion de
que :

O u
- (18)
¢« I

“ZTeorlas de la consolidacion para suelos finos saturados™
-61-



“Consolidacion de suelos finos saturados: diferentes modelos de comportamiento ™

Y deacuerdo a esto, también:

o' o'
= = “Z= = o (19)

Donde o ‘2 esel final después de que la consolidacion ha tenido lugar.
Sustituyendo las ecuaciones (18) y (19) en la (14) tenemos:

1 o' . (f‘r o re 1 (70"_]
> er = ("‘g:[( ) — .—J (20)

[~ 2 B €1

[« 2]

Se debe observar que c¢n la ecuacion (20), o \ . puede ser substituida por
cualquier otra presion, digamos o * , | si la presion correspondiente C ., C . ; para . es
usada, esto queda

La cual se ha encontrado se mas conveniente de utilizar que la ecuacién (20)

La ecuacion (21) puede ser escrita de formas mas convenientes. Sin embargo, dos
casos diferentes deben de ser tratados por separado:

1. C. variable, A = 0

2. C . constante, A 0.

Para el caso general en que C . es variable, A # 0 | introduciendo la variable (v) definida

por:
o' \*
voo= [ j (22)
o’z
Tenemos:
12v .1 o’ @3)
— = A— 2
v Er c' 2t
Y
\ (7:' ’(0'\1 re 1 o’ -4
c= 0 o o' &= =9
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Substituyendo las ecuaciones (23) y (24) en la ecuacion (21) tenemos:

1 v c arv 25
ver T VVE e 3
Para el caso especial donde C , es constante, A = O y la ecuacion (21) se reduce a:
1 2o’ ol 1 2o)
— = Cvro — 26
o' &t ¢ ax L o' 2=z _] 26

Introduciendo la variable (w) definida por:

W = €fn— 27)

Podemos escribir la ecuacion (27) como:

& w . 2w
= v 22T (28)

at Gz

Esta ecuacion diferencial lineal con C . constante, pero las variables ( k y m , ),fueron
derivadas y resueltas primeramente por Davis y Raymond (1965).

1.5.5.- Problemas de Frontera.

Los problemas para los valores de frontera, para la prueba de consolidacién, no se
nombraran. Dejemos que 2 H ; , 2 H y 2 H . ser; la altura inicial, actual y final del
espécimen drenado en sus dos caras. Para el planteamiento de las condiciones de frontera,
se hacen las suposiciones iniciales, de que el cambio en la altura del espécimen es pequeio
en relacion a la altura y deacuerdo a :

H,=H: =H (29)

Es conveniente utilizar las variables simplificadas de T y z° detinidas por:

e _ Cvyz ot 30
= H (30)
S 31

z - 5 G
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Para el caso general donde, A = O, desde:

PZEY B o 51 _ Cv, v 32
2r T Sfr  HE AT 32)
Y similarmente:
ZERY 1 &%v
oz2 = HZ:oz'2 (33)

Substituyendo las ecuaciones (32) y (33) en la ecuacion (25) tenemos, para el caso general
A =20

1 &v Arv
veoer T oo=ztC (349
Para el caso especial donde A = 0 , usando ecuaciones similares dentro de la ecuacion
(28):
ew 2 *w 3s
er = gz'? G

Por lo que, para el caso general, la variable C . . el problema del valor de 1a tfrontera es:

1 v F7w
: a 7; - é’:'l G4

Con las condiciones de frontera de la ecuacion (22)

z = 0 0= T = oo v=1 (36)

FARE 2 0T < = v =1 37)
Y la condicion inicial:

AN
T=0 O0<z <2 N (37—1J (38)
o2

Para T = oo la solucién debe satisfacer:

T = = 0< 2”0 = 2 v =1 (39)
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Alternativamente. la secgunda condicion de {rontera,
substituida por la siguiente condicion de frontera:

" | L 0

z = 0 0= T < = w =0
z = 2 0< T =< w w =0
Y la condicion inicial:
T=0 O<<z* <2 w = ¢n
ParaT= = 0 € z‘'¢ 2 W = 0

1.5.6.- Solucién para el caso especial C | constante.

la ecuacion (37)

( 37 bis)

(35)
(40)
41)
o'
T (42)
ag 2
(43)

puede

ser

La solucion para el caso especial, fue obtenido por Davis y Raymond (1965) , en una
forma similar a la teoria lineal de Terzaghi, ya que las condiciones de frontera son
similares en términos de (u) y (w) . Por lo que, para el caso especial , C . constante:

. / VN o i
(=2 H T 4 Af 2T
= ¥tpu— = 4 AN ')
w " k ,,0':/;.-2;,/\/1 {sire M =) &
Donde:
M o= (27v + 1)EZ as)
Por lo que:
o.v o 1 i )] i
= |5 (46)
Iz o'

(44)
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Donde:
S 2 R , A : 7
B = NZ:O_A_/I (.wn M=z ) £ 47)
La ecuacion (46) también puede ser escrita como:
o ) o ] 2 1 B
o' = (a':) (48)

B = — (rT-1)

. . .
g - 2 ¥ _ 4 _ B(l _Z ) (T-2)
o 2 a2

Se puede revisar muy facilmente que el esfuerzos efectivos dados por la ecuacién
(46 ) son siempre mas pequefios que aquellos predichos por la teoria de Terzaghi,
ecuacion (T - 2 ). y que la relacién se incrementa cuando (o > / < * ) se incrementa,
como se demuestra correctamente por Davis y Raymond (1965). Estos autores obtuvieron
también una solucidén para el grado de asentamiento asumiendo la relacion tradicional (e
- log o * ) y encontraron que ¢l grado de asentamiento coincide con el grado de la
consolidacion dado por la teoria de Terzaghi. Sin embargo. esto no se da, para la relacion
volumen - presion dada por la ecuacidon (10).

1.5.7.- Grado de Asentamiento.

Para simplificar y sin ningun desvio de las generalidades; Ahora visualicemos un
espécimen drenado solamente en una de sus caras, la cudl puede ser H,, H,y H 2, que
son espesores totales. Un elemento diferencial a una profundidad Z del espesor inicial, { &
z ) 1 bajo la presion efectiva o ° ; sera. en un tiempo t , con un espesor (3 z) bajo una
presion efectiva o ©
dada por ( de la ecuacion 7))

i/ B 4
= \——*—O_ T ‘j 49)
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Integrando para todo el espesor H , da:

H = [é" [_"__J ’((9:)‘ . (50)

o'

Y el asentamiento S, en un tiempo t es:
H o' r
1
St = H1 — H = Hl — _[, (—J (&) (51)
Igualmente podemos escribir:
o -y -y
HA 2 o 2
H: = J; (G,J (6z) = H-(O_,J (52)

Y el asentamiento total final es:

AH = Hi - H: = Hl[l—[:,f] ,} (53)

El concepto del grado de asentamiento U puede entonces ser escrito como:

oo ! J'(G} oz

S g 2lo

v CINK D
! -—L&~'~|J

¢ dada por la ecuacion (31), el grado de asentamiento

) B I(O’") Fz'
Vo= = GTU":‘\ . (55)
! —\O"K/i

Para el caso general, A = O . la ecuacidén (55 ) puede ser escrita, en términos de la
variable v, (ecuacion 22) | como:

Usando la variable reducida Z
(ecuacion 54 ) puede ser escrito:
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0”'2 r )’A ,
Co (=)
N (50)
! ”(G‘x)

Para el caso especial, A = 0 , usando la ecuacién (48) . la ecuacién (55) puede ser

escrita:
. - ! » ¥y M
1 - (9:';2] ’ _’.(O"-,-z\ PZ-a
o a o 1)
. -r (57)
RS
c'

Donde 8 es dado por la ecuacion (47), Sustituyendo la ecuacion (52) en la ecuacion
(57) podemos escribir para el caso especial.

L (1{_2] :"(fl.z\]” L
H “\H.) F
U = - (58)
! H

Por lo que U es una funcidén de T , a través del parametro 3 ( ver ecuacion 47 ), v de la
relacion de la altura inicial entre la altura final del espécimen.

Para el caso general, C , variable, sustituyendo la ecuaciéon (52) en la (56) podemos
escribir:

U = N - (59)

Ademas, sustituyendo la ecuacion (52) en la condicidn inicial, la ecuaciéon (38) del
probiema de valores de frontera, obtenemos:

voe (2 (2 )y "
- o'z i ‘\O"?J . ‘\_fl'x, ( )

Y por lo que para el caso general. U es una funcion de T (v es funcidn de T | ecuacion 34
). de la relacion enire la altura final entre la inicial del espeécimen, H » / H ; y de la relacion
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de los parametros A / v L.as curvas correspondientes de consolidacion requieren la
solucion del problema de los valores de frontera.

1.5.8.-Curvas de Consolidacion.

Las curvas de consolidaciéon U contra T para el caso especial C . constante
para el cual, A = O.paraH:/H ,=05,0.7,1.0, 1.4y 20 donde obtenida mediante
métodos numéricos y son presentados en la figura (27).

¢

20

0

P W ST 2 v bt " IS SN IR
sous e.01 o1 v 2

Fig. 27 .- Relacion T - U % para A = 0

1. H2/H < | corresponden a los casos de compresion
2. H2/H , > 1 corresponden a los casos de expansion
3. H2/H ,; =1 ala solucion lineal tedrica de Terzaghi.

Puede ser observado que las curvas de consolidacion se mueven a la izquierda para
los casos de compresion y se mueven a la derecha para los casos de expansion. Sin
embargo. la cantidad del desplazamiento no es muy grande, especialmente para los
valores usuales de H > / H; normalmente usados en ¢l laboratorio.
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Ademas podemos ver, al comparar, que la teoria de Terzaghi da buenos resultados
para el grado de asentamiento, (ecuaciéon 59 ).Para el caso enelcual A /vy = 1.0 | para
todo el intervalo de H,/ H , considerado, estoes . deH./H, = 05aH/H, = 20.
Las figuras (2) y (3) ilustran algunas de las curvas obtenidas

o

. b —
»”0 —
-
100 2 Ja Y "
LY -] |00l

Fig. 28.- Relaciéon T-U % para H>/H, = 0.9

Terrmgat (corce o 41

I N

b oona sy eSS, L
3 1]

0.082 o0t

Fig.29.- Relacién T-U %% para H-/H, = 1.1
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de los parametros A / ¥ Las curvas correspondientes de consolidacion requieren la
solucién del problema de los valores de frontera.

1.5.8.-Curvas de Consolidacion.

Las curvas de consolidacion U

contra T para el caso especial C
para el cual. A ~ 0 _para 1 >/ H ; =

MR constante

0.5,07.1.0, 1.4y 2.0 donde obtenida mediante
meétodos numericos y son presentados en la figura (27).

IO WY
EX)

aoot

Fig. 27 -Relacion T - U % para 2. = O

1. Hy/H ; <1 corresponden a los casos de compresion
2. H:/H ;> 1 corresponden a los casos de expansion.
3. H2/H,

=1 a la solucion lineal teorica de Terzaghi.

Puede ser observado que las curvas de consolidacion se mueven a la izquierda para

los casos de compresion y se mueven a la derecha para los casos de expansion. Sin
embargo. la cantidad del desplazamiento no es muy grande, especialmente para los
valores usuales de H : / H | normalmente usados en el laboratorio.
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-69-



“Consolidacion de suelos finos saturados; diferentes modelos de comportamiento ™

1.5.9.- Significado de la ecuacion de Terzaghi.

El significado del grado de consolidacion dado por la teoria de Terzaghi, para el
caso donde C. es constante, puede ser encontrado introduciendo un concepto no lineal
para U. Vamos a definir primero el concepto de *“ grado natural de asentamiento U , ** en
términos de la deformacion natural.

La deformacion instantanea ¢ £ en un tiempo t es:

pr = of ©1
Pu = O

La deformacion natural en un tiempo t sera entonces:

s H H
€ = fT = 1y 62

La deformacion natural total al final sera:

M 2
s = g
& 7o (63)
Definamos U , por:
& H H 2
J = —_— = ¢ f
U n - T / f’nH‘ (64)

T

Introduciendo subsecuentemente las ecuaciones (50 , 48 , 52 y 31 ) en la ecuacién (64)
podemos escribir:

O

1 T
l/"—wﬁn(Hz/Hljén[?'([ (E) (é-«)
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1 [f M, HL’J’I-‘(H;)”(&)‘H

Un
en(H27H») Hio

Porlo que:

{17 e
(65)

Un= e
en(Hz2/H)
Se debe observar que en la ecuacion (64) la relacion entre las deformaciones
naturales de todo el espécimen del suelo fueron usadas. Las deformaciones sin embargo
i en el espécimen, y una forma alternativa de aproximarse seria el de
tomar en cuenta la distribucion real de las deformaciones naturales dentro del espécimen.

no son uniformes

A una profundidad z y un tiempo t la deformacién natural (e , ) es dada por
& ¢ S (66)

E = I4 SNy e
(5 ::) 1
del espécimen seria la integral de la

El
por la relacién de esta area al area final de las

modificado del asentamiento U
deformaciones naturales tenemos

“Area de la deformaciones naturales
ecuacion (66) a traves del espesor total del espécimen. Definiendo el ** Grado natural

o & =z ]
! ’” S oh
I - “ ILI ((SZ)IJ( )_ 67
) ’:r} , ((5 :) zj . ) 7
()Lin(o_:)l-(o:l

rTr . o"\‘.qi & :)1
! L’ i 67

T H’ .!1("“')‘
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Sustituyendo las ecuaciones (48 y 49 ) en la ecuacion (67) obtenemos:

ma o *7"! . wa (o"z) o)
. ntfn[o_,‘j_ J(o:)| _ ["ka'l J
(

o' v 4 (O_.Zj—}'ul
. H-(fn(»oj;f‘j - (n o IB(& :):

1
Un—-l-—‘}—_]—‘-oB(s..)l
(68)
En la teoria de Terzaghi, por (T-1) , tenemos:
1 4 u 3
e = - — e = T-
v ! H\'oro": - o' (5 )l ¢ 3

Usando U ¢ para el grado de consolidacion en la teoria de Terzaghi, obtenemos entonces,
por la ecuacion ( T -3 ).

Ufa=Ur

69)
Donde U T, como bien se sabe , esta dada por :
o 2 vl
7 = — 5 &
U r i YV (70)

N o0

Donde M esta dado por la ecuacion (45).

Por lo que; el significado del grado de consolidacion en la teoria de Terzaghi es de que;

para el caso cuando C . es constante, A = O, lo que da el grado natural de asentamiento
modificado definido por la ecuaciéon (67).
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1.5.10.-Conclusiones

L.as principales conclustones son las siguicntes

9

w

Para el caso general A = O

Una ecuacion general ditferencial no linecal para la consolidacion unidimensional de los
suelos finos saturados (arcillas) se presenta en las ecuaciones (9) v (14) Las cuales
toman en cuenta las variaciones de la compresibilidad lineal. de la permeabilidad y del
coeficiente de consolidacion durante el proceso de consolidacion

El coeficiente de consolidacion C v para un suelo determinado varia con la presion .
ecuaciones (11) v (12)

Se hace la aplicacion a la prueba de la consolidacion menospreciando ¢l peso
sumergido del suelo v asumiendo que el cambio en el espesor ¢s pequeno, se encuentra
que las curvas de consolidacion dependen de la relacion de la altura tinal entre la
altura inicial H./ H; y de la relacion de los parametros A0y

Para el caso especial, A =~ O

. esto es sip cuando C | es constante. las curvas de
consolidacion (Fig

1 ) se mueven de alguna forma hacia la izquierda para los casos de
compresion, y se mueven de alguna torma hacia la derecha en los casos de expansion,
El esfuerzo etectivo en cualquier momento v profundidad son dados por las ecuaciones
(46) y ( 47). v sus valores son mas pequenos que aquellos predichos por la teona de
Terzaghi.

El grado de asentamiento es dado por la c¢cuacion (58) . L.a ecuacion de Terzaghi se
encuentra que da . para este caso, el *° Grado modificado natural de asentamiento™
definido por la ecuacion (67).

. esto es si. cuando Cv es variable. el grado de asentamiento

esta dado por la ecuacion (59) la cual requiere la solucidn del problema de valores de
frontera establecido en las ecuaciones (34 , 36,37 y 60)

“Teorias de {a consolidacian para sucios finos saturados’
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En el inciso (1.5.) se vic la ecuacion diferencial no lineal para la consolidacion
unidimensional de los suelos finos saturados (plasticos) ; la cual toma en cuenta las
variaciones de la compresibilidad lineal y la permeabilidad del suelo; en esta parte veremos
las curvas de consolidacién numéricamente obtenidas, y discutiremos su comportamiento.

1.5.11.- Problema de valores de frontera v ecuaciones constitutivas.

Dejemos ¢ 'y . o > = inicial, actual y final presion vertical efectiva;, z = distancia a lo
largo de la direccion vertical del flujo, y t = tiempo, (en el inciso (1.3.2) la ecuacidn (21) )
se ha demostrado que menospreciando el peso sumergido del suelo, la ecuacion
diferencial general que gobierna el proceso de la consolidacién unidimensional es:

1o . E -r[_z;\}"‘ 1 fo] ,
o' It - (”(}‘:"o"zj o' Fzx S
En donde vy = coeficiente de compresibilidad no lineal; k = coeficiente de permeabilidad;
y:
A2
Cv: = —— (2)

Y ow o2
Es el coeficiente de consolidacion de Terzaghi al final del proceso de consolidacion

en donde vy .. = peso especifico del agua, k ; = Coeficiente de permeabilidad de Darcy al

final del proceso de consolidacién; ¥y m . » = El coeficiente lineal de Terzaghi del

decremento del volumen al final del proceso de consolidacion.
Ya se demostro en el inciso (1.3.13) que introduciendo la variable ( v ) definida por:

=)

Endonde A= 1-vk (1)

La ecuacion (1) puede ser escrita como:

3

18y - Sv? 5
vt o T sz? )

También se demostré que el actual coeficiente de consolidacion de Terzaghi C | esta dado
por

% YA
. = e o C”L»G'J ©)

o2
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Cuando C . es constante para el caso de A -

0 Como se ve en el Inciso (1 3.6)
En este inciso se analizara el

caso general para la variable C |, en donde 2 = 0 |
dejemos a2 H, ,2Hy2H?. serlaaltura inicial , actual y final del estrato drenado en
sus dos caras horizontales. En el inciso ( 1.5.7 ) se hizo la suposicion para las

condiciones de frontera de que el cambio en el espesor es pequerio en relacion al espesor y
deacuerdo a esto:

Hy;= H: =H

(7
Se encontro conveniente utilizar las variables reducidas de T y z' definidas por:
vt
T = 8
7 K (8)
' - z ©
z H )
Sustituyendo las ecuaciones (8) y ( 9 ) . en la ecuacion (5) tenemos:
_1_ S v _ oz 10
ve& T o S=z'7 ao
Y las condiciones de frontera son. de la ecuacion (3)

z = 0 0= T < oo v=1 (11)

z = 2 0= T = =© v =1 12)
Con las condiciones iniciales:

T=0 0<z'=2 o= (13)
Para T= = la solucion debe satistacer:

T = x O« 20 < 2 Vo= (14)
Alternativamente, la segunda condicion de f{rontera, la ecuacion (37) . puede ser
substituida por la siguiente condicién de frontera:

nu
z" =1 0 =< 1T <« = - = O ( 12 bis)
¢

La relacion de la altura final entre la inicial esta dado por
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I R g
H: (ff 5] (15)

Sustituyendo la ecuaciéon (15) en la (13) tenemos:

o ' Y o "2 yoAir H :
()7 - (&) - (e 0o

Y deacuerdo a la condicion inicial (ec 13) puede ser expresada.

Hz)‘."'
T= <z fw2 ro= 7
(o] 0 <z 1 (H./ Qa7

La ecuacidon (10) y las condiciones iniciales de frontera, dadas por las ecuaciones (11, 12y
17) constituyen el problema de los valores de frontera a ser resueltos.

1.5.12.- Grado de Asentamiento:

También se demostré en el inciso (1.3.13) que si A H = asentamiento total final,

después de que la consolidacién primaria ha tenido lugar, v S . = asentamiento en un
tiempo t , la relacion del grado de asentamiento ( U )esta dado por

)
N A3 I PR
H:)
U = s (18)

£

Las curvas de consolidacion , U v.s. T | para C . variable , pueden ser obtenidas
entonces de la ecuacion 18 en donde v es dada por la solucién del valor de frontera, lo
cual ya se ha establecido. Estas curvas son también una funcién de la relaciéon de la altura
final entre la inicial H , / H , y de la relacion de los parametros A / vy

1.5.13.-Solucion del Problema del Valor de Frontera - (btencion del Grado de
Asentamiento.

La ccuacion (10) junto con las condictones de frontera (ecuaciones 11, 12y 17 ) fue
resuelta numéricamente usando vna diferencia finita de aproximaciones, primeramente
propuesta por Crank y Nicolson (1947) . Este procedimiento sirve para ecuaciones
lineales y parabolicamente cuasi - lineales. El intervalo O £ z ' = 2 es dividido en ( N )

partes iguales de longitud A z*

“Teorias de la consolidaction unidimensional para suelos finos saturados™
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La solucion es movida hacia adelante en el tiempo usando pasos A T ., no necesariamente
todos iguales, Las derivadas parciales son substituidas por las diferencias finitas citadas.

S v v(:'T+A7')—\'(:',T)
st AT a
92y = ! rlv(:'+A:',T+AT)+V(:'—Az‘,T-ﬁ—AT)—«»
z'2 2(az")2 ’ (20)
v(:'+A:',T)+v(:'~—A:‘,7')—2v(_:',+ T+A'1')—2v(:', T) }

Es facil demostrar que el error de truncamiento = O [ (A T)* + (A z) > ] . Ya que
esta implicito en el diagrama, es estable para cualquier valorde A=A T/ (Az ") *. Esto
permite el uso de pasos en €l tiemmpo mas grandes, y hace mas que solamente compensar el
trabajo extra al resolver ¢l sistema no lineal de ecuaciones para (v ) enun tiempo( T +
A T ) . Hay que notar que el sistema es tridiagonal . Juncosa v Young (1957) dieron una
prueba de la convergencia del diagrama de Crank - Nicolson cuando las condiciones
iniciales son precisamente continuas.

La mayoria de las soluciones fueron calculadas usando Az'= 0.1 y A T de 0.001 a
0.016 , los tiempos mas pequefios en los pasos fueron usados al principio del tiempo en la
integracidn ., en donde la solucion cambia muy rapidamente al final de los intervalos (z *).

Mientras el tiempo se incrementa, la solucion se hace mas fina, cambia mas suave,
y a su vez se pueden usar incrementos mayores del tiempo en los pasos.

Varios de los ejemplos fueron usados usando A z'= 0.1, 0.5 y 0.025 | para verificar que
el error es O {(A z') ? } . También, teniendo el dobie del tiempo en los pasos ., se muestra
que el error es realmente O {(Az')? + (AT)Y }

En cada paso en el tiempo, el grado de asentamiento fue calculado por una
integracion numérica (ecuacidén 18 ) . Dos diferentes formulas de cuadratura fueron
usadas:

1. Regla trapezoidal compuesta.

2. Regla compuesta de Simpson.( la cual tiene errores de truncamiento de 0 {(Az' )" } y
de O {(A z') " } respectivamente.

Al principio del tiempo de integracion, la integral de la ecuacion (18) cambia muy rapido

conAz'cercaz' =0y z'=2, en donde la regla de Simpson aproxima la integral mucho

mejor que la regla trapezoidal, pero para tiempos mayorcs de T = O.1 ambas

aproximaciones son esencialmente iguales.

Los resultados presentados en la siguiente seccion fueron calculados, usando la regla de

Simpsoncon A z'=0.1
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1.5.14.-Curvas de Consolidacién

Las curvas de consolidacion U v.s T son funciones de H:/11, y de Afy.
Valores de H:/ H = | corresponden a los casos de compresion y valoresde H >/ H , >
1 corresponden a los casos de expansion, de la ecuacion (4).

- =~k 21
’d ¥ (¢
Teoricamente, el coeficiente de compresibilidad puede variar de ( O {
incompresible}- 1 { gas isotermal compresible } )] k es siempre mas grande que 1. En la

practica, sin embargo. valores comunes de ¥y son de 0.01 - 0.5 y para k sonde 1 - 20.
Deacuerdo a esto, valores de A / vy tan grandes como 100 y tan pequefios como - 20
pueden no ser infrecuentes . En términos generales se puede decir que el valor de A / vy
decrece cuando la compresibilidad se incrementa, y miemras el valor de y , para la
expansion y recompresion es mas pequefio que el valor de y para el tramo virgen de las
curvas, o que sigue es que el valor de A / y es mas grande para la expansion y
recompresion que para la compresion a lo largo del tramo virgen de las curvas. De la
ecuacion (6) se puede deducir valores positivos del espécimen, el incremento de los
coeficientes de consolidacion con la presion efectiva y que valores negativos de A / v
significan ¢l decremento de los coeficientes de consolidacion con la presidon efectiva. De la
ecuacion (21) tambien se puede deducir que el coeficiente de consolidacion es constante |,
cuando el coeficiente de permeabilidad iguala el inverso del coeficiente de compresibilidad.
En la ecuacion (8) se nota que el factor de tiempo, reduce la varable T, usando el
coeficiente final de consolidacion C .2

La fig. (27) presenta las curvas de consolidacion para A = Oy diferentes valores
de H -/ H, Las figuras (30 y 31 ) presentan las curvas de consolidacion para los casos de
compresion positiva y valores negativos de A /v . Como se esperaba, valores positivos de
A / vy desplazan las curvas hacia la derecha y valores negativos de A / y desplazan las
curvas hacia la izquierda, el desplazamiento comienza alto, para los valores altos de A /v,
lo mismo que para valores altosde H>/ H ,

Se deduce de estas curvas que la solucion lineal de Terzaghi, en especifico , la
solucidn exactapara H>/H, = 1 | estambién una muy buena solucion para los casos
H> / Hi =1 siempre y cuando A /v = 1 . Esto también es cierto para los casos de
expansion.
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Las figuras (32 y 33 ) presentan las curvas de consolidacion para los casos de
expansion positiva y valores negativos para A / vy . Denuevo como se esperaba, valores
positivos de A / y desplazan la curva hacia la izquierda y valores negativos de A / vy
desplazan las curvas a la derecha; el desplazamiento comienza alto para valores altos de A
/v , como también para valores altosde H ./ H ,

Hay que notar sin embargo que, que para valores pequeiiosde H,/ H, (~ 2 ) las
curvas reales, se espera que sean de alguna forma diferentes de aquellas curvas
presentadas debido al efecto del movimiento de la frontera durante el proceso de
consolidacion que no ha sido considerado en la teoria

El efecto del movimiento de las fronteras tendera a acelerar el proceso de la
compresion y retardarlo durante la expansion.

1.5.15.~-Uso Practico de las Curvas de Consolidaciéon
La aplicacion en la practica de estas curvas de consolidacion unidimensional ; en
particular, a la prueba de consolidaciéon unidimensional (STD) requieren de la

determinacion de los parametros v y K El coeficiente no lineal de compresibilidad y esta
definido por:

' -y
Ao [o_) 22
H o'/
El parametro y puede ser determinado de una curva de compresibilidad por:

1
log -
H
y o= — 23)

En donde los subindices 1 y 2 se refieren a dos diferentes puntos en la curva de
compresibilidad. El coeficiente de permeabilidad esta definido por:

* _[_H_)‘ -
kv H H

Y por lo tanto, puede ser determinado de:
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log :f‘

—H (25)
o8 s

En donde, otra vez, los subindices 1 y 2 se refieren a dos puntos diferentes
conocidos. Regresando ; una vez que los parametros ¥ y k han sido determinados , el
coeficiente C .2 de la ecuacion (2) puede ser encontrado, de la ecuacion (24)

k2 = k.(%—j) (26)

En donde, de la ecuacién (22):
.
) 7

Ha: = H\Lo—|z
[~ Y

El valor de m . ; esta dado por:

me: = —— : (28)
o2
Usando para el factor tiempo T de la ecuacion (8), un valor de significado geométrico
paraH,ie, H’=H, * H.,
_ 1 Hﬁn H > 29
Cv2

Finalmente, para el grado de asentamiento, (ec 18), A H puede ser determinada de la
ecuacion (27)

r R
AH = Hi = H: = Hi1 - L-‘;’,—-) | GO

Usando las vcuaciones (29 y 30) el tiempo de las curvas experimenales de

consolidacion puede ser comparado con el tiempo de las curvas teodricas de consolidacion
presentadas en este inciso.

Si el coeficiente de permeabilidad k y el parametro & son desconocidos el analisis
de una curva experimental de tiempo. requieren un juicio de un procedimiento de error,
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tratando de arreglar la curva experimental a una de las curvas tedricas ( A / ¥ wvariable)
para el valor apropiadode H -/ H | .

1.5.16.-Conclusiones

Las principales conclusiones son:

I,

w

Para los casos de compresién, H,/ H < 1, valores positivos de A /v desplazan las
curvas de consolidacion a la derecha y valores negativos de A / y desplazan las curvas
hacia la izquierda, el desplazamiento comienza alto para valores altos de A / vy como
también para valores pequeiiosde H:/ H ,

Para los casos de expansion, H >/ H , > 1 , valores positivos de A / v desplazan las
curvas de consolidacion hacia la derecha, el desplazamiento comienza altc para valores
altos de A /vy como también para valores altosde H ./ H ,

Si099<H . /H ;=< 1.0}, valoresde - 10 < A /vy < 10 producen desplazamientos muy
pequefios. También para , 0.9 <H >/ H ;< 1.1 | valores de -1 < A /v < 1 producen
desplazamientos muy pequefios.

La solucion lineal de Terzaghi, una solucion rigurosa para el caso H >/ H , = 1, se
encuentra que es muy buena para los casos en los cuales H ;7 H, »# | siempre y
cuando A /vy = 1

Paraloscasos H ./ H ,< 09y H:/H , ™ 1.1 las fronteras desplazantes, las cuales,
fueron consideradas arregladas en la teoria, son a través de la aceleracion del proceso
de consolidacion durante la compresion y retardarla durante la expansidn

modificando las curvas de consolidacion presentadas.

“Teorias de la consolidacion unidimensional para suelos finox sarurados™
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1.6.- MModelo B¢ Juares BBadillo. ( Bouacion generat de

wvariaciom el volumen oo el ticimpo para los
suelos)

En esta segunda parte se presenta la teona de Juarer Badillo (1985) ¢n donde
propone el estudio de la consolidacion en los suclos tinos saturados L.a cuial se basa en ¢t
principio de que todo tenomeno es simple v ordenado

La ecuacion es aplicable cuando la consolidacion primaria  cos

pequena  en
comparacion con la consolidacion  secundaria.

esto  e¢s  para arcillas normalmente
consolidadas y niveles de esfuerzos entre la carga de preconsolidacion del laboratorio o
ent =t , v la carga de preconsolidacion en t - x . &

- r > la cual es igual a la presion
vertical etectiva in situ G° « esto es:

G w0 =T e OO,

1.6.1.- Hipotesis.

I.a ecuacion que relaciona los cambios de volumen en el tiempo depende de un
parametro adimensional, independientemente de puntos criticos, que satisface las
condiciones de frontera, es decir, para un tiempo inicial, el suelo tiene un volumen
inicial conocido ¥ para un tiempo infinito, el suelo llega a un volumen final.

El autor postula que:

El dominio del tiempo es completo; es decir de 0 a ©C
El dominio del volumen es incompleto: es decir, de un volumen inicial a uno final ( Vi a
V). Se requiere una funcidon, denominada f (v) . para la cual f(v) = 0si t =0y

F(v)=00 s) t = OC . En la figura 30 se¢ muestra de manera esquematica, el
razonamiento para la obtencion de esta funcion. la cual resulta ser:

1.
2.

1.6.2.- Ecuaciones constitutivas.

Fig.30 Esquema para la obtencion de la funcion § (V)

e TV I o] s
Crece e T Crece Crece
= V - Vit = V-V f i
> 1 —_ I
Crece Crece V-V Vi-Vf
v -
Vi Vi-Vt i [¢]
V-Vt

Tiempo

Volumen

Teoriay de {a consolidacion unidimensional para suelos finos saturados”
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tratando de arreglar la curva expernimental a una de las curvas teodricas ( A / vy variable)
para el valor apropiadode H ./ H , .

1.5.16.-Conclusiones

Las principales conclusiones son:

1.

w

(7]

Para los casos de compresion, H,/ H , < 1, valores positivos de A / v desplazan las

curvas de consolidacion a la derecha y valores negativos de A / v desplazan las curvas
hacia la izquierda, el desplazamiento comienza alto para valores altos de A / ¥y como
también para valores pequeniosde H >/ H

Para los casos de expansiéon. H./ H , > 1 | valores positivos de A / ¥ desplazan las
curvas de consolidacion hacia la derecha, el desplazamiento comienza aito para valores
altos de A /vy como también para valores altosde H -/ H ,

S1099<H:/H ;< 101, valoresde - 10 <= A /vy < 10 producen desplazamientos muy
pequeiios. También para , 09 <H -/ H , < 1.1 | valores de -1 < A/ v < 1 producen
desplazamientos muy pequefios.

La solucion lineal de Terzaghi. una solucién rigurosa para el caso H -/ H | = 1, se
encuentra que es muy buena para los casos en los cuales H -/ H , » | siempre v
cuando A /vy - 1

Paraloscasos H ./ H <09y H./H, > Il las fronteras desplazantes, las cuales,
fueron consideradas arregladas en la teoria, son a través de la aceleracion del proceso
de consolidacion durante la compresion y retardarla durante la expansion
modificando las curvas de consolidacion presentadas.

“Teorias de la consolidacién umidimensional para suelos finos saturados ™
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A e N e T M

La relacion entre el tiempo y t7(V) es:

206 &
75 a) =97

2)

Donde & es un parametro de proporcionalidad, adimensional, llamado coeficiente de
viscosidad volumétrica.
Integrando la ecuacion ( 2 ) entre los imites (t1 y V1 )y (t, V) muhiplicando el

numerador y el denominador por ( Vi - V1) y realizando el cambio de variable:
Vi-V= Al =X 3
Vi-VFf=(AlI')r =X (4)

donde Xy X T son el cambio volumétrico, para tiempo t yparat = 90O  respectivamente,
la ec. (4) se convierte en:

X r X ) r . ¢
x = b {T-‘ - ‘}{';} ®)

X
X r

) {1 }{t}
— = 1 o+ {— — - )
{7 i/ r

y st £ * es el tiempo par el cual U ; = 0.5 la ecuacion (6) queda como:

r*”
= 1 = .
tJ

Esta ecuacion permite modelar el fenomeno

Definiendo el grado de compresion U =

e

“Teorias de la consolidacion unidimensional para suelos finos saturados’’
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En la practica la determinacion de los parametros involucrados ( & y t* )
dependen del tipo de datos experimentales

Badillo (1985) utiliza la escala semi-log, la curva de consolidacion se puede dividir
en tres partes; (¢). (s). (¢). que indican una porcion curva, una recta y nuevamente una
curva. Se denominara a las curvas experimentales con las tres porciones (csc). (cs) 6 (sc),
etc., , para los casos en los que se cuente con otro tipo de datos experimentales (por
ejemplo, curvas (sc), (csc), (s).. el procedimiento es similar, el mejor caso para obtener los
datos 3 y t* es para la curva (csc) v el peor caso es para una curva (s)

Badillo recomienda utilizar para el caso (sc) los puntos antisimétricos, cuando la
curva sea (csc) utilizar los puntos extremos de la linea recta para los puntos 1 y 2 y checar
otros tres puntos. dos deben estar localizados en los extremos de toda la curva

experimental. Para el caso de una curva (s) los parametros se¢ pueden encontrar st es una
linea recta exacta.

1.6.3.- Método para obtener los valores de § y t* de una curva experimental.

Considérese que se cuenta con datos del tipo (¢s) 5 (1 3, x 3 ) corresponden a un
punto inicial, ( t1.x: ) a un punto intermedio (t2.x 2 ) a un punto final. Los ultimos dos
puntos deben estar localizados en la zona inicial v final de la porcidn recta,
respectivamente.

1. Suponer un valor para X T como sigue: encontrar el valor al inicio de la porcion recta
X =a.entonces X1 =3 a

2. Calcular & con los puntos 1.2 utilizando la ec (7 ) pero en términos de grado de
compresion (X):

lo X2 X7 — X
g - oL
X - X
& = 1 XTt - 2 @)
log e
3. Verificar el valorde X T :
I r s
Xro_ oy . )\XT 1} L °
X3 X r. )

4. Repetir los pasos 1 a 3, en caso de que la ec (9) no sea satisfecha, cambiando el valor
de X T ( Con un valor mayor de X T, se obtiene un mayor valor de X 3 calculado ).

“Teorias de la consolidacion unidinensional pare suelos finos sarurados”
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5. Calcular el tiempo caracteristico (t*) con el punto 2 :

(]9 Xr—X:
{,,} = T X @

e 2

6. Los valores obtenidos de X T , 8§ . t * pueden ser usados en la ec (7), o bien, en

términos de cambio de volumen o de cambio de altura ( Preferible en consolidacion
unidimensional):
Vo= Vi — AV = Vi (ap)- an
- = AT
Yl
{A H} T
H = Hi - AH = Hi -— (12)
Donde:
Hi = altura inicial del espécimen.
(AH) v = decremento de la muestra entre intervalos de tiempo.
t* = tiempo caracteristico que tarda la muestra en alcanzar
el 50 %6 de la consolidacion.
t = tiempo que tarda la muestra en alcanzar su grado maximo de
consolidacion
3 = coeficiente de viscosidad volumeétrica.

1.6.4.- Aplicacién del modelo a una curva de consolidacion.

Juarez Badillo establece un coeficiente de consolidacion secundaria, el cual tiene un
uso practico debido a la similitud que ofrece respecto a los que se usan actualmente:

. 2.3 {a H)

B "y 7= (13)
Donde . H * esel valorde Hparat = t =

Juarez Badillo da las siguientes expresiones cuando t =t *
De las formula establecidas por Juarez Badillo en (1975):

a,=000I6 (W, -10) (14)

“Teorfas de la consolidacion unidimensional para suelos finos saturados”™
-87-



“Consaolidacion de sueloys finos saturados, diferentes modelos de comportamienteo ™

Wi, es el limite liquido

eo=75a, (15)

{(aH)T 3

G = T 5 (1)
1227 T s

122
Hi=1212mm Presion vertical § v = 0.96 kg/em?
12.0
OH) L = 084 mm
118
H( 3 H=11.7 e~ t* =72 daas
11.6—] Muestra tipica de arciliade 12 \'\
Ciundad de Meéxico. (16 m) dc ~.
profundidad. \
114 (Sitia no especificado)
Prueba (STD)
Hi=1128mm B
112 ! ki
oa 1 ' ]
. 1 io 100 1000

Py Punates de 1a curva experimental.
Curva teéxica. 8= 073, t * =7.2 dias.
Laprueba se realizo duranie 250 dias.

Fig. 34.- Curva de consolidacion para una arcilla del valle de Méxaco. (Mesri 1973)

De la fig. 34 sustituyendo en la formula tenemos:

Juarez Badillo {1992) ha realizado investigaciones en base a su teoria en arcillas del lago

de Texcoco y en las pruebas de los cimientos de pilas de la torre de PEMEX (Badillo
1992), encontrando los siguientes valores:

“Teorias de la consolidacion unidimensional para suelos finos saturados™
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Lugar L.aboratorio Campo
S t* 3 >
Gloucester 0.3 - 0.6 1 - 10 dias 0.9 8.5 aios
(I.ondres)
Meéxico (D:F:) 0.4-0.7 1 - 10 dias 1.0 5.0 aiios

Tabla No: 2 . Resultados del modelo (# 2) de Judresz Badillo.

Una vez que se han obtenido los datos 8 y t* el tiempo para un determinado grado de
consolidacion puede ser encontrado, definimos el factor tiempo como:

_ [;j‘s 17
r = e an

La ecuacion (7) queda redefinida como:
[ 44

T = Tﬁ—/_ (l8)

De las ecuaciones (17) y (18) tenemos:

& -ty o
P I Y 19

Para un grado de consolidacion del 90 % tenemos:

t 0.9 /6
9/

De esta forma tenemos

o
04 u it uf t
.75 [3.000 6.5 o
0z 3_3 233‘, 0.55 | 1.2222
04 - a.8s {s.667 0.60 | i.sv00
0.98 {s.pgg 0.65 ] 1.8571
U %% 0.95 {19.0060.70
05 -] 1 o
0.7
o8
09 -
193
01001 L1 8 1 10 1

.,_(_',__)é

Fig. 35.- Grifica para ¢l factor de tienipo T

"“Teorias de la consolidaciéon unidirnensional para suelos finos saturados’
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De la fig. 32 Badillo (1985) comenta que es conveniente hacer un cambio de la

escala para no tener confusiones con las curvas de consolidacion resultado de las pruebas
(STD).

1.6.5.- Conclusiones.

1
2.

Se observa que este modelo es relativamente sencilio de utilizar

Son contados los casos reportados en los cuales se ha utilizado para predecir

asentamientos a largo plazo, por ejemplo, Aguirre et al, (1987).Paniagua .+ .¢ (1990)
Badillo (1985 - 1987 - 1992).

La curva grafica semi-log parece la mas apropiada ., en estas graficas las curvas del
tiempo son asimsétricas v en su tercio medio se aproxima mucho a una recta. (Badillo
1985).

Juarez Badillo considera que la consolidacion primaria en este modelo no tiene
influencia sobre el comportamiento de la arcilla por lo que la consolidacion secundaria
es la que influye en todo el proceso de consolidacion.

Para el estudio de la consolidacion secundaria, que es la que gobierna el
comportamiento en este modelo Juarez Badillo indica que primero se deben calcular los
valores de (& ) ¥y (1t*), para después calcular el coeficiente de compresibilidad y el
coeficiente de consolidacion secundaria.

El coeficiente de viscosidad volumétrica ( & ) tiene que ver principalmente con la forma
de la curva del tiempo, mientras que el tiempo caracteristico ( t*) tiene que ver
principalmente con la rapidez del fenémeno.

Los valores encontrados para el valle de México son ( 8 == 1.0) y ( t* = 5 afios )

“Teorias de la consolidacion unidimernsional para suelos finox saturados™
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1.3.22.- Discusiéon sobre 30 afios de Consolidaciéon Secundaria en Arcillas

En esta seccion veremos como Eulalio Juarez Badillo (1991 )hace un analisis sobre la
consolidacion secundaria, en base a un estudio realizado por CB. Crawford y M.
Bozozuk (1990)' el cual involucro un registro que duro mas de 33 anos. de observaciones
hechas a un edificio, al cual se estuvieron realizando (Unicamente) mediciones desde su
construccion, hasta su demolicion, en Canada, este estudio nos permite la comparacion de
asentamientos reales durante este periodo, ocurridos en el
métodos actuales de disefio.

En la parte donde se analiza la consolidacion secundaria del estudio presentado. por
Crawford Y Bozozuk. los que concluyen que; "La extrapolacion de la curva (asentamiento
- tiempo ), indica que la consolidacidn esta esencialmente terminada después de 33 afos y
que la velocidad de deformacion es de solamente 1 mm / afio ™

Juarez Badillo compara lo dicho en el parrafo anterior con un simple analisis que
puede ayudar a entender todo el fenémeno de asentamiento. El analisis que aplica esta
basado en su principio de que "todo fendmeno fisico es ordenado y simple” , y con su
ecuaciéon de la consolidacién secundaria (inciso 1.3.19, ecuacion (12)). basada en el
principio anterior, tenemos que:

campo, contra nuestros

N . _AAHYe y

t*]”
o

t

1+

Donde A H es el asentamiento en el tiempot , (AH)reseltotal AHent=oo 1t *
es el tiempo caracteristico en el cual A H= 0.5 (A H)r , y & es el coeficiente de viscosidad
de volumen.

Al aplicar la ecuacidén superior a los datos de la investigacion de Crawford, se
obtienen unos resultados, que se muestran en la figura (1), 1a técnica de la aplicacion de la
formula (1) se explica en el inciso (1.3.197) . La principal caracteristica de las curvas en

escala semi - log es de que son practicamente lineas rectas en su tercio medio. La
diferenciacion de la ecuacion (1) nos da:

& H . (A H): "z*]"
- s (=
o (A H)rz Nt

Para este caso enel campo & =09 ,t * =85 anos, (A Hrsn=43 cm, y (A H)r e,
36 y 34 cm para el caso del edificio demolido, . Para el punto en 1t = 33 afios, el
asentamiento es 77 %o del asentamiento total final, con una velocidad de 2.0 mm / afio.

! Canadian Geotechnical Journal. Volumen # 27, paginas ., 315-319.

“Teorias de la consoiidacion para suelos finos saturados™
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Sabemos que la ecuacion (1) es para la compresion secundaria y no toma en cuenta
el efecto de la compresion primaria Por esta razdn, no se debe esperar que las curvas
teGricas concuerden al principio con las curvas espernimentales La aplicacion de la
ecuacion (1) a tales curvas experimentales, provee 1o siguiente, ¢ la compresion £ toma el
lugar de (A H ) en la ecuacion (1)

Muestra (m) & t * (min) £y (Vo) Observaciones
2.53(Tubo) 0.55 78 11.8 Arreglo muy bueno
2.53(Blogae) 0.60 440 12.5 Arregio Bueno
3.35 0.40 5000 18.0 Arveglo Regular
6.85 0.50 6000 12.5 Arreglo Pobre
9.15 0.60 20000 12.0 Arreglo Bueno
2.44 0.35 700D 12.0 Arreglo Bueno
4.33 0.50 7500 8.0 Arreglo Bueno
11.07 0,60 8600 1.4 Arxreglo Bueno
Tabla 3.

Para arcillas de 1a Ciudad de Meéxico, Juarez Badillo obtuvo valores de laboratono
para & de 0.45 - 0.73 | considerando para un terrapién de prueba & - 1 (Juarez Badillo
1987). Estos valores son similares a los mostrados en la tabia 1

Se debe notar que en la figura (1) t = 5 anos, los asentamientos experimentales son
de alguna forma mas grandes que los valores teoricos, Esto también es verdad en muchas
de las curvas de laboratorio. Juarez Badillo también ha notado esto en las arcillas de la
Ciudad de México. Si esto se debiera solamente al efecto de la consolidacion primaria,
deberia ser de sentido contrario, i.e . realmente mas pequenos que la teoria
que hay que pensar para el futuro.

Para la capa de compresion de 1.9 a 550 m se observa que las compresiones a
profundidades de 2.20 , 335 y

433 m son 12 (de tres valores), 18 y 8 %
respectivamente, con un promedio de 12.7 %

. Esto es algo

, tomando en cuenta que la compresion de
esta capa es de 85 % de los asentamientos observados, en el punto (53) y que la carga en

el campo es similar, un asentarniento total tedrico de (A H)p == (1.27 X 360 )/ 0.85 = 54
cm es obtenido del punto 53, de la figura (36) la experimental (A H), = 43 cm o 80 % de
la (A H) tedrica. Esta diferencia puede ser explicada, segin piensa Juarez Badillo, a
través del hecho que el incremento del estuerzo efectivo tue en realidad menor que los
valores calculados como se discutid en los parrafos anteniores.

Juarez Badillo. sugiere que los investigadores Crawford y Bozozuk  deben realizar
pruebas de laboratorio, (puesto que solamente sc¢ realizaron mediciones de los
asentamientos al edificio) para encontrar la curva de compresibilidad, para t = o y su
relacion con la curva convencional de compresibilidad. A este respecto, en la Fig 37 de
(Juarez Badillo 1988). se encontrd | para las arcillas de la Ciudad de México , que

“Teorias de la consolidacion para suelos finos saturados ™
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Y que para cualquier relacion de vacios dada, la relacion de la presion vertical ¢’ . en la

curva en t =1t , a la presiéon vertical ¢' . .. en la curvat = == es constante e igual a
o

——=1.82 . Adicionalmente, para cualquier presion dad, la relacion de (1 + ¢) en la
(o4

*
Vo

curva(t=1t1,)a(l +e, )enlacurva(t = « ), fue también constante ¢ igual a :

H 1 +e¢
e = - 1.26
H oo I+ e

Seria grandioso si cualquiera de estas relaciones anteriores se mantuvieran, para esta muy

sensitiva, altamente estructurada arcilla Canadiense. Juarez Badillo presenta en la figura
.

=12 parala

(2) ambas alternativas , usando ——-=1.5 para la alternativa A y
leg H o

alternativa B. La alternativa A es muy buena para o' < o', , ya que para ¢' .= 60 kPa , lo
que da (€ . )r= 11 % Sin embargo, la alternativa B parece mas probable para valores de

o' . mayores que 120 kPa.

Ty
P
ol =
£ - :
H
- /
= as
oA f
LI
ansarrians,
]
=
PPN e L rafarey
£l a2 4 ssrevm - A—t =

Fig.34 -Relacion entre el ticmpo y el asentamicnto.

Fig. 35.- Curvas de compresibilidad.
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1.7.- Teoria de la consolidaciéon unidimensional para suelos finos saturados
propuesta por Zeevaert. ; conocida como: (Viscosidad Intergranular)

1.7.1.- Introduccién.

Este modelo fue planteado inicialmente en 1931 v desde entonces ha sido refinado
en varias ocasiones En este escrito se describira la ultima yersion publicada (Zeevaent
1986).
El comportamiento mecanico de los suelos arcillosos. muestra que tienen una alta
viscosidad intergranular, comiunmente conocida como compresion secundaria. El subsuelo
donde se encuentran estos suclos muestra usualmente una muy alta estratificacion. Los
sedimentos compresibles estan entremezclados con finos estratos de arena, lo que permite
una muy rapida compresion primaria. Por lo que la mencionada compresion secundaria, se
convierte en un factor primordial que el ingenicro de mecanica de suelos no debe
menospreciar.

Estas condiciones se encuentran en las arcillas de la ciudad de México, donde
Zeevaert ha trabajado por varias deécadas. tratando de entender mejor el comportamiento
de deformacion de los suelos observado en el laboratorio y en ¢l campo

El comportamiento fenemologico de los suelos muy finos y de una muy alta
compresibilidad obtenidos en las pruebas odométricas. necesita ser entendido por los
ingenieros que encuentren aplicaciones practicas de los datos obtenidos de estas pruebas.
Zeevaert ha establecido una teoria simple basada en ¢l modelo reolégico de Terzaghi para
la compresion primaria y de otro modelo reologico visualizado por Zeevaert el cual
representa la viscosidad intergranular. el proposito de estos dos modelos es el de
correlacionar las pruebas de consolidacion de los suelos con las condiciones de campo.

La_aplicacion de la teoria_que aqui_se _propone, es explicada usando pruebas
realizadas en muestras tomadas de las_arcillas de la Ciudad _de México mediante_tubos
Shelby, los especimenes utilizados cumplen con las caracteristicas estandar establecidas
por la (ASTM). los resultados de las pruebas de consolidacion realizadas en dichos
especimenes, dan las curvas de consolidacién que se muestran en las figuras (41a la 42)

1.7.2.- Curvas de consolidacién.

Una curva tipica de consolidacion se muestra en la figura (38): la cual esta graficada
en escala logaritmica. La parte recta de la curva representa la compresion del suelo hasta
el punto (o) donde se presenta un cambio notable de pendiente al cual Zeevaert se refiere
como el esfuerzo critico de confinamiento o simplemente esfuerzo critico. En este nivel
de esfuerzos en la estructura del suelo sufre un colapso seguido por un nuevo
comportamiento estructural, el esfuerzo critico (o &) estd usualmente localizado en la
parte derecha del esfuerzo efectivo (o )} por lo cual muestra caracteristicas tipicas de un
suelo preconsolidado. Zeevaert ha encontrado gue en lugares donde la reduccion de los
niveles piezométricos del agua ha incrementado ei esfuerzo efectivo, se observa un
incremento del esfuerzo critico, siendo siempre (o » ) mavor que el esfuerzo efectivo.
Este interesante fenomeno tiene lugar debido al desarrolio de los fuertes contactos en la

“Teorias de la consolidacion wunidimensional para suelos finas saturados ™
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estructura de la arcilla generados por pequeiios granos minerales que tiene la arcilla los
cuales son forzados a juntarse entre ellos a una velocidad muy pequeiia.
ESCALA ARITMETICA 0 Kg/e®
0 . oy 3 ooy 4 [} s

N
'

Op - 225 Kesems
Gy ~330 xes/emt

ESCALA  ARIIMETIC
®
b

1 # ~ SOBRE CARGA DEL ESFUERZO EFECTIVO.
&, = ESFUFRZ0 DF, COMPRESION CRITICA.

Fig. 38.- Curva de compresibilidad.
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s

COMPRYMCIN KCUNDARTA

{ conmctmacion
i ConvEXa

[
‘ [

Teplenares §

Desplazamiento en &

¥ig 39 Tipo 1. Curva de consolidicion & un nivel de estuerzos pequado  Fig 40 Tipo 11 . Curva de consolidacion  antes del ostucrrm
arition.

RECALA LOGARIIAMM A r | s . .

Fig. 41 Tipo Il . Curva de consolidacion  an la zona de esfucrzoe critioo. Fig. 42 Tipo 1V
exfuerzon oritico.

Curva dee consolidacion dapuds 1 del
En suelos muy sensibles las caracteristicas de compresibilidad después del esfuerzo critico
no deben utilizarse para evitar una fuerte compresion, por lo que para propositos
ingenieriles practicos, solamente el comportamiento a la compresion de las arcillas durante
la recompresion, el cual corresponde a la parte plana de la curva de compresibilidad y .
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antes de alcanzar el estuerzo cntico, (Fig 38) necesita ser investigado. En

cimentaciones
profundas

se han observado comportamientos elasticos durante grandes tiempos y el
asentamiento tiene lugar al momento de la aplicacion de la carga. los desplazamientos
verticales deben ser pronosticados

L.a tipica configuracion de lus curvas de consolidacion obtenidas en la prueba de
consolidacion estandar (STD), muestran las siguienies caracteristicas

Para niveles de esfuerzo pequeiios en recompresion. las curvas de consolidacion toman
la configuracion mostrada en la (Figura.39) y nos referiremos a ellas como (Curvas
Tipo I).
e Para niveles de esfuerzo grandes en el tramo de recompresion de la curva de
compresibilidad y cerca al estuerzo efectivo (o 3) (Fig 38 ). la configuracién de las
curvas de consolidacion son como se muestra en la (Fig 40).La compresion secundaria
o viscosidad intergranular ., se hace mas evidente v tiene una configuracion convexa
después de que la compresion primaria se ha desarrollado totalmente, llamaremos a esta
configuracion (Curva Tipo II). (Fig. 10.)

e Para niveles de esfuerzos cercanos al esfuerzo critico. la configuracién de la curva de
consolidacidn no muestra el punto de cambio entre las dos etapas de consolidacion
como se muestra en la (figura 41), (Curva Tipo 111)

-

Después del esfuerzo critico, se genera una nueva estructura en la arcilla la cual tiene
lugar bajo las condiciones de confinamiento, dando lugar a una (Curva Tipo V).
(Fig.42).

L.a curva de consolidacion mas comun en el campo. en suelos altamente
compresibles para niveles de esfuerzo antes del esfuerzo critico corresponden a la
configuracion del tipo II, como se pueden ver en la figuras (43, 44 y 45) , para tres suelos
altamente estratificados, donde los asentamientos fueron registrados. Los casos de las
figuras (43 y 44) corresponden a cimentaciones compensadas, v aquellos de la figura (45),
a rellenos de tierra, el estuerzo critico en estos casos tue mas alto que el esfuerzo efectivo
de confinamiento a cualquier profundidad.
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Fig.43.- Asentamienio de una cimentacidn compuensada en la ciudad de México
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Fig. 44.- Asentamiento promedio de una cimentacién compensada con pilotes de friccién,
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Fig.45.- Ascntamicnto de un terraplén.

Lo anterior muestra la importancia del desarrollo de una teoria practica para
correlacionar el comportamiento fenemolodgico observado en el consolidometro con las
observaciones de campo. Los parametros deben ser determinados con las pruebas
odomeétricas, y ajustarse para su aplicacion bajo condiciones de esfuerzos en campo, para
pronosticar los asentamientos en el tiempo.

1.7.3.- Consideraciones tedricas.

La teoria presentada esta basada en dos modelos reologicos. El modelo de
Terzaghi. v ¢l modelo desarrollado por Zeevaert Hamado unidad (Z), ambos tratan de
representar el comportamiento del suelo bajo condiciones de centinamiento, las hipotesis
en que se basan son:
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1. El suelo esta tormado de dos estructuras con diferentes propiedades reoiogicas. una
representa ia estructura primaria v ia otra representa ia estrucrura secundaria ( Fig., 46).

2. La estructura primaria esta constituida de uranos 1inos gue rorman una estructura
esqueletica conmnnua capaz de romar estuerzos erectivos. La derormacion volumeétrica
de la estructura concebida. tiene ia rendencia de disipar la presion de poro. deacuerdo
con ¢l mocdelo de Terzaghi. os grandes espacios de la estructura primaria estan
saturados con agua livre ge wre. + ia derormacion volumetrica para un incremento de

esfuerzos apiicaao es solamente de naturaleza clastopiastica.

3. La estructura secundara esta constituida por suelo mus 1ino
capas entre los uranos mas grandes v moviéndose continuamente 2 ras es de cilos en su
estrucrura prmaria (F &), la estructura secundaria ha sido visuanzada tene pores
que estan llenos de agua de diterentes viscosidades. como aaqueilos yue se suponen para
la estructura primana. Esta agua no ha sido drenada por ios poros debido a ia presidn

A que ca estructura scecundaria esta

trafine. formando

P

aplicada durante <l proceso de consoiidacion:
constituida principalmente de dranos minerales. ios despiazamientos refativos entre
ellos estan considerados que son un fenomeno de caracteristicas altamente viscosas
debido al agua absorbida airededor de ios granos minerales

(Corm Iranmersalse Una aiei(la Vst S r wa M rascapio. §

Acercanmiento.

5
A 2 N
\\\":\’.‘f\ ~. B Nubmememricns.

Fig. 46.- Concepcion artistica de Ia estructura de la arcilla.
1.7.4.- Modelo reolégico.

De estas suposiciones podemos concluir que la deformacion volumetrica total del suelo es
la suma de las deformaciones voiumertricas primara (Mo ., v secundaria (A € . 2).

R . O S L - SRR

Teoricamente analizaremos la unidad Keivin v la unidad Z en serie tFig. 47).

a) La unidad Keivin | que es equivalente al modeio de Terzaghi. por lo que en esta parte
se toma en cuenta a la consolidacion primaria. conuiene an ciemenro resistente en
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paraielo con un amortiguador (elemento de Newton).. de rluidez lineai ( ¢, ) simulando
la fluidez del agua de poro en la estructura primaria v el elemento resistente cuenta con
una compresibilidad (¢t

b) La unidad Z esta formada de un ciemento altamente viscoso no lineai. que incrementa
su viscosidad con e} tiempo ai estar onectado en paraielo con un amortiguador de
fluido iineai ¢ », ; EIl ciemento aitamente viscoso representa la compresion de ios
granos minerales de arcilla ai momento de apticarse sobre eilos esruerzos. El
amortiguador representa ei rerardo hidrodinamico de las deformaciones volumeérricas
(AE « 2.0, debidos al fluido jineal « &~ ). del agua en los pequenos poros de ia estructura

secundaria. La rluidez no lineai vana en el tiempo t1). = siendo "a” v "b" dos

constantes que se determinan experimentalmente.

La accion de estas dos unidades requiere gue la presion en el amortiguador de la
unidad Z. siempre sea grande o iguai a la presion en ei amortiguador de la unidad Ketvin,
en orden de que el agua en las capas de arcilla en la estructura secundaria pueda fluir a las
superticie de drenaje durante la compresion primaria. [L.os dos modelos son analizados
separadamente. basado en ei trabaijo de las hipotesis justamente descritas.

1.7.4.1.- La unidad Keivin.

En esta unidad establecimos las siguientes reiaciones bajo la aplicacion de un incremento
de estuerzo sostenido (A p )y (Fig.47)

S, Snrs
Unidad Kelvin. £,=0e,G, 3 Enr* B G
1

Unidagd - Z -

=r%

[ 1
Figura 47. Modelo Reolowmco (Zeevaery
Para el equilibrio estatico: Ap = Moy - Ao (2)
Para las deformac:ones voiumertricas. Mg, . = ¢ = Ao, (3)
Condiciones estuerzo-formacion dei elemento resistente’ M £, = & A Gy (4)

“Teorias de la consolidacion wadimensional para suelos rinos saturados’
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Donde o ; representa el modulo de deformacion secante del comportamiento
esfuerzo-deformacion, para el amortiguador consideramos el liquido con propiedades
establecidas por Newton, con la constante de fluido ( ¢ ):

AE = ¢ T ()

N1 N1
De esta ecuaciones podemos obtener la ecuacion diferencial siguiente:

As + 214 = A
E 1 AE = ¢rAp

En base a la integracion de la ecuacion obtenemos:

Acgwn = A, = ai(1—e™ """ )

Cuando un nimero alto de unidades es considerado podemos escribir:

- @lrral
Acgw = a = Ap(l—za‘e ] )

[»4

En donde Za,=a representa la compresibilidad del suelo.
Por otra parte el porcentaje del grado de consolidacion de la teoria de Terzaghi nos dice
que:

ST \-\

Agwvi = m. A,(]—Z—]i:‘;e ) (8)

Endonde T.=C .t/H "~ es el factor tiempo primario, yM=(2m-1)%Z x3/4
Cuando comparamos las ecuaciones (7) y (8) obtenemos:

a 2 2381 Cw
= m, L - = Py L ar By °
“ "t a7 o g &

La ecuaciones (7) y (8) representan ¢l mismo fenomeno y se correlacionan con la ec. (9),
por lo que podemos escribir para la deformacion volumétrica de la estructura primaria:

Ae vy =(m,Aple F(T.) (10)

“Teorias de la consolidacidn unidimensional para suclos finos saturados”™
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En donde F ( T | ) es la misma funcion de retardo del tiempo de la deformacion
para el proceso hidrodinamico de consolidacion que propuso Terzaghi

1.7.4.2.- La Unidad - Z -

En esta unidad se establecieron las siguientes condiciones, (Fig. 45 ). Para el
equilibrio de los elementos:
Ap = Ao, + AcGu2

Las deformaciones volumétricas:

auv)
Ae 2

= A& 2 At N2

(12)

Y las relaciones esfuerzo - deformacidén, de los liquidos Newtonianos con los
fluidos lineales y no lineales respectivamente son:

a
Ae =

—_— A
b + ¢ e

Ae w2z

(13)
= ¢z Aonw~nz

En las ecuaciones en (13) , a , b, y ¢ » son parametros constantes, y (1) en el
tiempo. Combinando las ecuaciones arriba mencionadas obtenemos la ecuacion diferencial
para la Unidad -Z-
A& < A G4)
& v2 = - 24
b+ ia/qb :i +t £
Bajo un incremento de esfuerzo sostenido y después de integrar la ec(14) tenemos:

A A . 1 b+ (a/(b 2) + 7
£vz = a n
it blajp2)

Por otra parte; la presion tomada por el fluido en el amortiguador.

as)

1
Ao~z

Por lo que:

‘Teorias de la consolidacién unidimensional para suelos finos saturados’
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(c/¢ 2)
Ao = i > (16)
b+larg 2)+1 4
Y parat=0_,AcC n2=Ap, obteniendob=0 y:
Agv: = 23la Ap log(l+ '-IJ 7
Considerando la suma de todas las unidades -Z - podemos escribir la ecuacidén
(17) de la siguiente forma, a nuestra conveniencia:
- p: @ [ @1 7)
£v2r = 231 A ! 1= ——| %y 18
5 ap et g ] a®
De la correlacion Terzaghi - Kelvin encontramos:
d @ 2C.
a = - ademas —_— =
m a H*?
Y llamando 2.31a =m. . por substitucidn en la ecuacién (18) obtenemos:
T )
mv ¢ 2 C. 1t
= 1 +4.6] — — | —5
- me @ (H 2 }
(19)

A £ vz

m: A plog {
Endonde C.t/HZ=T,. es el factor tiempo primaric de Terzaghi, y llamando m/m.,= 8

, entonces:
Aev: = mxAplogil‘—

La ecuacion (19) represema la deformacion volumétrica debido al fenémeno de la

¢ : v ¢, valores constantes., en porcentaje,

(20)

Iy

viscosidad intergranular. Consideramos B .
para un nivel de esfuerzos especifico (p+ Ap /2 ) y llamamos:

461 =
- — =
e @
es un parametro sin dimensiones. v puede ser determinado de las
curvas de consolidacion obtenidas de una prueba de consolidacion. De acuerdo a la

£
3

El valor de
ecuacion (1) escribimos en forma adimensional:
“Teorias de la consolidacién unidimensional para suelos finos saturados”
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Asw
”nt. = AP
(2D

Q = Fr.)+pBlog(t+&71.)

La ecuacién (21) representa el comportamiento deformacién volumétrica - tiempo,
en el caso de la prueba de consolidacion bajo condiciones aproximadamente similares de
restriccion lateral en el campo. Sin embargo, cuando esta condicion no se encuentra en la
prueba triaxial o en el campo para pequefias areas cargadas en comparacion con el espesor
del estrato, entonces deberemos agregar a la ecuacion (21) un termino de tiempo
representando un (flujo viscoso estable).

La configuracion € de las curvas tedricas de consolidacion expresadas por la
ecuacion adimensional (21) para diferentes valores de £ se muestran en la Fig. (48). para
un valor de B = 0.6 . Curvas similares pueden ser obtenidas para otros valores de 3.
Podemos notar de ellas un valor limite de & para el cual las curvas muestran un
comportamiento logaritmico recto, después del quiebre en la curva de consolidacion,
obteniendo una curva tipo 1 (Fig. 39). El valor limite tedrico de & es (5). Las curvas tipo I
se ajustaran a la ecuacion tedrica:

Q=F(T.)+Blog (1 +5T:) (22)

Hay que notar en la figura (11). que el fenémeno de la viscosidad intergranular es
menos importante durante la compresion primaria para valores de £ < 5 . Sin embargo,
después de que la compresion primaria ha tenido lugar, este fenomeno se hace mas
evidente a largo plazo cuando el valor de £ se reduce. Para poder visualizar mas adelante
la configuracion de las curvas de consolidacion, encontramos curvas graficadas con § =
0.5 para diferentes valores de B en la Fig. (49), donde el fenémeno de la viscosidad
intergranular puede ser realmente reconacido después de que el efecto de la consolidacion
primaria ha concluido.

an

o FTTEIC Y T ey T

x
a

Fig. 48.- Curvas tcoricas de consolidacion para 3 = 0.6
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Fig. 49.- Curvas tcdricas de consolidacién para £ = 0.50
1.7.5.- Métodos de Ajuste
1. Curvas Tipo 1

En términos de (8) contra (1) la ecuacion tedrica para las curvas de la prueba de
consolidaciéon puede ser escrita de acuerdo a la ecuacion (22), como sigue:

8 = B F(TH+Cilog(l +57T,) (23)

En donde (8. ), (Ci ) y el coeficiente de consolidacién (C . ) estan determinados
para cualquier nivel de esfuerzos e incremento de presion (Ap).

Para explicar el método de ajuste, usamos una curva tipo 1 de consolidacion tipica
de laboratorio. Primero determinamos el valor de (C .) seleccionando dos puntos para
valores grandes de (1) e¢n la linea recta de la porcién logaritmica de la curva, (Fig 48 );
entonces:

3.-83,=Cilog T2/ T,

Tomando un ciclo en la escala logaritmica log T2/ T.{ = 1, obtenemos; C .= (8
2 - 8 1). El valor de (8 . ) esta determinado, al seleccionar en la curva de consolidacién un
punto (B) inmediatamente después del quiebre con coordenadas (& s, t 5 ), en el cual
podemos asumir; T . = 2 (Fig. 49) Por lo que:

Su=8.+Clog(1-+35*2)

Entonces: S,.=6ny ~-1.04C, (24)

“Teorias de la consolidacién unidimensional para suelos finos saturadaos”™
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Fig. 50 .- Cunva de consolidacion Tipo i.

El coeficiente de consolidacion C ., se determina de la interseccion con la curva de
compresion primaria en 3 .. 2 para T .= 0.2 de la ecuacion (23)

8s0=8./2+03C. (25)
Leemos el tiempo tsp en la curva para &s¢ v calculamos el coeticiente de consolidacion:

02 H*

I so

. =

En donde (2H) es el espesor del especimen con la carga unitaria aplicada A p.

De la curva de consolidacion para una arcilla de alta compresibilidad. dada en la
Fig (50) obtenemos los valores siguientes:

‘Nivel de esfuerzos inicial o= 0.550 kg/cm °
‘Incremento de esfuerzo . Ao=0.150 kg / em
Espesor del espécimen : : _2H= 1.56 ¢cm
-Compresiéon primaria 3.=87.6
Inclinacién final del comportamiento log. C,=34.0

k3

" Coeficiente de consolidaciéon 1.106 ~ 10 ~ em/s

Tabla No. + -« -

TUCTONIY P07 conumetros

La ecuacion teorica lee on micrometros

S=8ToFrFil. v~ dlogc ! - 5T. (26}
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Para verificar el ajuste del método, los valores de 8 han sido calculados con

Tv=(1.818*10*)t y graficados en la Fig (50), donde uno puede reconocer que casi
concuerdan con las curvas de consolidacidn obscrvadas en la prueba de consolidacion

(STD). Los parametros de la ecuacion (22) para el nivel medio de esfuerzos es:

c + Ac/2=0.625kg/cm?’

S v 2 C, 2
m, = SHAS = 00373 kg/cm™ m,6 = SHeAS = 0.0145 kg /cm
Cv -
g = L = o039 5 = 1818~10 */ seg

Curvas Tipo IL

Una curva de consolidacién de tipo II, para el nivel de esfuerzo de 0.5 kg/cm 2 e
incremento de esfuerzo de 0.50kg/cm? se muestra en la Fig. (49). Se lee en la curva

tedrica, (de la ec. 23).

8§ =8,F(T.+)+C,log(1+ E T.) @n
10 o* 1 o o
e - e
g -
g \
a ¥ T08 4Ovac
(TP iees. 19 EO e )
- a3 A oty « 00,000
- e zem
200 ecmaise-marsee s-asre
< -,y o
) Pt - atee * czam
af=o Sie vt et e T 1e w00 tee Dy sz By =i
00,000
2 L i L~ hE P SC IO P Lo sy . -
= #0000 -
= Bt 432+ 22 ke (14034740.2) = 40,0 P -
- A 5 s0000 0
3 Be 904 FiTers 20 bey ( 1ogpgog )

Fig 51.- Curva de consolidaciéon Tipo 11

El valor de C se determina como se describio previamente para las curvas tipo 1.
El valor de £ sc determina, mediante la seleccion de un punto B justo después del quiebre
de la curva de consolidacion, donde F ( T, ) = 1 (Fig.49) Las coordenadas en este punto
sellaman & 3, t 3 (Fig.51). Otro punto en la porcién logaritmica de la curva se selecciona
para el ticmpo maximo observado, con coordenadas 8 v, t ¢ Hay que notar que el valor &

* C./H ?representa el inverso del tiempo 7, por 1o que:
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o
H -

1

fy

-~

El problema es encontrar el valor de
puntos B v F. respectivamente:

Q= - S = =
Resolviendo para © obtenemos:
et — I8
- - 1 - e
endonde a=2303(8g-8¢r) C.

-

Despueés el valor de

OB

i

Con J.

adema s

Cilog (1 ~tg. T)

r para la ecuacion (28). Podemos escribir para los

29

r es determinado calculamos.

0)

2 encontramos en la curva de consolidacion el tiempo t:0o como una

primera aproximacion para el 50 ®o de la compresion primaria. v calculamos C.. Para un
valor mejorado del coefticiente de consolidacion usamos la siguiente ecuacion:

1|~

log!

Con este valor
consecuentemente C. v

determinamos en

para tso . Repetimos el procedimiento hasta

Substituvendo estos valores en la ecuacion (3 1) calculamos un
nuevo valor para 6:s Vv encontramos en la curva dei

02 H

(31)

la curva. un nuevo valor para tso v

laboratorio una mejor aproximacion
que C. v I no cambien substanciaimente. por

lo que encontrando un valor final de 2 satistace la ecuacion tedrica (Z7)

El mewodo de ajuste que  se

acaba
consolidacion del laboratorio. mosirada en ia Fig. (3 1) da los siguientes valores:

de describir. aplicado en la curva de

Nivel'de Esfuerzos fnicial. = 0.5 kg/cm;.

Incremento de Esfuerzo = 0.5 kg/cm?: |

S = 153 1 L -
160 000s
r =3576.18 s

Tabla No. 5 Resultados.

CTeorias de fa consofidacton wridimensional pora suelos sinos satiorados”
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De los cuales:

8., =98 -28Jog( | +500/576.18)=904 11

De 859 = 45.2 i, obtenemos de la curva t<p = 38 s . La altura de la muestra a un
nivel de esfuerzos inicial de 0.5 kg / cm " es de 2H = 2.086 cm. por lo que. el coeficiente

de consolidacion tiene el valor de :

C=22A.093F o o6 emtiseg. ==t 033
38 Cr

Para obtener un valor mejorado de Cv y & vamos a la ecuacion (31) y encontramos que:
80 = 452 + 28 log (1 ~02*0.33) = 46 p

De la curva de laboratorio leemos, tso = 40s y calculamos C, = 5439 * 10 *cm?/sy

& =0.347.

Poniendo 850 = 45.2 + 28 log (1 + 0.2 * 0.347) encontramos J8s0 = 46 1 . Por lo que;

consideramos los valores dados sobre el final. Entonces, la ecuacion teorica odomeétrica de
la consolidacion, incluido el fenomeno de la viscosidad intergranular es en micréometros.

8 = Q04F(T.) ~ 28 log (I + t/ 576.18)

Endonde T,=(50* 10" ")t

La curva es calculada con la ecuacion (32) y la grafica en la Fig. (49) para
comparar el método de ajuste con la configuracion del suelo del laboratorio.
Los parametros para la ecuacion adimensional (21) seran:

4

904 =10

- == . 2
mv = 3086~ 050 000867 cm  / kg
28=10 ° 0.00268 1k
m> = SZoge~050 O cm £
”moe H*
£ = = 0309 . E = t—— . 0347
m” . (G 4

Ya que la configuracion adimensional de la ecuacién (21) dice que:

Q= F(T.) +~ 0309 log(1~0.347 T.) (33)
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Los resultados del método de ajuste que se acaba de describir, han sido aplicados a
una serie de curvas de consolidacion de laboratorio. Las curvas tedricas dibujadas son

mostradas en la Fig. 52 y 53. El ajuste se ha encontrado que es satisfactorio.

Las variaciones de los parametros contra el porcentaje del nivel de esfuerzos para

los cuales fueron determinados se pueden encontrar graficados en la Fig. 54.

Fig. 52.- Curvas de consolidacién.

) W 0’ w0 4
- Tienpo en segundos.
\ Pacule Derecha Nivelde Bafunrzes g0 800 &/ cF
i de aufuarxes 400,800 K/ X
-0 - ZH= 2 DO cm -0

s
T

Focale Ingwlarda N

- 200 Mival de Exfaasxes @ = LOOO &7

DESPLAZAMIENTO VERTICAL EN MICRAS.

e ramm;
an =+ T.OBTS cm

Fig. 53.- Curvas de consolidacion.
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NIVEL DE ESFI ERZOS e
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Fig. 54.- Paramctros dc consolidacion.
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1.8.- Calculo de los parametros de consolidacién en los suelos finos saturados
utilizando el modelo de Zeevaert mediante un programa de computadora.

Frecuentemente ¢l ingeniero geotecnista se enfrenta a la problematica de la
determinacion de los parametros de consolidaciéon en los suelos. para lo cual es necesario
realizar una interpretacion de las curvas de laboratorio en funcion del modelo de
comportamiento adoptado. Esta tarea involucra muchas horas de calculo si se realiza en
forma manual, (como hemos visto en los incisos anteriores) tal como se hacia hasta hace
unos afios, si el modelo requiere la determinacion de varios parametros esta actividad
resulta mucho mas ardua.

Con el objeto de que los ingenieros tengan una herramienta en la informatica
aplicada a la geotecnia . se presenta el desarrolio de un programa' de computo que
permite la determinacion de los parametros de consolidacion empleando el modelo de la
viscosidad intergranular propuesto por Zeevaert.

De los conceptos planteados en el inciso (1.4.5 ) , junto con las ecuaciones (10) y
(21) tenemos que la deformacion volumétrica se calcula con la siguiente expresion:

ag. = m. ap[Flr.) + piloglt + & 1))
Donde:
m v = Coeficiente de permeabilidad volumétrica unitario para la compresion
primaria.
Ap = Incremento de esfuerzo aplicado.
F(T.,) = Funciéon de Terzaght del fendomeno primario.
T. = Factor tiempo.
B = Factor que mide la magnitud relativa del fenémeno viscoso
intergranular.
& = Factor adimensional que modifica el valor de T, en el fenémeno

viscoso intergranular.

Los parametros (m. , 3 y & ) sc obtienen del ajuste de curvas de las pruebas de
consolidaciéon en muestras inalteradas representativas de los estratos, como una funcién
del nivel de esfuerzos, como s¢ vio en ¢l inciso (1.4 5).

1.8.1.- Alcance del programa.

El programa de computadora consiste en un "macro” de Lotus 123r3 o superior
(inciso 1.4.8.) y permite calcular los parametros de consolidacion de la teoria de Zeevaert
de viscosidad intergranular mediante el ajuste de las graficas de laboratorio. Este ajuste se
realiza en forma manual observando la tendencia de ia curva experimental, en la hoja de

'Dr. R. Rivera Constantino. Profcsor de la Facultad de Ingenicria UNAM:
M. Zca Constantino Profesor de la Facultad de Ingenicria UNAM:
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calculo se introducen los valores "iniciales" de los parametros modelo. observados de la
tendencia, los valores finales se pueden determinar modificando los

propuestos
inicialmente, hasta lograr el mejor ajuste a juicio del calculista.

1.8.2.- Listado.

En el inciso (1.8.5) se proporciona la codificacion de los algoritmos empleados para
el desarrollo del programa, mismo que debera ser reproducido en una hoja de lotus en
alguna de las celdas a partir de la P1. Para correrio sera necesario declarar el rango y el
nombre del marco, esto se realiza invocando el menu con la tecla */* , eligiendo "rango"
"nombrar" "\A" ¢ "\B" etc e indicando donde empieza dicho rango (por ejemplo el marco
[ ALT ] [A]l debera comenzar en la celda P3 y el { ALT ] [B] en la P34, no es necesario
dar todo el rango solo se requiere definir donde empieza). Los macros asi declarados se

invocan tecleando [ ALT ] (sin soltar) =~ [ letra 1. Una vez producida lo hoja se pueden
borrar las instrucciones del macro.

1.8.3.- Ejemplos de ajuste de curvas de consolidacién.

En la fig (35) se presenta la curva de compresibilidad de un material arcilloso en la
zona del lago de fa ciudad de México. En los puntos (3) , antes del esfuerzo critico y (5),
despueés del esfuerzo critico, se realizaron los ajustes a las curvas de consolidacion que se
muestran en las figuras (56 y 57 ).

Las curvas de consolidacion en suclos finos saturados como las arcillas de la ciudad
de Meéxico, antes del esfuerzo critico. tienen wuna forma tipica como en la Fig. (38).
resultando relativamente faciles de interpretar ya que el cambio de curvatura se define con
bastante claridad, no asi despudés del esfuerzo critico donde la deformacién secundaria
tiene una mayor contribucion. En este ultimmo caso se ha observado en la practica que el
(tp) cambia poco, por lo cual se puede adoptar un valor del mismo igual al que se presento
para las curvas de consolidacion cerca del esfuerzo critico. pero el verdadero valor de (i)
se puede determinar conociendo 1a evolucion de la presion de poro con el tiempo generada
por la aplicacion del incremento del esfuerzo correspondiente, sin embargo este tipo de
mediciones no son comunes en los laboratorios de rutina, por lo que el ajuste de las curvas

de consolidacion después del esfuerzo critico dependera grandemente del criterio del
geotecnista.
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Curva de compresibilidad

T il
g0 T
gal | ! = Ll
5 | [ 11 x
8 x . Lk x
= 6 S > -
$ K

a L it

0.1 1 10

Esfuerzo Vertical efectivo kg/cm2

Fig. (55) curva de compresibilidad.
1.8.4.- Comentarios y sugerencisas.

No obstante que el desarrollo de este programa facilita el ajuste de las curvas
obtenidas de las pruebas de consolidaciéon, todavia es algo rudimentario por el hecho de
ser necesario un control manual de las variables del modelo para lograr el mejor ajuste,
ademas de que requiere mucha memoria disponible en disco. Esta herramienta se puede
mejorar realizando un programa directo que no emplee una hoja de calculo, creando un
procedimiento numérico que tome en cuenta las diferentes pendientes y que permita ubicar
los puntos caracteristicos de las curvas de consolidacion, como el cero por ciento, el (8s),
el (Cy), etc.

1.8.5.- Listado del programa.
TABLA 1 .- CORIFICACION DEL PROGRAMA EN LOTUS,

1) MACRO{ ALT[A]
2) DATOS DEL PROBLEMA Y LLENALDO DE LA TABLAL

3) {GOTO) Al ~ { MENU} WCS 12~

4) DETERMINACION DE LOS PARAMETROS DE LA CONSOLIDACION CON LA TEORIA DE ZEEVAERT~
3)  WCOSBL.DI1~-8~{GO TO } FI~{MENU} WCS1 I~ {GOTO} I~ { MENUYWCS 10~{ GOTO} Al~

6) {OOTOJAI"OBRA: ~{GOTOBI~ { 7}~ { CGITOAS"LOC: ~LOC.: ~{ GOTO} B4~ {7}~

n {GOTO} AS"SONDEQ: ~{GOTORS {7}~ {GOTOIA~"MUESTRA: ~{ GOTOJR6~ {2}~

B {GOTO)}AT~=PROF {CGOTOIC T~ {GOTO BT~ { 23~

9) {GOTO}D~kgan’ ~ {GOLONI~LESFUERZO INICIAL -~ {GOTO) 2~ {7}~

10) {(GOTOFF3~ INCREMENTO“~{GOTO) H~ kg'em® ~

11) (GOTOYH ~ {2) ~ {GOTO}Y ~{CKITCOI) Fo ~ * DE LA PROBETA ~

12) {GOTO} 13 "M~ {GOTOIGS ~ {P)~ {GOTOY A~ "~ HA ~ {COTO{AT0 ~"dis-mes-afo~

13) (GOTO) 13<cm~ {GOTO kI~ {2}~ {GOTO 1310~ "TRAI .~ GO OPCR- "HORA~{GOTOIC 10~

14) {GOTO}CI0~ “hommirmn~ {GOTO N9 HORA~ {GOTO}DI0~ " CORRILG. ~

15) {GOTOIE"TIEMPO~ {GOTOIE10- " MIN~ (GOTOIFS- TTEMPO~ (A TO)FI10~
16} {GOTOIGO"T(log) ~{GOTOIGIO~ S~ {GAOTOIHS "MICRON. ~{{WOT O] 1110= "NNf~
17) {GOTO} 19~ "DEFORM. ~ {GUTOIT0~ “trticras~ {GXOTO} A% FLOAD 110~ FLLAD 110~
18) {GOTOJAI~FLAATL A0~ {GOTOIBI I~ e { MENU}CD 1- D11~
19) {(MENU} CRI1I~ I~ {GOTOYENT -0~ {MENU}C-FIL.GH~ {CHITOE
20) {D}3060~{D}I1~{GOTO}B12~ AIF(A12~0 +SBS11.+SB 11, A12-$ASI?
21) {MENU}IRFIIT2DI12.D30~ {MENU}C~DBI12 N30~ {GOTODI 2~

23) @IF(B12~0, && IF (C12-0,+SDS11,+C12), @ FF (C12-0,~5CS11+B12+ B12:C12) ~
23) {MENU}C~D13D30~ {MENU}RFDIAI1.A30- {MENU}RFDT2011.030~

~% 60~ {010

“Teorias de la consolidacion unidimensional para suelos finos saturados’™
-t112-



“Consolidacion de suclos finos saturados; diferentes modelos de comportamiento”

LGOTOT K127 00 B (D12 0B 12501110 F 129600, (11 2-5CS 11)* 300% i/ 2 3) ~
EMENUJ Cofl 300~ {CROTOFGI2~ 10 L (F1270, gl e SLOG R 12) ~ [MENURC- GILGRO
{GOTOY 112~ @@ IF (1112) - 0.+ 1110 HIZ-SHS11)*1000) ~ {MENU IO T3 130~ (GO TOJAS~
TMENU) RUA 11LARO- (MENT'] RUCTLCI0~ (AMENUJRUE 12.E30~ (MENUJRUHTLH30-
IMENU] RUA FTLAIO {AENU ] RUCTLC30~ P MENUSRUE 12 E 30~ (MENUIWGERR ~ (10WN 23

MACRO [ALTE (AL L] (1]
DIBUIO DE LA GRAFICA

PARA NO ACUMULAR GRAICON EN LA TABLA BORRELOS PERIGDICANI-?
IMENU} WGP {MENL ) GRG

TXXGI2.G771-AN2 130401X tengeo en segundos: TYDeformacion on micte~FASQOQ
{GOTO)Y F72- 1.2 {DOWNF 1.2- {DOWN} ET72 0.2~ {DOWN} s F74-{ P}
(MENUFCEDOWN J <176, 577~ (MENUTCETS 77~ F78~ {MENUYCFT3 FRI~FB2
{MENU JOFTAEFRSFOO ML NUJORTS F10%F 100~ NMENUJCF74FTAT-F 3%~
{OOTOIF 162 FT2010- {MENUIC- FIoA F3 19 {GOT O} 72~

{GOTOY GT2Z~ @ LOG (F72) ~ (MENU JC-GT 3G T

{COTOFF$21~1~ (IXOWN } 22 DPWAL) 3~ {DOEN b~ {DOWN} 3~ {THOWNJ 10~
{GOTOIFS27~r F3220 10~ { MENUJO~{ DOWN] {DOWN 3}~ { MENUJCEFS27 FA3 20 F322~
EMENUY CFI27.7530~ {MENU OGS 1A 210G 46~ {MENU SR VETZ. G346~ 172~

{GOTO) DI2I-1={IMOWN 2 IXOWN 3~ {DOWN P~ { DOWN S~ LHDOWN 10~

IMENU ] CRI22ZKA28- KA T~ {GOTO KA 1~ K320 10~ {MENUFCKS2 7. KS 1K 32~

EMEINL) CRA27T K330~ K337 {MENU PR VKT KA0mK T2~ (060 TO ] I521--SD$T0-
AMENTC=IS22. 1830~ [CKO 1O aR~

RALLADO VOGARITAICU) - (G0 10] Co%"cota nun - 161 O3D6% 0 ABS(LI0MITY 110 .
{GOTO} EoSmicras [CAOTO] CTO0-"cota man) = {CITOIDT~ wr ABS (112 1307112) ~

LGO LOFET0-micras

{GOTO) IT2-SDS60— L HOW N~ 370~ (16 IWN J~ SDE70~{ LIOWN }~ S 565~

$GOIO} 372~ { M NUBCIT2 378170~ { NMENU FCIT2 179 J8O~ { MENUJCIT2. 187~ 38%~ H
IMENU) = 1725103~ 103~ 1  MENU FCITZ 1381 136~ {MENU FCI T2 1991200~ ;
{MENU} CI720263~ 5328~ [MENUHGBI1 2577 1~ODBR1 2 K846~ BQCi - R

FRLOLOSXAMLO~US FHQOQQUGOFO B2~

T GACE32.137-0 {MENUFWOPE(MENU IRUD6Y. D70~ . :

MACRO [ALTR [CH

CALCULO DE PARAMETROS

IMENU) WepD

{GOTO} BA2~Detormnainn sl Fe~ (10} 133~ macras= {{(K) (O} BI3~"0%s - {RKFT)
{GOTOJCRI- D70~ {CHOT O3~ Cambio de curvaturs: ~{goto} bie~"deltal3 -~
{GOTOIC3 0~ (L30+ 112) 2~ {103 D230, mustan= {GOTO B37~ “tH ~={(KTOFCIT
S04 F1 23100~ { GOTO I 3725~ { GO TO Y R39~Punto final de ta curve: ~ {GOTO) Bao~
“delta FO {CHOITOY 030-i30={ (1) 1 O] DA~ micras~{ GOTO} DI 1~"1F - { CGOTOFC4)

B0~ {GOTOIDI ~a~ (GO PO} B3~ Pendicnte al final de 1s curva: ~ {GOTO} B

SOt {GHOTOJCR~-130°3. 5~ (IO} Bdo~ Primers aprox. de €30 com: ~ {GOTO} Ba7~
~1/2delta v~ {GOTOY C37

@ T(IDT 0,0 12 *({C 20-C3 11 8 LOKG (30 C37.1373)0 €33, 1DT2) =L GOTO Bdom
Aproximacioncs powterioren: ~ (R TO RS0 "dalta SO~ {{OTOCS0~

W IF(CH3: 00 CAT 0t @l A% (1 0.2%CH3), AT ~{LKITO}HI0~micr
LGOTOY 181 =TT 300 [ GOTOF CSI2 - C3 00~ {GOTO DS T

FGOTO] 199270 e Deformacion pare <l cern %o do connalidacion~

{GOTO) FSl-delta 13 Y 1B Punto en ¢l cual sc prosenta ol cambso~
(GOTOY 2 de cun atwia~

{GOTO) Fidodelta £ Y 1F: Puato chopdo o mis alojados

CGOTOY FSan’ del camubio de curvatus e

{GOTO} FS7-Ct: Pendicntc de la zoma rects logastmica

{GOTO} 88~ al final de la curve

{GOTO} Fo0-130: Tiempo para ef 50%+ d¢ consolidacion primaria. ~ :
{GOTO} Fol~' Ea la pramcra sproximacion so iguals at ticrpo— :
{GOTO} Fo." ala ion "3 dohs v

{GOTO} F63~" v lucgn a la de {on deltas $0x., hasia Quo ya~

{GOTOY Fod' 0 varic segin lox dohas 308, {GOTO} C72~"a - {GOIO) D72~

@ TF(C3dm 0,5 LN (0.1) 7 @ LOG(0.1) % (- CI6~CA0N T+ ATTHGOTOY C73 ~ “taer-~

{GOTOY D73~ 1E (172« - 0, @ EXP (d72) $C41~CIT) (1@ EXP(DIDNL 1 1IT2) ~ {GOTO T4

e GOTO D T4~ ter I (O 0.0 29(FI8°2) ~ A ~ {GOTO ST~ “pui - -

(GOTO) DTS %2 7 )OS 0, (1452) “ZADTI*DTA) ¢« A1)~ (GOTO} BI2~ (Gl OJC I~

EMENUTRU~ {MENU REC 16 CR7- {MENU] RUCE0 CA1- (MENUJRUCI (MENUSRUCST-

1GROT0) FSI8~ {MENU Y DFFA42.1-%92~1.24).2 FOOTOY FY93—+ 338 * 10~

{MENUY CF$84 ETT1~ {GOTO LG8~ anLOG (F548) ~ IMENU C~(i339.G771~

{MENU RVESIEG771~ a8~ {GOTO} ARA7~ 7 Tv~ {RIGHT} 17 B(Tv) ~ {RIGIHTT 10} N1 G-

{RICAIT] =1~ (RIGHT] -2~ (RIGHE) " -3~ (RIGHT) ~ med~ {RIGHT} “m -5~

{GOTO) A 48~ 42 1F (SDSTI*SDSTS + O FUB(SDSTI*SINE75),0) ~ (COTOF 1348~
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Wl 11 (8348 - S B @ EXP (—@ 1 ZYASI 73 )/ wn P) 7 2.0)- {KIGHTT
© RSB EXP (~9%er PI 29 ANSE/A) /(9@ P]° 2).0)~ RICHTI ]

9K @ (F (ASSE - A Z% (@ BXP (~23% @ PE TS ANSR/S) (28% w0 P 2).0) - {RIGIT]Y

i IF (ASSE © S.5% @8 EXP (~39% @ 1P} 2% ASdR/4) /(497 w0 PL° 25.0) ~ {RIGHT )
P(~B1* (@ Pl 2% A SIK 7 4)/(B1* .cr ") ° 2),0)~{RICHTT)
B ~121% @ PE 2% A S48.4) 7 (121% et P1 2), 0) ~ (CR1 0} B34
102) @SUM (L348.Q338) ~ {MENU} CAMEBSE~ASIO BT7I~{MENL } CLAIK.Q33~L7T71.Q771~
103) ~ {MENU} CL. 338.Q548~1.549.Q771~ {GOTO} 1342~
104) (@ IF (SC$62 @ 0, ~ (SCHIT~SCS33)* 2B SI2~-SCSI4* 1t 1.OG () - SCFOI*ASE) ~$O533, ~S1IS09) ~
103) {MENU} C - 15349.3771- {GOTO} BS7- LOS PARAMETROS DE - {IDOWN}
106) CONSOLIDACION SON:- {PPOWN}™ arvw=- (RIGHT 2} M g-{1LEFT)
107) (@ IF (B66-01, @b TF ((HS*HH) = 0,4 C37%2%10% © (~3) / (HS* H4), +» SASH1),SAS1H) ~{DOWN}
108) @ IF (B66~01, @ IF ((HS*HH) ~0, + C44*10" (~4) 7 (HI*H4),5AS11), SASI1) ~ {LEFF} “umt~-
109) {RIGHT 2} cm'/kg~ "{DOWN} emi/a~ {LEFT} @ IF (B66=01.+DD73,SAS11) ~ {LEFT} “cv-~
110) {DOWN} “P=~ {RIGHT} &t [FF (C59 > 0, + C60 / C39,+SAS11) ~{DOWN}
111) @ [F (B66=01,+D75,5a811) ~ {LEFT}™ psi ~: FLDOB34.D63~{ GOTO} 54~
112) PARA EL ESFUERZO MEDIO~{DOWN} DE: ~ (RIGHT 2) kg/am2~ {LEFT}
113) @ [F (134 > 013 + H/2LSAS11) ~
114) {GOTO} B32- (DOWN} {RIGHT} {MENU} WGPE
1s)
116)
117) MACRO (ALT]
118) IMPRESION DE RESULTADOS
119) PRSA 1.165 - LCALM1 {ESC} {ESC}P
120)
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1.8.6.- Resuitados del programa.

3 PARAMETROS DE CTNSOLIDACICN
TEORIA DE ZEEVAERT

LQS PARAMETROS DE COHSOLIDACICH SON:
TBRA Tercer Incremento mv = 0 CB7406055 cmilkg
LOC  Rojo Géomez exq. FF CC. Rio Fro mta 0012588117 cmé/ikg
SONDEC. sM-1 cv = Q007388392 cmses
MUESTRA 35

A=
OF 240080 ™

Bl

© 188750534
913713723

PARA UN ESFUERZO MEDIC

Q3 kgrem=
HA DtAS —ORA HORA TIEMPO TIEMPO TILCG)  MICROM.  DEFORM
Fames TRAMSS — ZIRREG un 5 ~ i micras
I — ; T T
SN Y —— — — B A48}

T — G Cea3233; 1 3568571 g4

; — — G 1886867 T Sl 03381

h — — [ 1~ 1760813! EEPD

! i — s 93
— 3 5274

I — 2 535

: = 9234
— S

1 — — 7 B

! — — 20 5 204

— — iy B3, E]

i — — 3207 53

1 — — 23C ) 517

; — — — 0y

I — — — £ 2

H — — — 3 36838251

i — — 2 7563625,

|8 — — — 3 75836251

i — — — B

! — — h—

I — — pra—

[ — P — 36251

1 — — : — 3 15838251

7 — — — 3158562

[ o — — 3 -

[ — — p— 4 15838251 T

- — — — % 15338257

r — p— — 515338267 I

< 1583625

ESFUERZC INICIAL=S

INCREMENTO =

ALTURA INICIAL =
DE LA PROBETA

©2 ug Apsate oa Corves
Q2 wglor \
19583 cm

DEFCRMACION CORRESFCMD! CERGC %
% =

micras

delta B Y 18 PUNTO EN EL CUAL LA CURVA
CAMBIA CE CURVATURA
ceita B

215 mieras
255 seguncos

qelta & v If PUNTO ELESICO LC MAS AL
DEL CUIEBRE DE LA CURVA CF COMSC
aeita F

ADD

271 micras
14400 seguncos

Tt PENDIENTE TE LA CURVA EN LA ZCHA RESTA
DE LA LEY LOGARITMICA &N UM CICLO
Ct= OELTAZ-DELTAY = £Q micras

12 oeta v= 123.87 micrs
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= PARAMETROS CHNSOLIDACICN
rEDRIA DE ZEEVAERT

LOS PARAMETROS DE CCNSOLIDACION SON
0040662678 cmikg

0 C86391487 cmitkg

0COB230475 emiseg

2099958658

3 283583572

STRA  Quintn incremento
-CC  Rop Gémez esq FF CT' Rio Frio
SONDES SM-t
MUESTRA 35
SROF . 210-21.8m  —

SARA UN ESFUERZO MEDIC T2 wglom®
—“sAa TEMPO TEMPC TLOG)  MICROM  DEFORM
_— S un - 5 mm ieras
r — G5 30.CO AM GO 20 00 A | — - . 6818
B _ —_— 0 C833333° i 2 36887} 8 44
1 —_ e O 1485887 hill B.384
— p— 023 B 8.34;
h — — k3 3 2aa
N —— J— 1 112,
i = — = 2 81a]
: == = < 2 JE2
= = = S8
— — 25 733
s —_— P =5 B8 875
— — E 55 6745
— — 7 o5 8287
— e 2. 25 8.095-
— 280 5 5.701;
SIS 306G AT 7 4509
— — 7 T 7
[— e 7
pl— — . 7
— — s 365137
— — — 35356137
B — — 365157 7
p— — — 365137 7
[— — — 4 9385137
[ P — 4 9365137 +37387
— — — 355137 3707
p— — —— 5 9365337 bised
ESFUERZO IMICIALS D3 kgiems Ansate oe Gravcas
INCREMENTO = 08 xgrems i
ALTURA INICIAL = 1303 cm ‘

DE LA PROBETA

DEFCRMACION CTRRESFONGIEN
2% = 60 micras

deita B Y 18. PUNTC EN EL CUAL LA CURVA
CAMBIA CE CURVATLIRA
cera & 700 micras
g 110 seguncos

itr i

ceita F Y tF. PUNTO ELEGIDO LO MAS 4LEJADO
OEL QUIEBRE CE LA CURVA DE CONSCLIDACICH
deta 7 3C50 micras.
E ST160 segundcs

LA CLRVA EM LA IOMA RECTA
LEY LOGARITMICA £M U CITLS
DELTAR-DELTAY = 1300 ricras

FRIMARIA

CTNSSLIDATISH
ERLT OE LA GURVA
o E e
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1.8.7.-Conclusiones:

Se ha propuesto una teoria que toma en cuenta la "Viscosidad Intergranular” |
cominmente conocida como consolidacion secundaria. La aplicacion de esta teoria a las
curvas de consolidacidn obtenidas en una prueba odométrica (STD) da resultados
satisfactorios, con el método de ajuste propuesto, los parametros que son la base de la
teoria pueden ser obtenidos de una forma practica.

Zeevaert ha predicho satisfactoriamente los asentamientos y problemas de

compresion similares en suelos altamente compresibles, usando la teoria de consolidacion
propuesta. Por lo que se puede recomendar el uso de dicha teoria a los ingenieros de
mecanica de suelos.
El método de ajuste propuesto, en este capitulo, puede dar mejores resultados que
aquellos utilizados comunmente. en ¢l pasado, e¢n compresiones de largo tiempo para
sedimentos y condiciones estratigraficas, similares a aquellas consideradas aqui . Sin
embargo, la prueba de consolidacion estandar en especimenes inalterados, debe ser
realizada cuidadosamente y se deben hacer las correcciones anteriormente mencionadas.

“Teorias de la consolidacién unidimensional para suclos finos saturados”™
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CCaonsolidactaon de suclos finos scturados. diferentes wmodelos de comportamiento

». - ~Epea alla~ Consolidncion an QWeloncidand el
Epeformmacion Comstamnice. ( C BR S ) .

2.1-Introduccién.

Hamilton y Crowtord (1959) fueron los pioneros en el uso de la prueba de velocidad
de deformacion constante para estudiar la compresion de los suelos finos. en un
consolidometro. Smith v Whals en (1969) publicaron una solucion aproximada para el
proceso de la consolidacion a velocidad de deformacion constante v propusieron la prueba
(CRS), como un método de prueba para analizar la consolidacion.

Una solucién rigurosa basada en la teoria de la consolidacion a deformaciones
pequeilas fue publicada en 1971 por Wissa , Crhistian . Davis v Heinberg, a la cual le
siguieron otras basadas en la teoria de la consolidacion a deformaciones grandes
(Umehara y Zen, (1980), Lee (1981), Znidarcic, Schiffinan .Pane, Croce , Ko y Olsen
(1986) ; Helm (1987) ).

Debido a sus muchas ventajas, la prueba (CRS) ha sido ahora aceptada en muchas
partes del mundo, el Instituto Geotecnico de Suecia adopto la prueba (CRS) como un
meétodo estandar para realizar pruebas de consolidacion unidimensional !{desde 1977!
(Larsson y Sallfors, 1986). el Instituto Geotecnico de Noruega. la adopto por lo menos
desde 1980 (Sandbaekken . Berre y Lacasse, 1986).la "American Society for Testing and
Materials" (ASTM) publico las normas estandar para el método de prueba, con el registro
(ID-4186-82) en 1982, v en Francia los "Laboratoires des Ponts et Chaussées” publicaron
una norma en 1984 (Ducasse. Mieussens, Moreau y Soyez, 1986)

Desde el desarrollo de estas teorias, la prueba (CRS) a ganado popularidad por varias
razones:

1. La prueba v los métodos para la recopilacion de datos son relativamentc simples y son
faciles de automatizar.

2. Se obtienen mas puntos de mediciones, debido al registro por computadora,
permitiendo una determinacion mas adecuada de los parametros de los asentamientos.

3. La prueba (CRS) se lleva a cabo en mucho menos tiempo. en comparacion de la prueba
convencional por incrementos (STD).

Sin embargo, a pesar de que parece que es ampliamente aceptada, la prueba (CRS)
todavia tiene un gran obstaculo que librar, la seleccién de la velocidad de deformacion de
la prueba, que en palabras de uno de sus creadores. esta todavia "abierta a discusion”
(Crowford 1988)

Se han ofrecido muchas recomendaciones para la scleccion de la velocidad de la
prueba, la mayoria de ellas siguen la propuesia original de Smith v Wahl (1969) . Estas
recomendaciones sugieren que la velocidad de la prueba debe ser determinada de tal forma
que limite la maxima presién de poro, para que ésta se conserve dentro de una cierta
fraccién de la presion (p) aplicada en cualquier momento durante la prueba.

“Prueba de consolidacion a velocidad de deformacion constante ™
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Estas recomendaciones son, por lo tanto, esencialmente empiricas, ya que muchas
recomendaciones pueden derivarse de diferentes series de pruebas, realizadas a una igual

variedad de arcillas, no siempre muestran una concordancia entre ellas (como se muestra
en la tabla No. 6 ).

Referencia ‘ Valores Comentarios
Recomendados
de(u/p)
Crawford (1965) 0.15 Recomendaciones basadas en arcillas  de la ciudad de Ottawa
Canuda,
Smith v Wahls 0.5 Recomendaciones  basadas  en Kaolinite ., calvium
{(1969) monunonllonite y arcitia Messena.
Wissa et al (1971) ] 0.05 Recomendaciones  basadas  on resultados  de prucbas de
sediimentos ariticiales de arcilla wrzul en Boston
Siallfors (1975) 01-0.15 Pruecba en arcilla Bakebol. reporta valores confiables de Cv

obtenidos en pruecbas con relaciones de presion de poro que no
exceden el valor critico

Basadus en resultados de prucbas de suclos de Kentuky v de la
- > Uracid G sbas de  gradiente controlado, también
IS - s compuracion con pruvgb‘m B ni 8

Go an et al (1978) 0.3-0 sugiere que el valor minimo de la presion de poro sea un valor
absoluto de 7 KPa.

Sus valores se basan en correlaciones de sus tablas previamente

Norma ASTM 0.03-072 -‘:d\ludas en 1»::5 q‘uc E d.m lés caracteristicas d.c }z{s uI‘Clll.iL\'.’ pof
0 gue no son valores muy confiables para casos particulares.
(1982) (Las arcillas de 1a Ciudad de Mexico son un obvio ¢jemploy
Paniagua Zavala

De una investigacion diterente, modificaron ¢l equupo, para

- o s - realizar  solamente  una  prucba (CRS), donde obtuvicron

Jaime 4p‘ (‘Q 0) Norma ASTM resultodos  favorables al  compararios con  una prucha
Instituto de convensional. En base a la metodologia de Smith y Whals
Ingenieda.

Mendoza (1996) Q001 -03 Rccor_ncnd"lcmncs basadas en . prucbas reahizadas en arcillas de
Instituto de e Ciudad Jde Meéxico,(hospital Juares, central de  abastos.
i L © puenie impulsora, » lino lacustre en Mexical)

ngeniena.

Tabla No. 6 .- Relaciones (u/ p ) establecidas por diferentes investigadores.

Un ingeniero enfrentando las diferentes recomendaciones puede pensar que la
eleccion de cualquiera de ellas es simplemente un asunto de conveniencia, pero este no es
el caso, para ciertas arcillas, la presion de preconsolidacién depende fundamentalmente de
la velocidad de la prueba ( Sallfors , 1975) . Para responder a esto, el ingeniero puede
escoger conservadoramente una velocidad muy pequena. Esto permitira obtener una
presion de preconsolidacion confiable, sin embargo el ingeniero no tiene forma de verificar
si la velocidad de la prueba es suficientemente pequefa sin tener que repetir la prueba a
otra velocidad incluso mucho menor o tener que realizar la prueba en un consolidémetro
convencional (STD) Sin embargo, ya sea que se adopte cualquiera de estas dos opciones,

de cualquier forma se perturbara una de las mayores ventajas de la prueba (CRS). que es
su tiempo de ejecucion.

“Prueba de consolidacion a velocidad de deformacion constante ™
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Debido a lo anterior. se dan a conocer, las tres teorias mas aceptadas hasta el
momento, para la realizacion de la prueba (CRS), junto con un ¢jermplo de seleccion de la
velocidad en cada una de ellas

B~ TWeorin de deformaciornes poegmmenas. { Smmidh y
Whails BDEGTD)

Smith v Whals (1969) desarrollaron la ecuacion que gobierna la consolidacion a
velocidad de deformacion constante. en una forma similar a la teoria de Terzaghi. al
resolver la ecuacion obtuvieron que, dentro del espécimen, el coeficiente de permeabilidad
(k) permanece constante y que la relacion de vacios (e) se incrementa lincalmente de la
superficie drenante a la no drenante. Basandose en esta suposicion derivaron las
expresiones para el porcentaje del esfuerzo efectivo (o' ..) | v (C.)del espécimen. Parece
ser que a menos que la velocidad de deformacion sea suficientemente le-:a, para preservar
la homogeneidad de la muestra, es poco probable que la permeabilidad permanezca
constante, como tampoco se cumple que la relacion de vacios siga una distribucion lineal
durante la prueba (CRS). Sin embargo la solucioén de Smith y Whals no establece si hay o
no una velocidad de deformacion critica en la cudl su solucién ya no sea vialida. En vez de
ello, los autores propusieron un método empirico que proporciona la velocidad de
deformacioén en la prueba, al limnitar ia relacidn del exceso de la presion de poro (u) en la
superficie no drenante entre la presidon total vertical (p). Este método empirico ha sido
desde entonces adoptado por muchos investigadores, sin embargo la relacion (u/p)
actualmente en uso por los ingenieros ha variado de la que originalmente propusieron.
(Ver la tabla 6).

2.2.1 .- Desarrollo tedrico.

En contraste a otros enfoques, el modelo matematico desarrollado aqui esta basado
en ciertas suposiciones iniciales, asi tenemos que la relacion entre el porcentaje de la
presion de poro y la presion de poro en la base, es derivada como una parte de la teoria.
Tal suposicién es necesaria para determinar la relacion que existe entre la relacion de
vacios y el esfuerzo efectivo.

Este enfoque también nos permite la evaluacidn del coeficiente de consoiidacién
(C.) . en funcidén de la relacion de vacios (e). debido a que tal relucién para (Cy) no habia
sido planteada en los estudios previos, la prueba (CRS) antes de (1969) no habia sido
satisfactoriamente empleada.

2.2.3 .- Hipotesis.

Las formulaciones para el modelo matematico de la prueba (CRS) son similares a las
propuestas por Terzaghi {1925) para la teoria de la consolidacion unidimensional. El

(o 'ave) del ingles "average” gue os promedio.

“Prueha de consolidacion a velocidad de deformacion constante ™
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modelo basico se obtiene mediante la adopcion de algunas (no todas) de las hipotesis de
Terzaghi:

1. El suelo es homogéneo y esta saturado

2. Tanto el agua como los s0lidos son incompresibles en relacion a la estructura del suelo.

3. La ley de Darcy es valida para el flujo del agua a través del suelo.

4. El suelo esta lateralmente confinado y el drenaje ocurre solamente en la direccion
vertical.

5.

Ambos, el estuerzo etectivo y el total son uniformes a lo largo de un plano horizontal,
i.e, esfuerzos diferenciales ocurren solamente entre planos honzontales.

2.2.4.- Ecuaciones Constitutivas.

Basado en la continuidad del tlujo a través de un elemento del suelo la ecuacion basica de
la consolidacion es:

S { k Su i se

Sz yw 3z) t+e &1t 1

En donde:

k = al coeficiente de permeabilidad
e = relacion de vacios.
u == presiéon de poro.

Esta ecuacion diferencial , no lineal, parcial, puede ser reducida a la ecuacion clasica
unidimensional, mediante la introduccién de la hipotesis no considerada en la teoria de
Terzaghi.

La ecuacidon (1) se puede simplificar mas, asumiendo que el coeficiente de
permeabilidad. (k), es una funcion de la muestra. Por lo que (k) se convierte solamente
una funcién del tiempo e independiente de la posicion. La validez de esta suposicion
depende del tamaio de la variacidon de la relacion de vacios dentro de la muestra. Para la
muestra relativamente pequefia en espesor. comuanmente utilizada en las prucbas de

consolidacion unidimensional y las relativamente bajas velocidades de deformacion, la
suposicion parece ser justuificable

Asumiendo que (k) es independiente de (2). la ecuacion (1) queda:

Endonde k =k ()= j(1)

El procedimiento de la prueba (CRS) requiere que la velocidad de deformacion vertical
sea constante. Para el confinamiento lateral, la velocidad del cambio de volumen (V),
también debe ser constante y puede ser expresada como:

“Prueba de consolidacion a velocidad de deformacion constante”
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= —-RA (3)

En donde:
R = Velocidad de deformacion constante de la superficie superior (L/T).
A = Area del plano medio.
De la ecuacion (3) la velocidad del cambio del porcentaje de 1a relacion de vacios (e ) es:

S 1 S5V R A
ud - = - r = Constante )
v Ry
En donde V s = Volumen de soélidos.
Definiendo a (;) tenemos:
1 1"
e = T f e 5z )
[+]

De las ecuaciones (4 y 5 ), la relacidn de vacios en cualquier posicién y tiempo, (e
(z,1)), se restringe a una funcion lineal del tiempo. Por lo que, la funcion de la relacion de
vacios puede ser escrita como:

e(z,)=g(2)t +eo 6)
En donde:
g (z) = Una funcion solamente de la profundidad.
e o = Relacion de vacios inicial.

Si la funcién g(z) de la ecuacidon (6) tuera conocida, la ecuacidon (2) podria ser
resuelta. Pero debido a que no es practico determinar esta funcion, se asume que es una
funcion lineal, por lo que la ecuacion (6) queda de la siguiente forma:

. b [: - 05#HY]
- r

T @

[

En donde:
b = una constante que depende de la variacion de la relacién de vacios respecto
a la profundidad v el tiempo.

La relaciéon adimensional (b/r) . indica la variacion en la relacion de vacios con la
profundidad. En la base de la muestra. =z = H. entonces la ecuacidn (7) se reduce a:

“Prueba de consolidacion a velocidad de deformacion constante ™
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[1 1(2]] 8
€ n = € o - ri - >\ (8)

1. Si b/r = 2 en la ecuacion (8), la relacidon de vacios en la base de la muestra permanece
constante.

2. Si b/r = 0. la ecuaciéon (7) indica que la relacion de vacios es uniforme con la
profundidad.

Por lo que un rango practico de b/r es de cero a dos.

Usando la ecuacion (7) como la definicidn de la relacion de vacios, (€), una soluciéon
de la ecuacion (2) es obtenida integrando dos veces con respecto a (z) y aplicando las
condiciones de frontera que son:

5
u(0,1)=0 v ‘"(H t) = 0

Para el caso simple de b/r = O, la solucion de la presiéon de poro queda:
¥ o = 2]
= ——F— | Hz - — 9
k (l -+ e L 2 ©)
Para b/r = 0, la solucidn resultante es:

w r _ 1+c0~—hl—‘ z? l#11((l-+—e0) H(l+e) -
=T’(IT“){”[ n(m) [ w9 - o)

Hl+e) (lw—u )4‘

(10)
Donde :

1 (5]

¢, = e, - "[”z[ﬂj an

Debido a la complejidad de la ecuacion (10), es ventajoso obtener una solucién
simplificada aproximada. Asumiendo que el término (1 + e ) de la ecuacién (2) puede ser

reemplazado por ( 1 + e ), donde (:.;) no es una funcion de (), la solucion resultante de la
ec. (2) queda:

“Prueba de consolidacion a velocidad de deformacion constante ™
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w oo e Tzl efz =) (12
k(o) L7e RN R 6 HJ

Para los casos donde b/r = 0, la ecuacidn (12 ) se reduce a la forma de la ecuacion.
(9). Mientras que la ecuacion (10) se aproxima a la ecuacian (9) como un limite cuando

b/r se aproxima a cero.
Una comparacion entre la ecuacion (10) y la (12) se da en la tabla (7) . Esta

comparacion parece que justifica el uso de la ecuacion (12).

T
Ecuacién ’ ; N f——};—gj Para eo = 2.0 entonces rt = 0.5
Para b/r =
0.0 0.04 0.4 0.6 1.0 1.4 2.0
1) ) 3 ) ) (2] (4]
10 (1) ——— 0.200 0-186 0.178 10.164| 0.151 0.134
12 () 0.200 0.200 0.187 0.180 [0.167 ] 0.153 0.133

Tabla No. 7 Comparacidn de las ecuaciones (10) v (12)

La presion de poro la cual se mide en la base de la muestra durante la prueba (CRS),
puede ser evaluada de la ecuacion (12) en (z = H), lo cual queda:

~
H

yow r it

/:]/ 1
- = - = 13
k(l+e) L r\IZJJ (13)

19—

w: = H = us» =

2.2.5 .- Determinacion del porcentaje del esfuerzo efectivo.

Para conocer como se relacionan la relacion de vacios y el esfuerzo efectivo, a partir
de los resultados de la prueba (CRS) es necesario desarrollar una expresion del
porcentaje del esfuerzo efectivo que involucra las cantidades medidas en el proceso de
prueba, las cuales son. el esfuerzo vertical total, o, . la presion de poro en la base, uy , y la
velocidad de deformacion. El porcentaje del esfuerzo vertical efectivo. o ' , - €S:

;'Izcrl-auh (14)

En donde : )
o« = la relacion del porcentaje de la presion de poro. «, a la presion de poro en

la base., up .

Una expresién para (o) como una funcion de (b/ry} puede ser desarrollada de las
ecuaciones (12 y 13), lo que queda

“Prucha Jde consolidacion a vetocidad de deformacicon constante ™
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1
- : J-u Sz l—-b(l\‘
« - X2 H 3 3  r\z24/ (15)
T owue u» - }_b(l\
2 AN =

La variacion de (a) con (b/r) se muestra en la tabla (5). L.os valores asumidos de
(b/r) aparentan tener relativamente poco efecto en los valores calculados de (o) y también
del esfuerzo efectivo (o, )

A (ni 00 0.5 1.0 1.5 2.0

r (1) 2) 3) 4) (5)

a (2)] 0.667 0.682 0.700 | 0.722 { 0.750

Tabla 8.- Variaciones cn () con (b/r).
2.2.6 . - Determinacion del Coeficiente de Consolidacion.

Terzaghi definid el coeficiente de consolidacion (C.) como:

k(1+_c—)_

.= 16y
a. Y ow

En donde (a.) = Coeficiente de compresibilidad

Habiendo previamente establecido la relacion entre la relacion de vacios y el
esfuerzo efectivo, la Unica incognita en esta expresion es (k) . La presion de poro en la
base de la muestra durante la prueba (CRS) es una funcion de la velocidad de la
deformacion y del coeficiente de permeabilidad, como se muestra en la ecuacién (13).
Conociendo ambas (us) y (r). la ecuacion (13) puede ser resuelta para (k) si se asume que

(e) puede ser reemplazado por (¢) en la ecuacion (16), sustituyendo en la ecuacion (16),
tenemos:

. P b
o= e =
-

i
P S

{\uyjl an

Esta expresion nos provee los medios para determinar C, con cualquier relacion de vacios
determinada de los datos de la prueba de velocidad de deformacion constante (CRS).

“Prueba de consolidacion a velocidad de deformacion constante”
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2.2.7 . - Seleccion de la velocidad de deformacion para la prueba (CRS).

Para utilizar la prueba (CRS) se debe seleccionar una velocidad de deformacion, que
sea adecuada para el material que se va a probar. Esta velocidad dependera primariamente
de las caracteristicas de permeabilidad y la compresibilidad del suelo. Sin embargo estas
cantidades son el objetivo de la prueba, por lo que se debe hacer un estimado de sus
magnitudes para llegar a una adecuada velocidad para la prueba. Esto puede ser hecho ya
sea en base a la experiencia o mediante el uso de correlaciones empiricas, tales como las
presentadas en las normas editadas por la ASTM. Smith y Whals indican, en base a su
experiencia personal, que los rangos de las velocidades de deformacion aplicables a un
material en particular pueden variar de una forma muy amplia.

Sustituyendo en la ecuacion (17) las relaciones ( r ) , (h,) , {(a,) y la ecuacion (14)
tenemos:

R
ro= . (18)
b4
. A7
he = 72 (19)
C.
a4y = 335 20

(€20

> = ( C. 2 [ } 12
B B S U
23(0',—aub)

L(r;‘s“) ]

Una relacion que envuelve a la velocidad de deformaciéon ( R ) fue desarrollada de la
siguiente forma:

“Prueba de consolidacion a velocidad de deformacion constante ™
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[ we Y0 N
RH .(.(H0J| o, il s22 | 22
L l+e, L [u,_jJL ”J 22)
1—-ay - 6 -
T, r

Debido a que la ecuacion (17) tiende a dar mejores resultados para ((b/r ) = 1), este valor
y su valor asociado de (&), 0.7 , fueron usados para reducir la ecuacidn (22) a la forma de:

( ",
1

\
!

RH' = 103C ('.( Ho Vi A - 23)
v ‘kl%—e ) {2 l
° Ll - 07 La"b

La altura de la muestra ( H ) en esta expresion corresponde a la altura en un tiempo
(t), durante el desarrollo de la prueba, cuando el valor restrictivo de ( uv/o, ) es
cuidadosamente observado. Esta altura es expresada como:

H= mH, (24)

En donde m = a la constante de proporcionalidad que normalmente tiene un rango entre
(0.6 y 0.8).

La ecuacion (24) es substituida en la ecuacion (23) y debide a la aproximaciéon natural de
la formula, el factor (1.04) se toma como la unidad. El resultado es:

La ecuacion (25) sc¢ enconiro que ¢s adecuada para la estimacion de las velocidades de
deformacion para la prueba (CRS8) cuando s¢ usa de la siguiente forma:

“Prucba de consolidacion a velocidad de deformecion constante ™
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2.2.8 . - Ejemplo.

. Del estado inicial del material, (eo ) y (H, ) son conocidas.
. Se elige un valor maximo de la relacion ( uy/ocy ). Un rango normal de valores puede ser
de (0.4 a 0.7) segin Smith y Whals. Mendoza ../ utilizaron valores de (0.01 a 0.3)
3. Se deben asumir los valores de C, . C. , y (m) en funcion del tiempo que tarda en
desarrollarse el maximo valor de (uy )
4. Con estos valores una velocidad de deformacion ( R ), puede ser determinada.

1
2

La confiabilidad de esta velocidad dependera de la seleccidon de estos tres valores
elegidos. Después de que se ha terminado la prueba (CRS) , se pueden volver a estimar
estos tres valores, de una forma mas adecuada y asi la confiabilidad de la ecuacion (25) se
vera altamente mejorada.

l.a estimacion inicial de ( R ) puede basarse en el limite liquido, L. . del material y en
base a correlaciones empiricas entre (L. ). (C . )y (C. ) de las normas de la ASTM se
buscan los valores correspondientes. En base a estas normas se desarrollara un gjemplo.

e Se tienen los siguientes valores, (e ), ( m ) vy ( U/G| Imaw. determinados a partir de lo
establecido en los puntos (1), (2) y (3)

» Procedemos de la siguiente forma:

L .=207% L.=110%
C.=09 C.=009
C.=10 *cm-/s C.=10"'cm?/s
eo=0.6 eo=2.0
m=0.8 m= 0.6
Hoe=2.54 cm Ho=2.54 cm

Tenemos la siguiente relacion:

(u/o) = 0.5
Entonces de la ecuacion (25):

0.7692 (", (™.
R = ey (26)
miH ol v e ,,)

Se tienen los siguientes resultados:

Para :

L. = 20 % i L.,=110 %
R=0.1597 cm / min_| R = 0.01514 cm/min

“Pruecha de consolidacion a velocidad de deformacion constante ™
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B.3B.~ Soluciéon Annlitica de la Teorian de BDeformmaciones
Poegueifias. (Wikse IDDE).

2.3.1.- Introduccion.

La solucion de Wissa « o/ (1971) esta basada en la teoria no lineal (Wissa .z of
también plantean un enfoque lineal) de fa consolidacion de Davis y Raymond (1965). La
solucion consiste en una fase de transicién y otra fase de estado estable. La transicion
entre estas dos fases es independiente de la velocidad de deformacion.

La solucion es obtenida en términos de la deformacion, y diferentes relaciones
(esfuerzo - deformacion), estas relaciones pueden ser usadas para derivar la expresion
requerida para calcular el porcentaje del esfuerzo efectivo (6'n. v C, ). Sin embargo,
cuando (u / p ) (la relacion del exceso de la presion de poro (u) en la cara no drenada con
respecto a la presion vertical aplicada (p) ). es relativamente pequeiia, las expresiones
obtenidas al usar diferentes relaciones (esfuerzo - deformacidon) son todas muy similares.
Similarmente a la teoria de Smith y Whals (1969), la solucidon de Wissa «# ./ (1971)
conserva su logica, a pesar de la velocidad de deformacion aplicada al espécimen. por lo
tanto estos autores también adoptaron la relaciéon del exceso de la presion de poro (u)
entre la presion vertical aplicada (p) como el parametro para seleccionar una adecuada
velocidad de deformacion.

2.3.2. -Desarvrollo Tedrico.

Es necesario hacer algunas suposiciones para obtener soluciones teoricas para el
problema de la consolidacion, y las condiciones de frontera para la prueba de velocidad de
deformacién constante (CRS) son suficientemente diferentes a aquellas empleadas en la
prueba de consolidacion convencional (STD) como para que las suposiciones de la prueba
(STD) no sean apropiadas en la prueba (CRS). Una de las peculiaridades de cargar una
muestra a una velocidad de deformacidn constante, es que inmediatamente después de que
el aparato se pone en marcha'. se desarrolla una condicion de transicion en el suelo la cual
debe ser disipada antes de que se tenga la condicion estable. Smith v Whals (1969)
analizaron sus datos de una prueba (CRS) usando una solucion que se aplica solo después
de que la condicién de transicion se ha disipado.

2.3.3 .- Suposiciones de ia condicién de transicién:

1. Ellos asumieron que la permeabilidad del suelo es constante respecto a la profundidad
de la muestra en cualquier momento

La relacion de vacios del suelo varia linealmente con la profundidad.

La version de la solucion que ellos usaron, también asume que el cambio en la relacidén
de vacios con el tiempo ¢s tan pequefia que deformaciones infinitesimales existen

W

'Ver el inciso 2 5.7 sobre como ¢s cl proceso de intercambio de datos entre la muestra y el equipo.
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4. Su solucién no considera las condiciones de transicion y asume implicitamente que el
esqueleto del suelo es linearmente clastico en cualquier momento

2.3.4 .-Suposiciones de la Condiciéon Estable:

Smith y Whals encontraron  una solucion tedrica que incluye ta condicion de
transicion, que describe el comportamiento del suelo lo mas generalmente posible sin que
se tengan dificultades matematicas excesivas y cuyas suposiciones pueden ser verificadas
de los resultados de la prueba de consolidacion misma Por lo que hicieron las siguientes

suposiciones:

. Existen deformaciones infinitesimales

2. El coeficiente de consolidacion (Cv) es independiente de la profundidad en cualquier
momento. Esto implica que (Cv) es insensible a pequefios cambios en la deformacién,
pero no necesariamente a cambios grandes.

Estas suposiciones han sido previamente justificadas y usadas en la prueba de
consolidacion unidimensional (STD) en situaciones de carga constante.(Davis y Raymond

, 1965)
2.3.5.- Hipoétesis de la teoria de las deformaciones pequernias.

1. Se ignoraron los efectos de la inercia debido 2 que cualquier condicién inicial de

transiciones dinamicas, claramente se disipan mucho antes de que los efectos de la

consolidacion se puedan medir
2. El suelo es homogéneo , isotropo y esta saturado

3. Tanto ¢l agua como los sélidos son incompresibles en relacion a la estructura del suelo.

4. Laley de Darcy es valida para el flujo a través del suelo.

5. El suelo esta lateralmente continado v el drenaje ocurre solamente en la direccion
vertical.

6. Ambos, el esfuerzo efectivo y el total son uniformes a lo largo del plano horizontal, i.e,
esfuerzos diferenciales ocurren solamente entre planos horizontales.

2.3.6.- Ecuaciones constitutivas:

Para las suposiciones que se plantean en los incisos anteriores. la ecuacion basica de la

consolidacién es:

“Prueha de consolidacion a velocidad de deformacién constante ™
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Co = — = (€D
En donde:
[ QIS

t = tiempo.

z = La coordenada vertical de un punto.

€ = Deformacion vertical.

k = Coeficiente de permeabilidad del suelo.
Y~ = Peso especifico del agua.

m, = Coeficiente de compresibilidad.

Esta ecuacion no requiere que (k) o (m, ) tengan ninguna relacion con respecto a los
esfuerzos y las deformaciones, esto sélo si su relacion es independiente de la posicién (z).
Por lo que no hay restricciones en la forma de la curva de compresion, a excepcidn de que
la solucion sea valida solamente para deformaciones pequeiias.

La muestra es cargada a una velocidad constante de deformacion. ( r ) , i.e , en
cualquier momento. (t) , la muestra tiene una altura (H). la cual ha sido deformada
verticalmente por un desplazamiento (r H t ) . Las distancias y los desplazamientos son
medidos verticalmente en forma descendente a partir de la superficie de drenaje, y son
utilizados los siguientes parametros adimensionales:

= . . Lt~ =
H - H® Y

Se considera que el desplazamiento vertical (v), es positivo en el sentido descendente, y
que el desplazamiento adimensional ( V = v/H ) es usado, por lo tanto:

o S v 3
e = 5~ 3)
La ecuacion (1) se convierte en
a2 A 4
X T BXor. (

Con las condiciones de frontera:

g2viv.r)
sx: =0 &

Fl,7) = 1 (x,o0

“Prueba de consolidacion a velocidad de deformacion constante ™
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Primero se obtiene una solucion para la unidad, el desplazamiento constante,( V7 (0
,Tv )=1), aplicado en T. = 0 . Los desplazamientos para este caso se componen de una
componente de estado estable ¥ una componente de estado de transicion. la componente
del estado estable es:
F.xo=1-X )
Debido a que las no homogéneas condiciones de frontera son satisfechas por 17 , la
transicion debe satisfacer a la ecuaciéon (5) y:

F1(0,T.)=0 @]

La solucion de la ecuacion (4) por la separacion de variables nos da:

v > (.’( , T ) = zg L, s o VU exp ( entxtr ») (8)

PR

El simbolo a n puede ser evaluado de la condicion inicial y con el empleo de las series de
Fourier. La solucion para el primer desplazamiento inicial es, entonces:

7T(X, Tv) = l—X—i 2” sin n o X exp (—n:nva) (€))

n=1 #

La condicidén actualen X =0es V (0, T. )= (r H*/ C. ) T, , asi que la integracién por
superposicion puede ser usada:

] . er(o.r )] .
v(xrvy) = {r/ (x.7. - T)[‘?;S_'th}‘s T (10)
_ 2 P - R
Flx, T.) = ig—t(x—x)r\,-—;z—;;"" ,',Lf-‘—k—(l—exp (-n zrva)):]

Ecuacién (11).

La deformacion es obtenida mediante la diferenciacion de la ecuacidn (11) con respecto a
(X) ., empleando las series del coseno de Fourier, tenemos:

5 —cosn 7 X _ [P v oY 7) 12
- P - 6(3' e oo az

ne
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Para 0 < X =< 1 Entonces:

1 ) X
- 3_x’—6.\'+2)—”,“ 9—9-5'—%—(&;:(—:: zT ))J

e(x,r,)=

Ecuacion (1 3)
Como resultado final tenemos que la deformacién en cualquier punto esta dada por:

e{x.7) = rii + F(x,7))] et)
En donde :
F(x, 7, ,AX’2~6.¥+2)—%'ZE§‘£.£&(CXP( n*x 7)) (15
n -

Examinando la parte derecha de la ecuacion (14) nos da una vision de que es lo que
esta pasando en la prueba, de las dos partes que componen la parte derecha de la ecuacion
. la primera representa el porcentaje de deformacion impuesto, i.e , describe cual seria el
caso si las deformaciones fueran las mismas en toda la muestra. La segunda parte, (la
expresion (F)) consiste de dos partes (ecuacion (4)). La primera representa la desviacion
que se tiene respecto de el porcentaje de la deformacion en el caso de la condicion estable.
No es una condicién de transiciéon y es independiente del tiempo. Esta desviacion debe
existir, para que se pueda tener el gradiente necesario para un flujo constinte a través de
los poros. El segundo término en la ccuacién (14) es la parte de la transiciéon de la
solucion y describe el decrecimiento de las discontinuidades iniciales que se crean cuando
se comienza la prueba.

La Fig. (58) muestra ¢l desarrollo del estado de la deformacion en los primeros
instantes, claramente la componente de transicion se¢ ha vuelto insignificante cuando el
tiempo T. es igual a 0.5

0.0

as

Xo 4

Fip. S8.-Desviacion de la deformacion  de sus ticmpos promedio €, t / ¢ HY como funcidén dc ia
profundidad para diferentes factores de tiempo ( TV,

“Prueba de consolidacion a velocidad de deformacion constante ™
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2.3.7.- Suposiciones para interpretar los Datos de la Prueba de Consolidacién (CRS)

Las soluciones que se acaban de describir no dependen de ninguna suposicion hecha
con respecto a la relacion (esfuerzo - deformacion) . solamente dependen de la constante
(C.). Sin embargo, para poder interpretar los datos de la prueba de consolidacion (CRS),
es necesario que se asuma un cierto tipo de estructura , es decir algo que le de sentido a la
relacion (esfuerzo - deformacion ). Se puede hacer cualquier suposicion, la cual la
haremos con respecto a la ecuacion (3), en la investigacién se consideraron dos
suposiciones, las cuales fueron , dar al suelo un comportamiento lineal y otro no lineal.

1.os datos obtenidos directamente de la prueba incluyen el porcentaje de la velocidad
de deformacién, (r), la presion de poro . (u ), en la parte superior y en la inferior de la
muestra y el esfuerzo total ( o ) en la parte superior de la muestra, el cual debe ser el
mismo a través de la muestra, de estos datos, el estuerzo efectivo en la parte superior e
inferior de la muestra de prueba, pueden scr calculado.

2.3.8.- Condiciones Estables .

Una vez que la transicion se ha disipado las ecuaciones (14 y 15 ) se convierten en:

) rHEZ T (= =
el=.4) = rv + T~—1’6—L3L7J - 657

m
+ 2 JJ} (16)

En cualquier momento (t), la diferencia entre la deformacion en la parte superior e
inferior, Ae = (1/2) *r H >/ C En cualquier punto (z), la diferencia entre las
deformaciones en cualquiera de los dos tiempos t; y tz es (12 - 1) ).

En la parte superior de la muestra el esfuerzo total aplicado.( o . ), es medido, y el exceso
de la presion de poro, (1) , es cero, como también el esfuerzo efectivo ( o vo = G )

En la parte inferior, el exceso de la presién de poro. ( u s ). es medida, y el esfuerzo

vertical efectivo en el fondoes ( & v1n = O . - u, ). L.a diferencia del csfuerzo efectivo

entre la parte superior e inferior del espécimen e¢n la prueba cs:

Ao . = (17

Ahora, vamos a asumir que la relacion efectiva (esfuerzo - deformacion ) esta
definida por un coeficiente constante de compresibilidad de volumen, (m. ), i.¢ , se asume
que el suelo es linecal, entonces:

A«

2771

(18)

Ao

Entonces de la ecuacion (18) v de las conocidas diterencias en esfuerzos y

deformaciones entre la parte superior e inferior, tenemos:

“Pruehba de consoliducion avelocidad de deformaciion constante ™
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[ A
A {(t9)

2w,

Debido a que la velocidad del cambio de ( £ ) en cualquier punto es constante, la
velocidad del cambio de (o . ) en cualquier punto y la distribucion de la presiéon de poro
debe ser también constantes. La ecuacién (18) puede ser escrita en términos de el cambio
del esfuerzo total:

(.ﬁ_’_

A {;‘ .
' Ao, rkAcr‘.)

(20)

En donde Ac . es el cambio en el esfuerzo total medido sobre el incremento del tiempo A
t por lo que:

¢ . HI{ael) @l
v 2n SN A7 ) -

La validez de la suposicion lineal (esfuerzo - deformacion) puede ser probada si se

usan los valores de Ac . en la parte superior e inferior y graficindolos contra las
deformaciones correspondientes:

rH: rH*

5(0,1) = ri + 3(,: : e rYal

Si asumimos que el suelo es no lineal de relacion de vacios (e) una suposicion razonable
seria:

o Je (23)

L Em e e 23

¢ e ( log o )
En donde C. = el indice de compresion. Para deformaciones pequeias, esto equivale a:

- [N
A s T )
‘ ’s (lou o, (1 < el
En donde ¢l término{ €. ) pucde ser Htamado como indice de deformacion. Estas

suposiciones son una restriceion adicional al resultado de las ecuaciones (3 vy 4), las cuales
son porsupuesto validas por un rango mucho mayor. con respecto a las propiedades de los
materiales, que aquellos proporcionados por la ecuacion (23)
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Una vez mas , los esfuerzos totales, los estuerzos efectivos y la presion de poro son
conocidas e¢n la parte inferior y superior de la muestra, la ecuacion (12) puede ser

aproximada por:

e e(0.7) — «(H _.4)
“ log (cr,,) - loglo —wu ")
-6 -
e - rH
“ (. — u,
2« ,log‘k o ’)

(26)

Comparando las condiciones en dos tiempos diferentes en la superficie superior, nos lleva

a lo siguiente:

3
|

G..,

27)

En donde o.1 y o©.» son iguales a los esfuerzos totales en el tiempo t, y t2 ,

respectivamente y At = t> -1

Combinando las dos ultimas ecuaciones tenemos:

M’ log [:_

2A7 log|l -
2 2 | o

En donde u, / 0. puede ser el porcentaje sobre el intervalo At

puede ser facilmente calculado dc la ecuacion (27) y entonces:

0434

Y A = ”m >

(29)

{3

28)

. El termino C €

0)
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En la ecuacion (29) un valor en porcentaje de (o « ) sobre (AT) deberia ser usado.
Otra vez las deformaciones pueden ser evaluadas en la parte superior e inferior de la
muestra para checar los resultados.

En cualquiera de los dos casos. ya sea en el lineal o el no lineal, la deformacion esta
parabolicamente distribuida sobre la profundidad de la muestra (ver la ecuacion 16). por lo
tanto ¢l porcentaje de la deformacion es:

& - %[35(11_1) 4 5(0,1)] =t G

Si el suelo es lineal el porcentaje del esfuerzo efectivo correspondiente a esta
deformacion debe ser:

=Y = [er

1
e 3

.

(#.4) + o (0,1)]
(32)

Si el suelo es no lineal como se define en la ecuacion (12), el porcentaje del
esfuerzo efectivo correspondiente al porcentaje de la deformacion es:

— 2 3
a = (o‘ v - 20° Lu, v o u’ ) (33)
.

2.3.9.- Condiciones de Transicion.

Las condiciones de transicién para cualquiera de las condiciones de las relaciones
(esfuerzo-deformacion) consideradas pueden ser interpretadas de la ecuacion (15) en
cualquier momento (t).

el 1.1 IR AN I T
Z ,,_,,,,,) I - ,Av( _ ) 7 (/ ) (34)
s 0.7) vooorloLr)
El termino F: depende solamente de T, y puede ser graficado en diferentes

formas. como se muesira en la (Fig. 59 ). el uso de las cuales se explica a continuacion.

CPrucha de consolidacion a velocidad de deformacion constanie ™
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Para un material lineal la deformacion sera proporcional a ¢l cambio en el esfuerzo
efectivo del tiempo (0) al tiempo (1) , entonces tenemos que en (1)

7 - (o‘v - o, c¢n t:O) -, GS)
(cr\, - o, en I:O)

Para un material no lineal (C. constante) la deformacion sera proporcional al cambio en
logaritmos del esfuerzo efectivo. entonces tenemos que en (t)

log(a‘, - u,,} — log(o‘v ern I:O)

F =

x

36
log(o‘v) - loglo., en 1=0) 3%

Los datos de la prueba pueden ser usados ya sea en la ecuacién (35 & 36) para encontrar
Fa : Este valor puede ser entonces usado en la (Fig 59) para encontrar (T.) .

Por ejemplo; si (F3) es igual a 0.146, (T.) es igual a 0.0209. EIl valor de (C.) es
meramente (T.) tiempos de (h? / t). Si varios valores de (F3:) son encontrados para
diferentes tiempos, una correspondiente serie de valores de (T.) puede ser obtenida por
una curva previamente graficada de (T,) V.s (F3) . Una grafica de estos valores de (T.) V.s
(t / H>) debe ser una linea recta cuyo declive es (C.).

o T T ' R [ -
! v - {ar s mracy
i o =
as LI R | Fall LR T )
| i : €. - %.-0
M N o - Sow
ar : ! i RPNl UL L L ol TR Y-S
™ ; Y - e € - . T
H . H . . T
L Ll ' . ' ; '
- + E P L S — —_——
o ] Vl ' C mezn 0 W : 1
S s LI .. Teorianu i .
s T v Lincal y v H
& li : P R L R Do
-y L ¥} + - A\ +
= -
z ,,"-3 Lcorte Laal 1 i
i | .
Y e D L T T L ppepp——
: '
!
[ e L e— A
1 '
e ., e 00209 .
it
L L .
. oz o ae an 003 aor ues  eox  fos o am e

[
ol

Fig.59.- Curva para el procedimiento de ajuste para determunar C, para la prucba (CRS) durante las
etapas iniciales cuando la componente de transicién cs imponante.
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26

TRORIA LINFAL 8478 € =i esrsmer.

O A

TEORIA NO LINEAL 3470 i0g €, = casmaane ]

(sagh-uyel/ loesarreg)

CLLNEAR THEORY /'C, NON- LINEAR THECRY

= v 10
u, e,
Fig. 60.- Comparacion del coeficiente de consolidiacidon de las teorias linecal y no lincal.

2.3.10.- Uso de las teorias lineal , no lineal y 1a combinacién de ambas.

De las ecuaciones (20 y 21 ) el valor calculado de (C,) de la teoria lineal, se convierte,
en:

a7

De las ecuaciones (26 y 29) el valor calculado de (C.) de la teoria no lineal, se convierte,
usando o, = o _ paraunvalor pequefio de (uy )

0434 r H°

(38)
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Por lo que | la relacion del valor calculado (C.) usando las soluciones lineales de la teoria
lineal junto con la teoria no lineal. tenemos:

C . lineal

Esta relacion es grraficada contra la relacion (wy, / o0 ) en la (Fig. 60) En la cual se
ilustra que las soluciones, tanto la lineal como la no lineal. divergen conforme la relacion
(un / o ) se incrementa. Se debe notar que la (Fig. 60) v la ecuacion (39) son validas
solamente para valores pequernios de (u, / &, ) v. por lo 1anto, para valores grandes de (u; /
o, ) estos resultados deben ser vistos cualitativamente.

Como vemos Wissa «uf ( 1971) presentan su teoria que comprende la parte lineal, la
no lineal y una combinaciéon de ambas, sus resultados se presentan en las ecuaciones
(37.38 y 39) .las cudles son muy utiles. yva que nos dan la hibertad de escoger, cualquiera
de las tres ecuaciones. en funcion del tipo de material que se vava aprobar. En el siguiente
inciso . se vera cual es ¢l proceso para scleccionar y utilizar una de  estas ecuaciones.

2.3.11.- Seleccion de la Velocidad de Deformacién para la Prueba (CRS)

Deacuerdo a la tecoria de Wissa o of (1971) sabemos que las relacion entre la
velocidad de deformacion v los parametros que la controlan dependen del tipo de relacion
(esfuerzo-deformacion) que se haya escogido. LLa teoria presentada por Wissa .z «f presenta
una solucion basada en el comporiamiento lineal (estuerzo deformacion) y otra donde la
deformacion es una funcion del (log del esfuerzo) . Se decidio utilizar esta Gltima solucién,
porque esta teoria se adapta mucho mejor a los casos donde es mas probable que ocurran
grandes relaciones de presion de poro. (Esta decision es en base a la investigacion
realizada por Armour v Drenevich (1986)) quienes realizaron una sene de pruebas (CRS)
en donde determinaron que la teoria de Wissa « .¢ proporciona mejores resultados para la
relacion (uvo, ) de valores altos. Sera interesante ver como se adapta la teoria a las
arcillas de la Ciudad de Mexico, v si los resultados de Armour y Drenevich son aplicables.
en estas arcillas v poder ver cual de las tres soluciones dadas por Wissa . f se adapta
mejor a las arcillas de 1a Ciudad de México. desatortunadamente. dicha investigacion no se
ha realizado, ya que solamente s¢ ha aplicado la teoria de Smith y Whals a la investigacion
realizada por (Mendoza .¢ ./ 1996) en el Instituto de Ingenieria de la UN.AM. en
cooperacion con el CEN AP R.E.D. aqui en México.

“Prucha de consolidacion a velocidad de deformacion constante
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De Wissa sabemos que la suposicion donde la deformacion varia con el log del esfuerzo,
tenemos a la ecuacion (38) para el coeficiente de consolidacién:

0434 r H°’
Coo= - = (38)
N Y
- O mn k4 -
. . log o J
Donde :
C. = Coeficiente de Consolidacién.
H = Altura del espécimen.
o, = Esfuerzo efectivo.
my = Coeficiente de compresibilidad.
LA

o = Relacion de la Presion de Poro.

Reordenando la ecuacion y resolviendo para la velocidad de deformacion ( r) tenemos:

r = - U ——

Terzaghi definio el coeficiente de consolidacion (C.) como:

. k (1 “+ c) k
C,. o= = (40)
«d . 7 " b

Donde:

k = Coeficiente de permeabilidad.
¥ w = Peso especifico del agua.

Substituyendo las ecuaciones ( 39 y 40 } en la ecuacién (38) tenemos la siguiente
ecuacion para la velocidad de deformacion: ’

41)

Los parametros que ticnen que ser determinados e¢n base a esta ecuacidon, son ahora; la

permeabilidad, la relacion de la prestion de poro. el esfuerzo efectivo, vy la altura de la
muestra.
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La relacion de la presion de poro usualmente pasa a través a través de un valor pico
o se mueve hacia un valor pico v se queda relativamente constante después. El esfuerzo
efectivo se incrementa continuamente durante la carga y la permeabilidad y ¢l espesor del
espécimen contintan decreciendo. El cambio en la altura del espesor de la muestra es
mucho menor en magnitud en comparacion a los cambios ¢n la permeabilidad o el esfuerzo
vertical efectivo. Bl esfuerzo efectivo se incrementa v la permeabilidad decrece durante la
carga, luego entonces. hay una tendencia de estos parametros para cancelarse entre si. Es
deseable limitar la relacion de la presion de poro durante la prueba a un valor maximo. Por
lo tanto, los valores de ( o . k . y H ) deben corresponder a los valores de la maxima
relacion de la presion de poro. Debido a que no es posible determinar los valores de (k) v
(H) en la relacion maxima de la presion de poro antes de que se comience con la prueba.
se propone que se usen los valores estimados de estos parametros al principio de la prueba
y entonces registrar su variacion entre ¢l comienco de la prueba v ¢l punto donde la
relacion de la presion de poro alcanza su valor maximo.

El parametro faltante cs la presion efectiva en la relacion maxima de la presion de
poro. La cual variara probablemente dependiendo de varias caracteristicas. incluida ¢l tipo
de suelo, ¢l grado de alteracion vy la rigidez del suelo. En vez de tratar de considerar todas
estas por separado, se propone que se tomen en cuenta todas en gencral mediante el uso
de propiedades indice. (el procedimiento se discutira en el siguiente inciso). Para mantener
la ecuacion dimensionalmente consistente, la presion atmosférica  se pondra en lugar del
esfuerzo vertical efectivo en la ecuacion (31)

Debido a las variaciones en el comportamiento del suelo v para tomar en cuenta el
uso de la altura inicial v de la permeabilidad. un coeficiente dependiente de una propiedad
indice del suelo. que llamaremos (C ) se aplicara a la ecuacion (41), substituyendo este
parametro ( C) y la presion atmosférica, tenemos:

En dondc:
C = Un coeficiente dependicnte de una propiedad indice del suelo
P, = Presion atmosférica

$ == Permeabilidad al principio de Ly prueba.

= Altura inicial del espeécimen.

PP ma: = Valor maximo de la relacion de la presion de poro deseada.

Ir

TPrueha de consolidacion a velocidad de deformacion constante ™
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2.3.12.- Ejemplo.

Ammour y Drenevich (1986) realizaron una serie de pruebas (CRS) en base a la

teoria de Wissa .t o/ (con 1a solucién no lineal) que se adapta mejor para valores altos de
la relacion (uwW/o. ) donde establecen el siguiente procedimiento:

|8

El primer parametro, la penneabilidad, puede ser estimado usando metodos
disponibles, ya sea por algin método de laboratorio para medir la permeabilidad o
mediante el empleo de manuales. Wissa ./ recomiendan medir la permeabilidad en
el consolidoémetro. La permeabilidad de la muestra en el consolidometro puede
variar en una amplia gama de rangos de magnitud. Dependen no solamente en el
tipo de suelo y su rigidez, sino que también son afectados stgnificativamente por el
método de extraccion y el remoldeo de la muestra. Por la ecuacion (42) sabemos
que la velocidad de deformacion deseada, en base a la relacion de presion de poro
maxima es directamente proporcional a la permeabilidad. Por lo tanto una medicion
de la permeabilidad del espécimen en el aparato proporcionara la mejor oportunidad
para establecer adecuadamente la velocidad de deformaciéon. Ademas, valores
medidos de la permeabilidad pueden indicar un proceso defectuoso de la prueba si
varian significativamente de los valores esperados. La altura inicial de la muestra
puede ser medida direciamente y no representa mayor problema.
La maxima relacion de la presion de poro deseada puede ser puesta en base a las
especificaciones de la ASTM (D-4186-82) . La relacion de la presion de poro debe
durar lo suficiente . para que una adecuada presion de poro se genere hasta
determinar el coeficiente de consolidacion, pero debe ser lo suficientemente pequeiio
para que no se establezcan gradientes hidraulicos grandes. La norma de la ASTM
(D-4186-82) limita esta rclacion a 20% otros investigadores han propuesto
relaciones de hasta 50% , los investigadores creen que el valor maximo de 20% es
muy restrictivo. Un valor maximo de 40% O 50% puede ser permitido . siempre y
cuando se este utilizando una teoria no lineal para calcular el coeficiente de
consolidacion |, (C.) (Armour y Drenevich (1986)).
Elegimos un valor para el parametro ( C ) en base a alguna propiedad indice.
En base a los parametros establecidos en los incisos (1) . (2) v (3) aplicamos la
ecuacion (42). La cual nos dara las velocidades que aplicaremos a las muestras.

- P, ,

r - —— L

y . H

log (1 - pp )

Se registran los datos obtenidos ¢n la prueba

A diferencia del metodo de Smith y Whals., en vez de repetir 1a prueba con la misma
formula y con nucves valores, mas afinados en base a los resultados de la primera
serie de pruebas (CRS). en este método se propone que se resuelva la ecuacion (42)
para el valor del coeficiente (C). Lo cual nos queda:

“Prueba de consolidacion a velocidad de deformacion constante ™
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oo te
= - - 2 . {43)
P A log(t -~ rpp

i
K . = T na

Las unidades del coenciente « C ) son "en porciento’ v todos ios paramertros de ia
ecuacion (43) deben ser en unidades consistentes.

De ios incisos anteriores. sabemos que ¢l coericiente « C ) permite damos cuenta de
las diferencias en los paramerros urilizados en la ecuacion (42) de ios urilizados en la
ecuacion (+1). En base o esto. se tusca alguna retacion logica entre las propiedades
indice v ei coernciente (C ). Es aqui donde esta la parte esenciaj de ia prueba, v es el
como derinir ai parametro  C ) 7 . puesto que de esta definicion. dependera 1oda la
prueba. es decir. . ia definicion de ( C ) encongrada por un investgador sera v:'llida
para otro, inciuso__si se encuentran investigandQ el mismo tipo de arc llas’, p
ue pasara si un investgador considera mas relevante una propiedad 7 . v st
podemos continuar pianteandonos pregunias, las cuaies por_supuesto  No _son racxles
de responder.

Por i momento. veamos como es la forma de utilizar una de estas interpretaciones
en la pruepa (CRS). Esto se puede lograr mediante ia observacion de los daros de
las muestras. por ¢jemplo. {Armour v Dmmevich. 1986) encontraron en sus pruebas
que el coericiente (C) es una tuncion . en base a esto. de ia grafica que obtuvieron
(Fig. 61). establecieron ia siguiente relacion:

106 . 600

g XKIRP21
g McCc2s

. B TECH
a
.

-0
G‘gﬁsg\
. anlla\

C (%6 ) 1000

C=exp(8-3LI)

10 T Y T T T T T T T T T T L I T T T
-8.5 a o.s 1.0 1.5

Fig. (61) . Coeficiente  C ) tuncion del. indice de liquidez.
La relacion enconirada es:

C{?2)=exp(S8S-3L1I; -+

Prueha de consoiidacion a velocidad de derormacion constante ™
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Donde " exp” es la base del logaritmo natural. Sustituyendo la ecuacion (44) en la

(42) obtenemos la ecuacidn que nos determinara la velocidad de deformacidon, que
sera la definitiva.

exp (8 3L0YP K, :
Py log (45)

Donde :

r = Velocidad de deformacion (porciento / unidad de tiempo )

L1 = indice de liquidez del suelo saturado

P, = Presién atmosférica.

k Permeabilidad al principio de¢ la prueba

H; = Altura inicial del espécimen.

PP max = Valor maximo deseado de la relacion de la presidn de poro.

8. Con esta nueva formula se vuelve a realizar la prueba (CRS)

“Prucha die consolidacion a velocidad de deformacton consianie ™
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prisa de Il Consolidacion a Beformaciones

Gmrandes. (4. B.ce et al (ADERE)).

..~ T

2.4.1.- Introduccion.

Kuantsai l.ee . ./ (1981) publico la solucion para la prueba de la consolidacion
unidimensional para los suelos finos (CRS). aplicable a condiciones de deformacion finitas,
usando la teoria de "Frontera en movimiento " (Kuantsai Lee y Sills . 1979), que es usada
para estudiar a un espdécimen que esta siendo sometido a una velocidad de deformacion
constante, Un caso particular de esta teoria es la llamada prueba de consolidacion a
velocidad de deformacion constante (CRS). La teoria. resuelve la ecuacion de la
consolidacion, dentro de un dominio del espacio cuyva frontera cambia continuamente en el
tiempo. El sitio donde se encuentra la frontera es exactamente conocido en cualquier
instante del tiempo en una prueba de consolidacion (CRS). v la soluciéon puede ser
obtenida en una manera integra. Como en muchas otras teorias de la consolidacion, esta
asume que el coeficiente de consolidacion permanece constante y por lo tanto, solo provee

una solucidén aproximada.

teorias  de "Deformaciones Pequefias” | la teoria de

En contraste con las
la consolidacion, bajo una

"Deformaciones Grandes”., demuestra que el proceso de
velocidad de deformacion constante. depende de la velocidad de deformacion aplicada.
Precisamente se Ilama "de deformaciones grandes"”. porque a los especimenes se le lleva
durante la prueba. hasta deformaciones muy altas. donde la compresion de las muestras
alcanza hasta un 50% de su espesor inicial (que es el valor maximo de la deformacion
Lagrangiana) o a una presion de consolidacion maxima (lo que ocurra primero). Como
veremos mas adelante en el inciso, (2.5.4.2) sc demostro que el proceso de la
consolidacion esta determinado por un coeficiente adimensional de la velocidad de la

deformacion definido como:

it - L_JI_L’_.,
po= T
Donde:
¥y = Velocidad de deformacién.
ho Espesor inicial de la muestra.

C. = Coeficiente de consolidacion.

Por razones practicas (v ) esta definido en términos de la deformacion de Lagrange (
€ 1, ). El uso de la deformacion en términos de l.agrange, permite que la deformacién
adimensional (3) sea facilmente estimada a partir del espesor de la muestra, la velocidad
de deformacion (que iguala a (r * hy)). v el coeficiente de consolidacion (C.) .

Estudios numéricos demostraron que no hay una solucion unica para el problema de
la consolidacion unidimensional. (como en el caso del mdtodo incremental paso a paso ).

“Pruebo de consolidacion a velocidad Jde deformacion constante
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sino que hay toda una gama de soluciones para diferentes velocidades de deformacion
expresada en el término adimensional (B ) . L.a diferencia en las soluciones se convierte
particularmente notable cuando (B ) excede el valor de (0.1) . presumiblemente porque a
estas velocidades de detormacion mas rapidas, la tase de transicion domina el proceso de
consolidacion. Cuando (3 ) es menor de (0.1) una expresion analitica aproximada puede
ser derivada para condiciones de estado estable. El método para la interpretacion de los
datos descrito en este inciso, es desarrollado de la expresion analitica aproximada. La
deformacion Euleriana, i.¢. . que esta en base a la altura inicial de la muestra, es usada en
estas ecuaciones para encontrar la formula para la consolidacion.

2.4.2.- Desarrollo teorico.

Kuantsai Lee o o/ (1981) publicaron la teona. a partir de un analisis de la teoria de

Wissa «f o (1971), de donde sabemos que el coeficiente de consolidacién esta dado por la
siguiente ccuacion:

- : 1
’.Zuh'\\Al1 h

Esta expresion es la misma formula (21) en el inciso ( 2.5 4.5) de la teoria de Wissa
« af., que también fue encontrada por Smith y Whals , de un analisis simplificado. Ademas
de la suposicion de una (C.) constante, la unica restriccion impuesta en la teoria es la
suposicion de las deformaciones pequefas. A pesar de que estas son suposiciones hechas
también para la prueba de consolidacion (STD) son mucho menos realistas en el presente
caso. En la prueba (STD) el incremento de carga puede ser reducido para preservar la
condicion de deformaciones pequenas y para minimizar la variacion del coeficiente de
consolidacion (C.). una magnitud de deformacion de hasta 30 % ha sido reportado para
pruebas de consolidacion (CRS) por Smith y Whals en (1969). no es poco comun que en
trabajos previamente publicados se manejen magnitudes de alrededor del 20 %.(Ver por
ejemplo, Salifors 1975 Gorman 1978, Mendoza 1996)
teoria de deformaciones finitas sera mucho mas apropiada.

Un prerequisito para el uso de la teoria de las deformaciones finitas ¢s una definicién
precisa de la deformacion

Bajo estas circunstancias una

Esto puede ser definido con referencia a cuzlquiera de los
estados del suelo, ya sea el actual o el inicial v nos referiremos a ¢l como el estado de
deformacién Eureliana o el Lagrangiano' respectivamente. en analogia directa con el
sistema coordinado usado en hidrodinamica (ver , por ejemplo. Lamb 1932), Cuando el
volumen (V) ha sido sometido un cambio ( AV ) de su volumen inicial (Vo ). tenemos que
en la deformacion Eureliana esta definida coma:

- 1

LA "a . 2)
5 - | N A 1 - ", =

'Euler v Lagrange

* Prueba de consolidacion a velocidad de deformacion constante ™
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Donde; (np ) y (n) son la porosidad inicial y actual.
La deformacion Lagrangiana esta definida como:

Al — 7
& = ——— — ‘m“_’l 0 ! (3)
L Vv PR 1 — n
o o

4)

)

En este inciso, la mayoria de los resultados, seran discutidos en términos de ambos
tipos de deformacién. Solamente mediante el uso de la deformaciéon Lagrangiana es que
estas dos terminologias, la velocidad de deformacion constante y la velocidad de
esfuerzo constante, es que se vuelven idénticas.

2.4.3.- Teoria de Frontera en movimiento.
La teoria de frontera en movimiento ha sido desarrollada para la consolidaciodn de
los suelos con deformaciones finitas, de una muestra delgada de suelo bajo el proceso de

carga por incrementos, (Lee y Sills, 1979).

2.4.4.-Ecuaciones constitutivas , condiciéon inicial y condiciones de frontera.

Tenemos:
n e . On }
&7 = (?2[( \az), O<sz<h(f). t=0 )
n(z,0) = n, N
n(h,t) = »n [(¢:3)
>
Lo, = o ©)
' Z
Y:

“ Prucha de consolidacion a velocidad de deformacion constante ”
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C v aon Zh
T = w52 T 1 z = h(D) (10)
Con:
h(0) = hy an)

Donde (n) es la porosidad, y (C.) es el coeficiente de consolidacion definido como:

. —k o’
(& 5 (1+c) = (12)

e

I

»

El termino , h(1) , en la ecuaciones superiores, es el espesor inicial del espécimen el
cudl variara en el tiempo mientras el suelo se consolida. En el caso de el método
incremental, h(t), también es parte de la solucidon. Esta es una caracteristica del problema
de frontera rotacional, esto es, las soluciones son vistas dentro de una frontera en
movimiento cuya posicidn dependera de la solucidén. (Ockendon y Hodgkins, 1975).
Técnicas numeéricas especiales han sido desarrolladas para el caso del método incremental
(Lee, 1979).

El hecho de que se permita al espesor de la muestra que cambie, mientras se
produce la consolidacion. hace que la 1ecria de frontera en movimiento sea
particularmente aceptable para el estudio de la consolidaciéon con la velocidad de
deformacion constante, en este caso, h(t), es el espesor de la muestra, es una funcidén
conocida:

h(t)=ho - vyhot (13)

Este problema es por lo tanto considerablemente mas simple que ¢l caso del método
incremental, y que las condiciones de frontera para el drenaje estan dadas en la ecuacién
(10). Asumiendo una (C.) constante, la ecuacion gobernante y la condicién inicial, junto
con las condiciones de frontera pueden ser escritas como:

EE g (?Z“;r e e -
oT. = v 0< X 5:77([‘,,), o7 =71, 14)
£.{x.0 = 0 15)
“{o.7) =0 (16)
2 e . e \
~;;—)(’-—(77 L = ,B[lé—é, E{n .7 )} (17

* Prueba de consulidacion a velocidad de deformacion constante ™
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(19)

Donde
y = r/hs
r = velocidad de detormacion.
ho = Altura inicial de la muestra.
C. = Coeficiente de consolidacion

El parametro adimensional ( B ) puede ser definido como la velocidad de
deformacion normalizada debido a que el producto ( B * T, )esiguala (v *t ). como la
aparente deformacién Lagragiana. Asi este parametro pucede ser usado para eliminar las
variaciones entre pruebas de diferentes geometrias y suelos para establecer la importancia
de la velocidad de la deformacion

Se han publicado diferentes valores de { 3 ) los que se muestran en la tabla (9). Hay
un valor estimado maximo y otro valor minimo, debido a la vanacion de (C.) durante las
pruebas. En las pruebas con altos valores de ( 3 ) no siempre ofrecieron una semejanza
con la prueba (STD). Ya que la solucion de la ecuacion de las deformaciones pequefias
C.=(ho?/2u, )X AG/AL) es la base sobre la cual se obticnen los resultados de estas pruebas, la
cual es independiente de la velocidad de deformacion, la discrepancia observada a altas
velocidades de deformacion ha sido previamente explicada en términos de los altos valores
del exceso de la presiéon de poro generados en la base no drenada. Esta no es una
completa explicacion. ya que la estructura de las ecuaciones (14 v 18) sugieren que el
valor de ( 3 ) casi seguramente domina el comportamiento de la soluciéon de la
deformacion finita. En orden de investigar este efecto, se han escogido cinco valores
diferentes de ( 8 ) (0.01.0.1. 0.2, 0.5, 1.0 ) para su estudio. El hecho de que no se hayan
escogido valores mas altos. no quiere decir que las soluciones para estos no sean validas,
simplemente en este estudio. no se hace dicha investigacion

© Prucha de consolidacion a velocidad de deformacion constanre ™
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Consolidacion de suelos finos saturados

T ch Velwidde Defonmaciin
Fuate Materia! Deformacion s By interprtads Comentasio
A I R R I AU
. Max, ) Min N
Smithy Kaolinite 17-18 [3E | 13E | Buena concordancia caire pruckis usando diferciies
Whals |} i velocidades de deformacion. ]
{1969 Calewum 17-30 715 | 86E " |Pobre concordancia cntre prucbas usando diferentes
I Montmorifonite || . velocidades de deformacién o
Arcilla Mesena X% 64E~ | 26" | Buna concordancia I
Wisstod | Arcilladdde | 13-4 TET T 4E™ | Buena concordancia
Y7 Boston | | o
No hay mucha concordancia cilre pruchis. usando
Sillfors diferentes velocidades de deformacion Aftas velocidades
(975 | Arcilla Bickebol | W-19 | 1TE SE° 13EY | 1B 1de doformacion  producen  altis presiones  de
R | jpreconsolidaciony altos vatores de Cv ]
Gorman../ | Suclo de Kentuky ]
Ry & * T T e . S T
| _1973) Sl.l].() 1 0-22 | 41E i ZSEA __6_\_}:_ 4E4 i Bucna concordnncfa. o o
Sitio 2 12-40 | 14E B3E~ ] 4SE” j 26E” ) Buem concordancia. e
Sitio 3 i2-16 [ 27E” | G3E 16E~ | 4E” | Buenaconcordancia B
* paniagua | Ciudad de México T coeficientc de consolidicion (C,) resulto un poco alto,
Zavala | 7Zonasuroricnte pero la grifica. de compresibilidad i una muy buc
Jaime P. | (Ermita lztapatapa concorduncia con la pruch (STD) . Fs imporiante
Intitato de | veaadadela | 0.003 %/ 19ET | (Solose | DUOBOO | eomere gbservar que tomaron (h) = 2 om fo que ¢ una
Ingenicria Viga. Sitio min realizo um caracteristica importante cn las pruchas (CRS). que <5 el
UNAM | Mevicalzingo) prucha) fener especimeiics de poco espesor
(o | M-2Q213m) |
Puznte Impulsora Los cocficientes (k) v (C.) obtenidos en los ensaes
* Mendoza (102 m) (CRS) v (STD} resultan iguales para 1odo fin prictico.
adl Fig 11 ve {psES | 33ES | 0804 | 074 |Solo mostrando valores menorcs ¢ la (STD) par
(it | Anilladela Cd wsficrzos que superen ¢l doble de fa presion de
Wi 1926} de México preconsolidacidn.
Zona Nororicnte o L o
Instituto de | Central de Abasto Pudo constatarse que adn en los suclos sensibles @ los
Ingenieria (25 m) efectos de 1a velocidad de deformacin, como ¢s ¢l caso
UNAM Fig, 12 oo | 1R6SE] LRET 138 | 00804 | de tas arcilias de Ia Cindad de México, ha diferencia gue
cooperacion Arcilladela Cd arfojan los resultados de los ensayes (CRS) ¥ (STD) ¢s
concl de México muy reducida,
CENAPRED |  Zona Oricnte

Tabla # 9 Resumen de resultados publi
+ Datos agregados, (1997) Jos chlculos se real

+ + 2 magnitud de las deformaciones no e
00112%/min a 00373 %/ min

cados de prucbas (CRS). (Kuantsai Leg waf 1993)
tizaron en base  Jas ccuaciones de la wcoria de K. Lee.
12 especificada para cada sitio, pero la informacidn dada por Mendoza

4.0 . indica variaciones de
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2.4.5.- Método numeérico.

Un método simple de diferencia finita previamente desarrollado para el caso del
método incremental ha sido utilizado, este método es ejecutado en dos etapas; en la
primera, la solucion es llevada hacia adelante en el tiempo y en la segunda, la red es
reajustada al nuevo nivel del tiempo.

En la primera etapa, el espacio continuo es aproximado por una red de puntos
equidistantes y la aproximacion de una diferencia finita es aplicada a las derivadas en estos
puntos de la red. Estos son entonces proyectados hacia adelante en el tiempo (Fig. 60a)
por el método de Crank-Nicholson. Sin embargo, en el nuevo nivel del tiempo el punto
(A) de la red adyacente a la frontera en movimiento es ahora limitado por dos segmentos
no iguales; conforme se mueve la frontera hacia una nueva posicion, se aplica una formula
especial de interpolacion Lagragiana para aproximar las derivadas en este punto de la red.

xR
B

(b)

Fig.62 .- El meétodo numérico: {a) la solucion es avanzada hacia adelante en el tiempo: (b)
la red es reajustada al nuevo nivel del tiempo

Conforme los puntos de la red se establecen en un nuevo nivel de tiempo, ya no son
equidistantes conforme la longitud de la primera red es reducida por el movimiento de la
frontera (Fig. 62b). Antes de que la solucion sea adelantada hacia el siguiente nivel del
tiempo, la posicion de los puntos de la red se tiene que reajustar. Esto es hecho encajando,
por decirlo asi, un polinomio dentro de cada red e interpolando los valores asociados con

“ Prueba de consoltdacian a velocidad de deformacion constante ™
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los nuevos puntos de la red. después de esto. la solucion es otra vez levada hacia
adelante.

En el caso de carga incremental. la interaccion tendra que ser aplicada en llevar la
solucion hacia adelante, porque la nueva posicion de la frontera es desconocida y
solamente saldra como una parte de las soluciones. Sin embargo, se ha encontrado una
excelente concordancia con la solucion analitica del método incremental establecida por
(Lee y Sills, 1979). En los calculos presentes no hay solucion analitica disponible para
checar el método numerico. por esto se han creado los medios para estimar el ertor en el
meétodo, esto es logrado al considerar el porcentaje de la deformacion en el espécimen:

1
e o= ooy (20)

El cual puede ser obtenido por la solucion de la interaccion numeérica. Lo cual
debera igualar la deformacion aparente, i.e. que se aplico a la trontera del espécimen,
usando la definicion Eureliana esto es:

—_— nd
w1 - BT (21)

Cualquier diferencia entre estos dos sera el resultado del error numérico, y la
relacion de estas dos cantidades por lo tanto, provee de una vision de la posible magnitud
del error. L.os calculos fueron realizados usando 200 redes e incrementos en el tiempo de
tal forma escogidos que en cada paso, el espécimen se deforme 1/2000 de su altura
inicial.La relacion del porcentaje calculado de la deformacion Eureliana a la deformacion
Eureliana aparente para los diferentes wvalores de ( 3 ) usados, es mostrada con el factor
del tiempo en la (Fig. 63). En todos los casos ¢l error del valor verdadero de (1) no
excede el (1%) y los resuitados son considerados asi aceptables.

* Prueha de consolidacion a velocidad de deformacion constante ™
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.63.- Relacion del calculo ded porcentaje de la detormacion contra la delormacion aparenie como medio para la
estimacion numénca del error

I,os;—

B =om
L J
T, 1 10

0.95 1
0.0t 0.1

Porcentafe cakubaéo de s delormackin aparente

2.4.6.- Discusion de resultados.
2.4.6.1.-.- Distribuciéon de deformacion dentro del espécimen.

Debido a que la magnitud de la deformacion dentro del espécimen cambia
considerablemente con y entre los diferentes valores de ( $ ) , un procedimiento
normalizado es necesario para comparar los resultados. esto es aplicado al tomar la
relacidén de la deformacion a la deformaciéon aparente:

—_ £
e = - (22)

arp

Los resuitados de varias isocronas de ( £ ) graficadas contra la variable normalizada del
espacio:

_ X
x = — (23)
7

Son mostradas en la (Fig. 64) para la deformacion Eureliana y en la (Fig. 65) para la
deformaciéon Lagragiana. La superficie donde el drenaje tiene lugar es x = | y en la base
no drenada x = 0. La solucién de deformacion pequeiia de (Wissa . o/, 1971) es también
graficada en estas graficas como curvas continuas.

* Prueha de consolidacion a velocidad e deformaciion constante ™
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Fig. 64.- Isicronas de la deformacion Eurcliana para diferentes valores de 3. Las curvas indican las
solucioncs para la tcoria de las deformaciones pequeiias, A) T,=0.1 B)T,=0.5C) T, = 1

X x

1 T 1 -
-
a B = cot
-] 0.1
o 0.2
- 0.5
- 1.0
ry
-~
Ly
Tv = 0.5 Tve=1
Tv=0.1 a
e 1 1 SR ) [3 . o -3 L J
o 1 2 3 4 0.5 1 1.5 0.5 1.5
€ e E
@ (b)
=0.01
0.1
0.2
- 0.5
- 1.0
T, = 0.8
0 1 i -l — L 3
0 1 2 3 4 1.5 0.8 1 1.8
€ 1 1. € L.
(2 (e (<)

Fig. 65 - Isicronas dec la deformacion Lagrangiana para diferentes valores de §3. Las curvas indican las
soluciones para la teoria de las deformuciones pequeitas, Ay T,=0.1 By, =05 Cy T, = 1

Durante las primeras etapas de la prueba, la deformacion en cl espécimen tienc un
alto patréon no uniforme. con la mayoria de la deformacion desarrollada cerca de la

Y Prueha de consolidacion a veloctdad de deformacion constante ™
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superficie. Sin embargo. mientras progresa la prucba este patron desaparece gradualmente,
resultando en un espécimen mas uniforme. Las soluciones con valores grandes de ( B ),
parece que alcanzan este estado de uniformidad, la uniformidad es sin embargo,
relativamente medida solamente con respecto a la deformacién aparente.

Una comparacion de las soluciones con la solucidon de la deformacion pequena. en
base a estas graficas, sugieren que la solucion de las deformaciones pequefias puede ser
usada como una aproximacion razonable para la detormacion Eureliana hasta un
determinado valor de ( B ). Este valor critico de ( B ) parece ser de entre (0.1 y 0.2).

2.4.7.- Desarroilo de la deformacion en la superficie y en la base.

El desarrollo de la deformacion en la superficie y en la base del espécimen se
muestra en la (Fig. 68) para la deformacion Eureliana v en la ( Fig. 69) para la
deformacion Lagragiana. La solucion de las deformaciones pequeiias es otra vez mostrada
como una curva continua en estas graficas.

La ( Fig. 70 ) muestra la relacion de la base a la superficie de la deformaciéon
Eureliana contra el factor de tiempo con una curva continua indicando la solucién de la
deformacién pequefia. La version Lagragiana de esto, es mostrada en la ( Fig. 71) Estas
graficas indican que la solucidn es generalmente dependiente de la velocidad de
deformacion con velocidades de deformacion mas rapidas produciendo un espécimen mas
uniforme (en un sentido relativo) cuando se¢ compara en base al mismo factor de tiempo, la
teoria de las deformaciones pequerfias es solamenie aplicable al uso de la deformacién
Eureliana y ( B ) menor que, digamos , (0. 1). Estas conclusiones pueden ser aplicadas a los
resultados mostrados en la tabla (9).

3

- B -0l
of ~aot

— Trorin de deformaciones prqurdes.

-

Teorin de deformaciones peguenus.

1
0.1 ' 1~ w
Fig.66.- Variacion de la deformacion Eurcliuna normalizada en la superficic ( parte superior de la grafica)
v la basc (parte inferior de 1o grafica) del cspéeimen como una funcion del factor del ticmpo.
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°

(8]

Ty W

Fig.67.- Variacion de la deformacion Lagrangiana normalizada cn la superficic ( parte superior de 1a
grafica) y la base (pane inferior de la grafica) del espécimen como una funcidon del factor del tiempo.
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Fig 68.- Relacion de la deformuacion FEurchiana de la base a la superficiec como una funcion del factor de
ticmpo.
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n 2
Cx]
o1 a3z as 0.8

Fig 69.- Relacion de la deformacion Lagragiana de la base a Ia superficic como una funcion del factor de
ticmpo.

De la tabla (9) podemos hacer las siguientes observaciones, $Smith y Whals (1969)
reportaron en sus pruebas con Calcium montmorillonite., donde el uso de diferentes
velocidades de deformacién, tiene un efecto muy marcado en altos resultados en las curvas
de compresion y del coeficiente de consolidacion C. . Se ha considerado que esto se debe
al resultado de la presion de poro en la base. En la prueba mas rapida la presion de poro
maxima generada alcanzo 88 % del esfuerzo total. En la prueba mas lenta (25 veces mas
lenta que la maxima velocidad empleada). la presion de poro maxima fue de solo 25 % del
esfuerzo total, El posible valor mas grande de ( 3 ) para esta serie de pruebas es estimado,
al tomar la velocidad de deformacion mus grande y el valor mas pequeiio de C. reportado,
se obtuvo un valor de aproximadamente 2.1 (Tabla 9)Es muy posible que algunas de las
pruebas mas rapidas tengan valores de ( 3 ) de entre 0.1 y 2 mientras las pruebas mas
lentas tuvieron valores de ( B ) menores de 0.1. Por lo que se puede esperar que se tendra
un comportamiento diferente entre pruebas lentas y pruebas rapidas.

La prueba reportada por Wissa (1971), en arcilla azul de Boston. muestra buena
concordancia entre las pruebas (CRS) usando diferentes velocidades y la prueba
incremental (STD). ¢l valor de ( B ) mas grande en esas series de pruebas, fue de 0.02 .
También se ha tenido buena concordancia con otras pruebas obtenidas por Gorman of of
(1978) en sus pruebas en suclos en Kentuky donde el valor maximo de ( 3 ) fue de 0.016 .

Una serie de prucbas realizada en arcillas Bickebol reportadas por Siltfors (1975)
nos proporcionan un caso nterimedio. En esa serie de pruebas, la velocidad de
deformacion mas rapida fue de cerca de 30 veces mayor que la velocidad mas baja, v el
valor correspondiente de ( 3 ) mas grande es de 033 Los resultados muestran que
velocidades de deformacion grandes, producen una aparente presion de preconsolidacion
grande, que es una observacion similar hecha por Smith y Whals en sus pruebas. También

CPrucha de consofidacian o veloctdad de deformacian constante
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hay algunas diferencias en el coeficiente de consolidacion ¢, con diterentes velocidades de
deformacion, aunque esto se considera que es inconciuso

Mendoza . .f (1996) realizo sus pruebas en arcillas de la Ciudad de Mexico. en la
zona nororiente y oriente de la ciudad, que es donde se encontraba el lago. (en tiempos
pasados). por lo que sabemos que se trata de arcillas con un comporamiento muy
particular, de muy altos valores en sus propiedades indice, realizo una serie de pruebas
(CRS) vy las comparo con valores de pruebas increméntales (STD), donde encontro, para
fines practicos en ingenieria. que los valores de C, son casi iguales en los dos tipos de
ensayes, teniendo en cuenta que la relacion (us / p ) no fuera mayor del 30 @, por los
valores mostrados nos podemos dar cuenta que las velocidades de deformacion empleadas
varian de 0.003 mm/min a 0.005 mm / min __de acuerdo a los comentarios de Mendoza v o/
(1996) la_concordancia_de los valores _de (C,)_que obtuvo entre las pruebas (CRS) vy
(STD), v los altos valores de ( 3 ) _calculados con la_deformacion Eureliana n nos demuestra
una vez mas lo que_va se _habia comentado _en un parrafo anterior de ¢ fs
hecho_de que la teoria_de las deformaciones pequenas es solo aplicable al_uso de las
deformaciones Eurelianas con valores de ( 3.} _menores que 0.1

El desarrollo de una solucion Eureliana con valores de (3 ) mas grandes de 0.1,
aplicables a las deformaciones pequenas es teoricamente posible, por 1o que el tema
esta abierto a futuras investigaciones

Combinando ¢stos resultados con la teona desarrollada hasta este momento, se sugiere
que ( B) puede ser usado como un parametro para seleccionar la velocidad requerida
de deformacion en una prueba (CRS).

2.4.9.- Solucién aproximada para la condicion estable.

Deacuerdo a la teoria de las deformaciones pequefias después de que To = 0.5 es
espécimen tendra una distribucion parabolica en su deformacion. Cuando esta condicion se
ha alcanzado, se dice que espécimen a alcanzado su condicidn estable, y las diferencias de

la deformacion entre la superficie y la base del espécimen estaran en base a una constante
expresada de la siguiente forma:

Ae = L (24

Donde 3 esta definida por la ecuacion (19). La existencia de la condicion estable es
el resultado mas importante de la teoria de las deformaciones pequeiias ya que provee las
bases para la interpretacion de los resultados de las pruebas, el cudl también es uno de los
objetivos de la teoria de las deformaciones grandes.

l.a diferencia en la deformacion entre la superficie y la base del espécimen es calculada y
en orden de hacer una comparacion de los resultados de diferentes wvelocidades de
deformacion., se logra al normalizar 3 . Los resultados se muestran en la Fig. (70) . con el

" Prueba de consolidacion avelocidad de deformacion constante ™
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mismo tactor de tiempo (T.) con la teoria de las detormaciones pequenas denotada por
una linea dando Ae/3- 05 Si se usa la deformacion Lagragiana como se ve en la Fig. 68
(b) se tiene una desviacion muy grande de la teonia de la deformacion pequena. El peor
caso ocurre con las velocidades de deformacion mas grandes. cerca del final de la prueba
Ae/3 esta cercano a 0.125, ( un cuarto del valor predicho por la teoria de las
deformaciones pequenas). Se obtiene una mejor concordancia al usar la deformacion
Eureliana (Fig. 70 a) Con esta, el peor caso también ocurre con velocidades de
deformacion rapidas y cerca del fin de la prueba cuando las deformaciones grandes se han
desarrollado. Sin embargo, ¢l mayor valor de Ag/f3 en este caso es 0.55, como un 10 %
mas alto que la teoria de las deformaciones pequeias. El comportamiento es bastante
diferente del que uno podria esperar de la tcoria de las deformaciones pequefas vy la
velocidad de deformacion parece tener algln etecto importante. Sin e¢mbargo, no hay
indicacion que exista una condicion estable en la consolidacion de deformaciones finitas.
Toda la Fig. 70 revela que en el dado caso de que existiera la condicidn estable , esta seria
muy diferente a o predicho por la teoria de las deformaciones pequedias

)
P SN 0: o
os| Smatl stroin theory—7
Al:§
[
1 i 1
DO-O\ 01 T, 1 0
{ay
o} Smolt sirain theory
DE
[ /‘—\ =
B 05 o2
1 1 ]
%o 01 T, ¥ 0
(o)

Fig. 70.- A « / [} contra ¢l factor dc ticmpo 17,

a) ussando
deformaciéon Lagrangiana,

1a deformacion Eureliana. b) usando la
2.4.9.- Solucion Aproximada.
Si se asume una distribucion parabodlica de la deformacion Eureliana denwro del espécimen

e (x.T_ ) =

3

+ e{(T ) (25)
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De la condicion de frontera no drenada, ecuaciéon (17) , seguida dequeb ( T, ) =

El requerimiento que la distribucion de la deformacion debe acoplarse a las deformaciones
sobrepuestas:

]
1 . B BT,
”{8 I2(‘))( = ~] - BTV (26)
Lo que nos lleva a:
B - .—ﬂ_l‘_’__ l - 2
e(r,) = = 5T sal(7,) @7

La funcion a(T,) puede ser determinada de las condiciones de la frontera en movimiento
de la ecuacion (17).

Entonces:

Asi una solucién aproximada es:

_ BT, B r
e ) - g -l p-p ) s
-—L _3/3 _/3 .

Esta ecuacion no satisfacera a la ecuacion gobernante, ecuacion (14) ni tampoco
satisfacera las condiciones iniciales. ecuacion (15). Se puede esperar aproximarla, en el
mejor de los casos. a las ultimas etapas de la consolidaciéon asumiendo que se ha
establecido un patron de distribucion de deformacion. Esto puede ser verificado al
comparario con ¢l método numérico

De la ecuacion (29) se establece que en la superticie cuando X - n
) pT o
A N 3 S B9

Y en la base donde X - 0

v Prueba de consolidacion a veloadad de deformacion constante ™
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) g 7
f. T 0D g | i GH

Estas soluciones son comparadas con la solucion numérica en la Fig. (71) ; donde se
observa que hay una concordancia razonablc a velocidades de deformacion pequeiias.
El limite superior para esta concordancia parece que esta cerca del valorde 8 de 0.2 |y
mas haya de este valor la solucion aproximada no es aplicable.

La diferencia entre la deformacion en la superficie y la deformacion en la base es
obtenida de las ecuaciones (30 y 31) como:

a

A E B 32)
. S

- 1
20 ~;/f( B

Esta es comparada con las soluciones numéricas en la Fig. (72); se encontré buena
concordancia a velocidades de deformacion pequeiias. el uso de la solucion aproximada

por lo tanto debe estar confinada a prucbas con valores de 3 menores de 0.2 y un factor de
tiempo T . mayor de 0.5

- P=05
23
€
1
./"
G 3 0 T,
3 (b)
\ -
-
2} 2[-
%= &
) )
- . ;/
n :
%3 3 0T, S5 v 0T,
(c) (ay

Fig. 71.- Comparacioén de 12 solucion aproximada (curva) con la solucion numérica (puntos) para la

deformacion Eurcliana en la superficic v en la base det espécimen @ a) = 0.1 . bB)P=0.2 . ) =
OSydy =1
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Fig. 72.- Comparacion de la solucidén aproximada (curva) con la solucién numdérica (puntos) para Aeg / 31
DP=01.b) P=02 . IP=05vdP=1

2.4.10.- Interpretacion de resultados de pruebas

2.4.10.1.- Condicion estable.

La condicion estable en la teornia de las detformaciones pequefias no existe en el caso
de deformaciones finitas Como resuitado de esto. el método propuesto por Wissa o ./
(1971) para interpretar los resultados de ias pruebas tendra que ser modificado , para
analizar este fendmeno. En general esto no es posible debido a la complejidad de la
solucion. Sin embargo, ha sido demostrado que para valores pequeiios de {3 después de T.
= 0.5 una simple distribuciéon parabdlica puede ser usada para aproximar la solucidon. Bajo

© Prueha de consolidacion a velocidad de delormacion constante ™
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estas condiciones un maétodo pucde ser dernivado para interpretar los resultados de las
pruebas.

El coeficiente del volumen de compresibilidad m | puede escribirse en términos de la
deformacion Eureliana como sigue:

Ae -
e T Aot G

Entonces de la ecuacidén (32). la diferencia entre la deformaciéon Eureliana entre la
superficie y la base de la muestra es como sigue:

m Aoc' = s (34)

2[1A;/)’(1—/J"I“,)j

Donde Ac ' es la diferencia en el esfuerzo etectivo entre la superficie y la base de la

muestra e iguala a (us) . (el exceso de la presiéon de poro en la base). Asi la ec.(34) se
puede escribir:

e

m u, = = ) - - (35)
2'L1—ﬁ/3(|»/; A )j

3

La deformacion Eureliana en la superficie con un factor de tiempo T. es dado por la
ecuacion (30). En el factor de tiempo A T. después, esto se convierte en:

\

= _ﬂ" * A._—[.?’A,’,,, + OO — ﬂ (36)
" 1-8{T_+AT_ ) : 1

3
La diferencia en la deformacion de la superficie en estos dos niveles de tiempo sucesivos
es obtenida después de una manipulacion como:
g
&' -8, = AT,

!

i

]

; 1 Y- !
- sl plr AT N
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Esta diferencia en deformacion esta relacionada a la diferencia en el esfuerzo efectivo
como:

e'g—€g=m, Ac' (38)

Ya que no hay ningin exceso en la presiéon de poro en la superficie. la diferencia en Jos
esfuerzos efectivos es la misma como aquella del esfuerzo efectivo

Ac' = Aoc (39)
El cual ha sido medido durante la prueba. asi:
- { I
S TRV | (e e e |

(49)

A N

_ g
9[1—;,6(1-/3 an ):Hl-— l sli—plr.~ar, ))}

Si m, en la ecuacion (40) y la ecuacidén (35) permanece sin cambio, entonces estas dos
ecuaciones pueden ser combinadas para dar:

I

sU~-p /)J

[

AT(

~

1
So i pT N s (F. AT

Ecuacion (41)

Después de algunas manipulaciones matematicas esta ecuacion se convierte en
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) I ,: Ao
v 2u At

.

oorpLr o AT

Con:

1 .
1~3,B(1~,61v) 2

F(p.1v.a17_ )= —_—

(-pr Yi-plr.~ar,)] o -Jl,_ 'pli-plr.+arT, ))}

Ecuacion (43).

La ecuacion (42) es muy similar a la expresion derivada de la teoria de las
deformaciones pequefas excepto por el factor (F) definido por la ecuacion (43).

El factor (F) definido _en la _ecuacion (43) _da_la relagion _del valor (C,)
interpretado a partir de la teoria de las deformaciones pequenas; vy lo_relaciona con el
(C,) obtenido por la teoria de las deformaciones finitas.

En la Fig. 12 este factor (F) es mostrado, al graficarlo conira (3 T,) . donde_se
aprecia la aparente deformacion Lagragiana . para diferentes valores de { A T, ) . Excepto
para valores de deformaciones muy pequenas, (F) sera mas grande que la unidad. Esto

deformaciones pequefias sera mas_grande que el valor actual , especialmente cuando_se
han desarrollado deformaciones grandes en_el espécimen.

© Prucha de consolidacion a velocidad Jde deformacion constante ™
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Fip. 73.- La funcién F ( 3. T.. AT,) ¥ su aproximacién: a) AT,= 0, b) AT, = 0.01. ) AT, = 0.05 |y
d) AT, = 0.01

Para simplificaciones de calculo, la ecuacidén (42) es muy complicado y es necesario
introducir algunas simplificaciones. Si en la ecuacion (43) ambos (B) y ( A T, ) se asume
que son muy pequefnios, entonces una simple expresidon para (F) sera de la siguiente
manera:

)

(44)

W

F(p.r, .arvr

Esto se muesira con una linea punteada cn la Fig. 71 . Esta aproximacion se
comporta bien para (3 < 0.2)y para ( A T. ) mayor de 0.1 Asi la ecuacidén (42) puede ser
aproximada por:

2 H AN o
= (0 - Ve 7o 2 G 45
b s o 20, A (45)

Ya que (3 T.) es la aparente deformacion Lagragiana (ho - h )/ h » la ecuacion (43)
puede ser escrita como:

“ Prueba de consolidacion a svelocidad de deformacion consianie ™
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. h Ao
o= T 40)

2u, At

Donde (h) es la altura actual del espécimen.

Esta ecuacidén esta basada en consideraciones de cambios de deformacién en la
superficie del espécimen. Una expresion similar puede ser obtenida de las consideraciones
de cambios en la deformacion en la base del espécimen.

R Ac - Au
~ T 7 V= 2 . 4
("G(ﬂ’ v’A ) 2w, At @7
Con:
t
1—3,0(1»-/;7“,) .

G(p.7_.a71))

-

=(l-,6T‘,)[1-—/)‘(7",+A'I",)]+A18 {1_35(1_/;(’1"_+A'I", ))}'

Ecuacion (48).

Donde A u;, es el cambio en el exceso de la presion de poro en la base durante un

intervalo de tiempo A t . Por un argumento similar como el anterior se puede demostrar
que:

I Ao - Auwu
C’ ~ [\ ~ 40
v 2 Ar 49

Esto dara otro valor de (C.) a partir de la misma serie de resultados. Estos dos
valores de (C.) en general seran diferentes, debido a las diferentes aproximaciones
utilizadas.

2.4.10.2.- Empleo de las ecaaciones.

e Una vez que cf valor de () es determinado de la ecuoacion (496) o de la ecuacion (49).
podemos calcular { ) a partir de la ccuacion (19), de donde podemos calcular (m.)
con la ecuacion (35).

-

El promedio de la deformacion Eureliana en el espécimen es:

(50)
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e De la suposicion de la distribucion parabélica de la deformacién Eureliana v una (m.)
constante, se concluye que la distribucion del esfuerzo efectivo dentro del espécimen
también es parabodlica. Por lo tanto, el promedio del esfuerzo efectivo correspondiente
al promedio de la deformacion Eureliana es:

2
, - _ =
o' = T 3"" {(51)
-

Otros dos puntos en la curva (esfucrzo - deformacion) también pueden ser obtenidos,
de los mismos datos, correspondientes a la superficie y a la basc en ¢} espécimen. La
deformacion en estos sitios puede ser calculada partir de las ecuaciones (30) y (31)

Se puede esperar que estos tres puntos puedan definir curvas de (esfuerzo deformacion)
diferentes debido al error inherente en sus suposiciones. Sin embargo. esto servira un
proposito, el cual es el de indicar la posibie magnitud del error en los resultados.

2.4.10.3.- Estado de Transicion

Durante el estado de transicion. i e. desde el principio de la prueba hasta (T, = 0.5) .
la teoria de deformaciones pequefnas parece que da una buena aproximacion para las

pruebas con (3) menores a 0.2 (Fig. 7 ). Asi. ¢l método propuesto por Wissa ot uf (1971)
puede ser usado.

2.4.11.- Investigacidon aplicando la teoria.

Lee et al (1993) realizaron una serie de pruebas (CRS) en base a la teoria
desarrollada por él mismo en (1981). (Teoria de la consolidacion de deformacidén grande)
¢l método para el estudio de las pruebas, lo llaman "Procedimiento de analisis de datos" ,
en la tabla (2) se presentan los datos generales de las pruebas realizadas. podemos ver que,
por los datos mostrados, se puede concluir que este es uno de los mejores ejemplos para
constatar la validez no sélo de su teoria, sino que con ello se puede estar a favor de la
realizacion de las prucbas de la consolidacion unidimensiconal de los suelos finos saturados
por medio de la prueba (CRS)".

La arcilla marina probada tienec un limite plastico de alrededor de 40 %, un limite
liquido de 90-100% y un contenido de humedad de 80-100%% . Los especimenes tenian una
altura inicial de 20 mm .Cada prueba se realizo para alcanzar 10 mm de deformacion (la
cual corresponde al 50 %6 de la deformacion Lagrangiana) o a un porcentaje maximo de
presion de preconsolidacion de 1.3 NPa, (lo que ocurriera primero) los rangos de
deformacion fueron escogidos cuidadosamente para tener valores de 3 de alrededor de 0.1
La Fig. 2 muestra la relacion medida de (u / p ) de tres pruebas de la serie A, en general
todas las pruebas tienen valores semejantes. En todas las pruebas la compresion final de

2Constam ratc of strain consolidation of Singapore marine clay, bLee ki Choa V. y Queck S.H. (1993)
Geotechnique Vol 43 # 3 pp 471 - 488
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todos los especimenes supero 8 mm (lo que es ¢l 40 %6 del espesor inicial) . Se realizaron
pruebas de consolidacion incremental (STD) para comparar los resultados, donde se
observo que las curvas de compresion entre ambos meétodos eran bastante satisfactorias,
en cuanto a la concordancia entre ellas v los valores de (C,) obtenidos también resultaron
satisfactorios, demostrando asi la validez de la teoria cuando se aplica con valores de 3 =
0.1 El grupo A y B son de muestras imperturbadas. el grupo C c¢s de muestras
reconstituidas.

Muestra | Velocidad B B Comentario.
mm / min Max. Min.

Grupo A 0.0038 0.057 | 0.033 Buena concordancia

Grupo A 0.0056 0.078 0.037 Buena concordancia

Grupo A 0.0111 23 0.09 IL.as curvas divergen un poco.

Grupo A 0.0375 1.3 0.22 Curvas descartadas.

Grupo A 0.0388 .2 0.2 Curvas descartadas.

Grupo B 0.0058 0.08 0.03 Buena concordancia en las curvas de compresién,
difercencias importantes en valores de C.

Grupo B 0.0085 0.1 0.05 Buena concordancia

Grupo B 0.0117 0.3 0.15 Las curvas divergen un poco.

Grupo B 0.0273 0.5 0.17 Curvas descartadas.

Grupo C 0.0032 0.04 0.01 Buena concordancia en las curvas de compresion,
diferencias importantes en valores de C,

Grupo C 0.0075 0.09 0.04 Buena concordancia

Grupo C 0.0063 0.08 0.03 Buena concordancia

Grupo C 0.0146 0.22 0.1 Buena concordancia

Grupo C 0.0475 1.3 0.2 Curvas descartadas.

Tabla 10.- Resumen del programa de pruchas v observaciones

Las curvas descartadas comprueban lo predicho en la teoria de deformactones grandes,
que a valores mayores de 0.1 se observa un claro cambio de comportamiento

2.4.12.- Ejemplo de aplicacion:

1. Se predeterminan los valores de:
Se determina la altura del espécimen. una caracteristica de {a teoria de Lee, es que da
muy buenos resultados para especimenes de poco espesor, (no menos de 20 mm). Se
seleccionan el rango de deformacién que se le provocara a la muestra, (de un maximo
del 50% del espesor de la muestra, que es lo que indica la deformacion Lagrangiana ),
se selecciona el valor maximo de Ia presion de preconsolidacion, la prueba se
concluira cuando se alcance cualquicra de los dos valores anteriores, o antes si se
alcanza un estado de compresion tinal. (las prucbas realizadas con antenoridad, han
demostrado que siempre se ha alcanzado el estado de deformacion final antes de que se

U Prueba de consolidactin a veloctdad de deformaceia constante
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Aunque se ha encontrado que estos wvalores

3.

s,

6.

obtengan los dos valores anteriores). Se establece la maxima relacién (u / p ) la cual
sigue los criterios ya esiablecidos en los incisos anteriores, y es que no debe rebasar
ciertos porcentajes.

El 30 % parece ser un valor que se adapta muy bien como valor maximo segun las
investigaciones de Mendoza .t .f (1996)

Se selecciona la velocidad de deformacién. (r)

Una prueba con una velocidad de deformacion muy grande no puede ser correctamente
interpretada, por el contrario, una prueba con velocidades de deformacion muy
pequefias puede llevar a una interpretacion erronea del coeficiente (C.) L.a correcta
velocidad para la prueba esta entonces entre estos dos limites. Deacuerdo a la ecuacion

(19) este valor depende del coeficiente de consolidacion (C.) y la altura inicial del
espécimen (he) .

En la practica correlaciones empiricas (Carrier , 1985) puede proveernos de un
estimado del coeficiente (C.) para la determinacion de la velocidad de la prueba.
Gorman .t ./ ( 1978) recomienda una velocidad de deformacién de 50 * 10 ~* % por
minuto para un suelo con un limite liquido mayor de 60 %

Gorman .« { 1978) recomienda una velocidad de deformacion de 100 * 10 "' %% por
minuto para un suelo con un limite liquido menor de 60 %6

de Gorman .+ ./ dan valores muy
conservadores

(Comienza Ia prueba) Se calcula el Coeficiente de consolidacion. (C.)

Durante la prueba. en cualquier instante del tiempo. se determinan dos valores de C. ;
uno corresponde a la superficie drenante del espécimen (C.4) v ¢l otro corresponde a la
superficie no drenada del espécimen (C . ) Esto produce dos valores de (B) y por

consiguiente también surge la pregunta ;,Cual de los dos valores de (f3) se deben
utilizar?,

Se calcula el parametro ()

De la prueba se tienen dos valores de (C,). asi que la logica para la eleccion ¢s que se
utilice el valor que sea mas confiable, en base al coeticiente de consolidaciéon mas
aceptable ya sea (C. 4 ) o (C | . ) . para el calculo de las deformaciones en las dos
superficies de la muestra. En base a la teoria este debera ser semejante a 0.1

Se calculan las deformiciones.

Se calcula 12 reiacion de vacios.

T Prucha de consolidacion a velocidad de deformacion constante ™
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A continuacion se presenta el método de "Analisis de datos" establecido por Lee . .f
(1993) para ser empleado en una serie de pruebas (CRS).

e Datos:

Se requiere tener los siguientes datos.(he) es la altura inicial de la muestra, (e;) es la
relacidon de vacios inicial de la muestra, (v) es el rango de deformacion (Lagrangiana),
igual a ( r/ h o ), donde ( r ) es la velocidad de deformacion , de unidades, (L T 1
Donde (h) , (p) ¥ (u) son el espesor. la presion aplicada y la presion de poro (en la
superficie no drenada)

e Secuencia de calculos.
El promedio del esfuerzo efectivo ( & '.w. ) . el promedio de la deformacion Eureliana
(& . ) y el promedio de la relacidn de vacios (€ .. ) son:
N

y he
s = I 1
£ C.
Yy = T (2)
L
2
o.'.m» = o - —5";, 3)
_ h, - h
guwe - h (4)

e = —Fe 5)
ave ’ -+ &

L oave
El esfuerzo efectivo en la superficie drenada del espécimen es:
c'a=p )
Y en la superficie no drenada del espécimen:
C'y=p- u (7)
La velocidad del cambio del esfuerzo efectivo ¢s (Ag '/ At ). Dependiendo de la calidad de

los datos, la certeza v la frecuencia con que sean medidos. se puede utilizar, va sea una
formula de dos puntos o cinco puntos

“ Prucha de consoltdacion a velocidad de deformacion constane ™
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(a) Formula de tres puntos:

(22) - sl o), ] ©

(b) Formula de cinco puntos:

(AAC:')“ = ”-_‘lzlA,[(o‘) - 8(c") oo s(a')" - (o) ] ©)

Donde los subindices (-1) y (+1) se refieren a las lecturas tomadas inmediatamente antes y
después de la presente lectura, respectivamente. la cual se denota por el subindice (0) .
Los subindices (-2 ) v (+2) se usados de una forma similar. Las expresiones para la

primera y ultima lecturas pueden ser obtenidos por el uso de la formula "punto de a
lado". que es:

(a) Formula de tres puntos.

Aot i ~ . . .
(A,}l‘_ Ssasl-3te) + ale) - (o) ] (10
(b) Formula de cinco puntos.

Ao 1 _—

—_— = | . 25{c" 48 (o ~36{c') +1 *) -3l 11
(A] = il mslen), vasler) selor) isle) —3ien] an
Para efectos de toma de datos., la formula de tres puntos es mas sencilla de utilizar.

El coeficiente de consolidacion (C.) y la deformacion normalizada () Son:

(a) en la superficie drenada del espécimen

. h - Ao, 1‘
¢ T =,
= 2 u At ‘\
¢ (12)
y h : l
B o - & - )
v

* Prueha de consolidacion a velocidad de deformacion constante ™
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(b) En la superficie no drenada del espécimen.

C - b Ao’ ‘|

vu T oy At L
13)

Y hl l

p.o= T |

e Las deformaciones son:

(a) En la superficie drenada del espécimen:

I 1
1
&, = & + -{i‘ | (14)
4 o 3y - (BrIZE,)]
(b) En la superficie no drenada del espécimen.
3 [ i 1
& = & + O 15
“ 611 - {pHI/IZH, )] a=

Es posible utilizar, ya sea el valor promedio o el valor calculado de (8) La diferencia es
insignificante para valores pequenos de () .

La relacion de vacios es:

(a) En la superficie drenada del espécimen:

S B ] 16
“a 1 + & ae)
u

- LT 1 17
“u 1 + <« an

“ Prucha de consolidacion a velocidad de deformaceon constante ™
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» Verificacion de resultados de pruebas que reunan las caracteristicas especificadas en la

teoria, podemos utilizar las formulas (1) y (2) de la siguiente manera:

h

B - —7(_'79» H
.

v o= Eh—z- (2)

0
Sustituyendo el valor de (y = r / ho ) en (1), tenemos:

h r
£ = —(‘i— Parametro de Deformacion.

El cual se conoce como el parametro de la deformacion:
Despejando obtenemos el rango de deformacion y la velocidad de detormacion.:

! Rango de Detormacion.
v L

-
mm | N . .
] Velocidad de Deformacion.

N

2.4.13.-Presentaciéon de resultados.

De los resultados obtenidos se grafican tres curvas de compresion. l.a primera es el
promedio del esfuerzo efectivo ( 6 ' . ) contra el promedio de la relacion de vacios (€ ae)
. Las dos otras graficas, corresponden a la superficic drenada del espécimen y la no
drenada del espécimen

Dos valores de ( C . ) que corresponden tanto a la superficie drenada como la no
drenada del espécimen también pueden ser graticados.

La wvalidez de¢ los resultados puede ser examinada al comparar las tres curvas de
compresion | la grafica de los dos valores de ( €, ) v al examinar los valores obtenidos de
(B) obtenidos de las ecuaciones (12) y (13)

Se considera que los resultados seran validos si los valores de (§3) generalmente estan
por debajo de 0.1 v si se tiene una concordancia razonable

entre las tres curvas de
compresion y entre los dos valores de ( C o ) observados

v Prueha de consolidacion a velocidad de deformacion constanee ™
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2.5.-Conclusiones

La mayor diferencia cntre la teona de las deformaciones pequedias y las
deformaciones grandes es ¢l efecto de la velocidad de deformacion, mientras las
soluciones de la teoria de las deformaciones pequefias no es afectada por la velocidad de
deformacion aplicada. las soluciones en la teona de las deformaciones grandes varian con
el parametro adimensional (3 ) . La teoria de las deformaciones grandes también nos
muestra una frontera para los valores de (§ ) que es aproximadamente (0.1) mas alla de
este valor, las soluciones para diferentes valores de (3 ) divergen rapidamente Cuando (3
) es menor de (0.1) las soluciones pueden ser aproximadas por una expresidon analitica que
ofrece ecuaciones similares a la teoria d¢ las detormaciones pequefias. Una expresion
analitica para valores de (3 ) mayores que (U.1) no ha sido encontrada. lo cual no quiere
decir que no existan. simplemente no se ha realizado dicha investigacion
Una comparacion de la interpretacion de los diferentes métodos basados en las tres tecorias
que se han desarrollado se proporciona en fa tabla (11). de la cual se pueden hacer las
siguientes observaciones

Las expresiones para el porcentaje del esfuerzo efectivo (o' )

e Curva de compresion:
l.as teorias, tanto de Wissa o (1971) v Lee o of

de las tres teorias son casi idénticos
(1981) proporcionan expresiones para las deformaciones tanto en la superficie no
drenada como la no drenada del espécimen. La diferencia entre las expresiones se
deriva de las teonas de deformaciones pequeftas v las grandes en la magnitud del
parametro (3 ) . la deformacion aparente de la muestra y ademas la compresion de la
muestra dividida entre su altura inicial o su espesor actual

e Coeficiente de consolidacion: (C.) L.as expresiones son otra vesz, muy similares a
aquellas dadas por Smith v Whals (1969) v Wissa ../ (1971) son casi idénticas bajo la
adecuada combinacion de parametros. Un punto mas que comentar es que la expresion
dada por Lee././ (1981) no relaciona el parametro calculado de (C.) con el promedio
de la relacion de vacios ( € ...) o con el promedio del esfuerzo efectivo (o' ). En vez
de ello Lee (1981) prevé expresiones que se aplican en la superficie drenante y la no

en ¢! espécimen donde se conoce el esfuerzo

drenante. que son los unicos lugares
efectivo exactamente.

“Prueba de consolidacion a velocidad de deformacion constante '
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ARG~ Comnelldaciéen o Velecidnd Be Deformeacidn Constanse.
Imwestigqactén m of Sosticate ¢ Bngonlieria TEEADE.
(Pfcwmdenns of af FDDAG).

2.6.1.- Introducciéon.

En este inciso veremos el desarrollo de la investigacion que se ha realizado en el
Instituto de Ingenieria por Mendoza .t .¢ (1996) en cooperacion con el CEN. A P.RE.D.
cuyos resuitados se publicaron en la XVIII reuniéon nacional de mecanica de suelos en
Morelia . donde se presento el equipo disefiado, para realizar pruebas (CRS), el cual
resulta un gran adelanto en el desarrollo tecnologico para México, como ya lo comente en
el prefacio, este tipo de investigaciones son de primordial imporiancia para poder lograr
no solo el cambio tecnologico, sino también para poder darle la importancia cultural que
se merece. Adelantandome un poco a las conclusiones dadas por Mendoza «¢ .f. en su
investigacion demuestra que la prueba (CRS) ofrece resultados muy satisfactorios para la
determinacién de la consolidacion unidimensional, no solo por el hecho de que estos
resultados, ofrecen parametros casi idénticos a los obtenidos con la prueba (STD), el gran
logro es por el mismo hecho de haber realizado las pruebas (CRS) en las arcillas de la
ciudad de México, puesto que solamente se habia realizado una sola prueba por Zavala
Paniagua y Jaime P. en (1990), donde a pesar de haber obtenido buenos resultados, era
necesario hacer mas pruebas para poder justificar su uso como una prueba aceptable para
la realizacion del estudio de la consolidacion a un nivel mas general, puesto que si algo
sabemos es el comportamiento tan particular que tienen las arcillas de la ciudad de
Meéxico, de alli la necesidad de realizar las pruebas (CRS) aqui en México y no basarnos
en las investigaciones realizadas en otros paises. las teorias que existen para el desarrollo
de la prueba (CRS) estan alli, solamente es necesario aplicarlas para ver que si responden
a las necesidades de los ingenieros.

2.6.2.- Descripcion Del Equipo De Prueba

Para determinar la relacion entre los esfuerzos efectivos (o') y la reiacidon de vacios
{e), que es la base para juzgar la compresibilidad de los suelos. es necesario conocer la
presion de poro media en el espécimen. Conocida ésta y dado que en todo momento se va
registrando la carga con que reacciona el suelo al imponente una velocidad constante de
deformacion, se tiene asi el esfuerzo efectivo medio sobre la nuestra, esto es la carga
dividida entre el area transversal del espécimen, resulta el esfuerzo total (o) que al
reducirle la presion de poro define el esfuerzo efectivo.

La prueba de consolidacion (CRS) consiste basicamente en comprimir con una
velocidad constante de desplazamiento a una muestra de suclo saturado alojada en un
anillo metalico fijo a la base, por medio de una maquina de compresian. permitiendo que
drene por la parte superior Por medio de un transductor de presion se mide ia presion de
poro en la base de la muestra. una celda de carga indica la fuerza con ia que reacciona el
suelo, miemntras que un transductor de desplazamientc mide las deformaciones sufridas.

“Prucha de consolidacion a velocidad de deformacién consiante ™
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El anillo fijo del prototipo construido mide las deformaciones sufridas. El anillo fijo
del prototipo construido posee un area transversal de 50 cm?®. y los transductores tienen
las capacidades maximas siguientes: 7.0 Kg / cm’ (presion relativa), 450 kg (fuerza) y
12.7 mm. (desplazamiento), su resolucion es de al menos 0.5 %% de su escala total, y pudo
comprobarse, mediante calibraciones cuidadosas, la linealidad y respetabilidad entre las
variables fisicas y las senales eléctricas.' En la fig. 74, se muestra la seccion transversal
del prototipo construido y una vista del conjunto, en donde se incluye la maquina de
compresién, la cual es capaz de desplazar ¢l plato sobre el que se dispone el

consolidometro con una velocidad (0‘. ) de 000001 mm/min a & mm/min

Todas las senales son acondicionadas vy adquiridas en forma automatica por una
tarjeta analogica-digital. la cual envia la informacion a la memoria de una PC  Ej barrido
de las tres senales se realiza con cierta periodicidad seleccionable en el mend del programa
de adquisicion, para los ensayes que se exponen en este articulo se adopto la toma de
lecturas a cada uno o tres minutos. Por medio de un programa y una hoja de calculo, los
datos se manejan para presentar resultados inmediatamente después de terminado el
ensaye, entre estos, graficas practicamente continuas de esfuerzo efectivo contra
deformacién unitaria o relacion de vacios, coeficiente de permeabilidad (k) contra relacion
de vacios, coeficiente de consolidacion ( C . ) contra estuerzo efectivo, etc.

2.6.3.- Analisis Comparativos de los Resultados.

2.6.3.1.- Suelos ensayados.

Se realizaron seis pruebas (CRS) con cuatro suclos inalterados diferentes en las que
se emplearon velocidades de deformacion que variaron entre 0.0112% vy 0.0373% por
minuto, para muestras de 2.684 cm. de altura. Los resultados de esta serie de ensayes se
compararon con los obtenidos en muestras paralelas con ¢l método tradicional de esfuerzo
controlado incremental (STD), en el que se duplicaron cada vez los esfuerzos. Tres de los
suelos estudiados provienen de la Zona del Lago de la ciudad de México. caracterizada
por depositos arcillosos muy blandos, ¢l suelo restante se muestreo en los depositos
lacustres cercanos a Mexicali BCN. En la tabla 12 se resumen las propiedades. Indice de
estos matenales.

Suelo Ensayado Prof. W Wi, PE STD CRS
(m) (%) (%) (%) _
Puaente Impolsora . 10.20 355 368 268 i 2
Central de Abastos. 2500 238 348 215 1 2
Hospital Judrez. 11.70 268 360 277 H 1
Limo lacustre Mexiczli. 0030 32 26 4 1 1

Tabla 12 Propicdades indice » prucbas realizadas,

' Ver ¢l inciso

.7 para ver como funciona ol intercambio de datos enire fa mucstra y la computadora
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2.6.-4- Procedimiento de ios ensayves.

El labrado de tas muestras para los ensaves {CRS) se realizo con la ayvuda de un
torno simpile. en la misma rforma gue para ias pruebas convencionales. Muestra v aniilo se
colocaron en {a base dei consolidomerro. seilando perrectamente la union mediante cuatro
toruillos v aroseilo para evitar cuaiquier fuga de presion. Previamente v con la finalidad
de asegurar ias lecturas de presion de poro en o base de fa muestra en cada ensave (CRS).
se tuvo especial cuidado en el proceso de saturacion det trransductor de presion v el ducro
que lo comunica con ia pase de ic

muestra. hirviendo la piedra porosa v haciendo circuiar
agua desaerada. en todos los ensaves se utilizo papel filtro para ias pledras porosas. Se
ajusto la alwura del emboio yue comprime a ia muestra para ilevarlo ai contacio con ia cara
superior de iz musma apiicando una presion Heera para lograr un contacto pieno. de
manera similar 2 lo realizado ¢n os ensaves convencionales. 1 continuacion se mnundo la
muestra. Dispuestos i0s transductores. se conecto el sistema de adquisicion de datos v se
seleccionaron ei menu principai los parametros de velocidad de muestreo v el tormato de
grabado en memoria del archivo de datos Se active el pitato de compresion con la
velocidad de deformacion elegida con io que ia prueba daba iniclo asi como ei registro
automatico de presion de poro en la base. fuerza aplicada v deformacion. Alcanzado el
valor maximo deseado de carga se paro la maqguina de compresion. en aigunos casos se
realizo un ciclo de descarga con una velocidad de 0.01
fuerza se disipaba o la presidn de poro se hacia negativa: ol archivo de datos se importo a
una hoja de calculo previamente programada de acuerdo a las ecuaciones (7). (13 (1) v
(17) de Smith v Whals det inciso t2.5.2.3) para obtener ias relaciones ( ¢ - o) L (e - Co v (
k-e ), o bien los mismos parametros versus la deformacion unitaria.

mrymin. que termino cuando la

Fig.75 .- Realizacion de una pructa (CRSy en el ML

Es impornante hacer a observacion de
puede asegurar la saruracion va gue
norma ASTM (D-2186-8 3

que en el estado acmual del equipo no se
no es posible apiicar contrapresion como lo indica la
sin embargo. <

ste problema no es privarivo de este

GR2

CPrucha de consoidacton coaveiocidad Jde derormaasien cosiante
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equipo y no influye en la comparacion con las pruebas convencionales, toda vez que los
equipos para estas ultimas tampoco disponen de un sistema para asegurar la saturacion de

ila muestra. En una etapa posterior se le implementara al actual equipo la capacidad de
aplicar contrapresion al suelo.

2.6.5.- Efectos de velocidad de deformacidén sobre la presién de poro

Por lo ya sefialado, la validez de las soluciones tedricas, depende principalmente de
la variacion de (e) a través de la altura de la muestra y por tanto de la variacion del
esfuerzo efectivo, 1o que se refleja en el cociente de la presion de poro y el esfuerzo total,
(us, / p). En la fig. (76) se muestran las variaciones de la relacion (us, / p) con la
deformacion unitaria en dos suelo arcillosos de la ciudad de México, con dos velocidades
diferentes de deformacion. Se observa consistentemente cue la presién de poro en la base
es mayor conforme aumenta la velocidad de deformacion. Sallfors (1975) recomienda que
ésta no rebase el 15% de la presion total, en tanto que la norma ASTM (1982) seiiala que
debe mantenerse entre 3 y 20% Mas alla del inicio de ilos ensayes (CRS) aqui

presentados, con velocidades entre 0.003 y 0.005 nmm/min, los cocientes (us / P) arrojan
valores dentro de los limites antes mencionados.

ARCILLA DE LA CIUDAD DE MEXICO
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w0 > VCD, § = 0.003 mm/min, Puents tmpulsora |
~ S VKD, § *0.006 mmimin, Puente i pulsors ;i
" 40 ;E - Ve, 5 > 0.003 mm/mmn, Central de Abastos|
= v - VCD, 3 =0.006 mmimin, Central de Abastos |
® 1 4 b
= 3 1 Py 1
3 - [ el D n
20 -
© R T 1
P o
o 10 20 a0

40 20 &0 70
c, en %

Fig.76.- Efccto de la velocidad de deformacion sobre la presion de poro en 1a base del espécimen.

2.6.6.- Efecto de 1la velocidad de deformacién sobre in presiéon de poro en ila base de
especimenes.

En un tercer espécimen de arcilla de ia ciudad de México (Hospital Juarez), se
practico un ensaye (CRS) con velocidad de 0.01 mm/min . desarrollandose una presidon de
poro alta. Fig. 77, Este caso seria una gjemplo de seleccion inadecuada de la velocidad
de deformacidn, con lo que sus resultados deberian calificarse como inciertos y poco
confiables. La excesiva velocidad se refleja también en una aparente disminucion de la
compresibilidad, como se expone e¢n el sub inciso siguiente. Sin duda, en materiales

“Prucha de consolidaciéon a velocidad de deformacion constante”
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menos compresibles v mas permeables. las velocidades anteriores se pueden desde luego
incrementar, como lo muestra la Fig. 78 correspondiente a un limo arcilloso, la velocidad
empleada de 0.007 mn/min permitio concluir la prueba (CRS) en una jornada de trabajo,
conservando el cociente (us / p) incluso por muy abajo del 10%6.

ARCILLA DE LA C!IUDAD DE MEXICO

1 8 - SO — - - e
o b f A ]
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1. 10.20
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08 b—- - do e Peot:14.20.12. 70 m
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Esfuerzo total, en kg/cm?

Fig 77.- Desarrollo de presion de poro para difercntes velocidades de deformacion en accillas de la cuidad
dc México.
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Fig. 78 - Varnacion dcl cociente de un / p en un suclo limo - arcilioso

Existen métodos (Smith y Whals. 1969, Wissa 1971 L.ee 1981, ASTM 1982) para
estimar la velocidad de deformacion adecuada para un suclo en particular con base en sus
propiedades Indice v de consolidacion, ¢ introduciendo ciertas hipoOtesis simplificatorias.
Mesri (1992) propone una expresion para estimar (&) que resulta funcion del indice de
compresion secundaria, (Ca=Ae/log t) vy del tiempo para completar la consolidacién

“Prucha de consolidacian a velocidad de deformacion constanse ™
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primaria. Sin embargo. puede afirmarse que se gana rapidamente experiencia para adoptar

una velocidad de deformacion conveniente, en lo que ayudan los valores de (£). va
citados.

2.6.7.- Curvas de compresibilidad.

En las Figs. 79 a 82 se muestran las curvas de compresibilidad obtenidas en ensayes
(CRS) y (STD), en rmuestras contiguas de los cuatro suelos estudiados. Puede
constatarse que resultan enteramente semejantes, con tan solo una ligera diferencia entre el
par de ensayes en el que el cociente (u,/ p) del (CRS) rebasd el 30%. Es de destacarse
que las curvas con la técnica (CRS) propuesta resultan practicamente continuas, en virtud
de la enorme cantidad de lecturas que se realizan automaticamente durante la prueba; a
menudo en el ensaye estandar se tienen incertidumbres para precisar la curva de
compresibilidad. en razon del reducido nimero de coordenadas para trazarla. No se han
incluido las ramas de descarga en los ensayes (CRS).

PUENTE IMPULSORA  Prof: 16.20 m

9
g de
8 ——y ——d—d . L L3 i
7 - A
s VCD., § =0.003 mrrvmin
6 1— - ECI
e .
5 4 - VCD B'OOOSrnﬂnfrn'n
_’ L
4 -.._...-.1
| s
3 L i ' r:%; )l
H b l,"
2 . . H,
0 01 0.10 1.00 1o

Esfuerzo efective, en kg/cm?

Fig. 79.- Curvas de compresibilidad determinadas con las técnicas (CRS) v (STD) Arcilla de 1a ciudad de
México. Zona orientc
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Meéxico. Zona oricnic
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Fig. 81 .- Curvas de compresibilidad determinadas con las teeniecns. (CRS) v (STD)Limo arcilloso. Ciudad
dc México. zona centro,
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Fig 82.- Curvas de compresibilidad determinadas con las técnicas (CRS) v (STD) Arcilla de Mexicali.
Baja California Norte

Puede distinguirse que las curvas de compresibilidad en los ensayes (CRS), aunque
muy similares no son unicas, sino que son dependientes de la velocidad de deformacidon
impuesta. Semejante fendémeno se ha distinguido en los ensayes (STD) al involucrar
diferentes relaciones del incremento de esfuerzo, o de la duracion de los mismos (Lambe y
Whitman, 1972; Larsson, 1981) con lo que se pone en evidencia los comportamientos
viscoplasticos asociados a la consolidacion secundaria. Se observa un corrimiento de la
curva de compresibilidad hacia la derecha conforme es mayor la wvelocidad de
deformacion, lo que llevaria a considerar presiones de preconsolidacién mayores y a una
aparente menor compresibilidad en la rama de recompresidén, sin embargo, llama la
atencion el hecho de que en la rama virgen las curvas corren paralelas. al menos para la
arcilla de la ciudad de México, aunque hay que acotar que con velocidades de
deformacién no tan diferentes.

2.6.8.-Coeficiente de permeabilidad.

Por lo que se refiere al coeficiente de permeabilidad, calculado con la ec (13), se
presentan en la Figs. 83 y 84 su variacion durante jas pruebas. tanto (CRS) como (STD),
para dos muestras de arcilla de la ciudad de México. Como era de esperarse, conforme se
reduce la relacién de vacios, k disminuye, distinguiéndose esta tendencia en ambos tipos
de prueba. Se aprecia que conforme se reduce la velocidad de deformacion en los ensayes
(CRS), los valores de k se asemejan mas a los obtenidos con los ensayes (STD), aunque la
tasa de variacion de k es apreciablemente mayor en estos Gltimos ensayes. Lo anterior

“Prueba de consolidacion a velocidad de deformacion constante ™
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pone en evidencia el importante rol que juega la velocidad de deformacién en este peculiar
suelo, al parecer condicionado por su influencia sobre los diversos tamanos de agregados
de particulas a nivel microestructura. los que define a su vez tamafios muy dispares de
interporos e intraporos (Mendoza y Laberro. 1992) v que determina a su vez la diferente
conductividad hidraulica.

PUENTE IMPULSORA Prof . 10.20 m
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Fig. 80.- Variacion del coeficiente de permeabilidad durante ensayos (CRS) y (STD
Arcilla de la ciudad de México. Zona oriente
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Fig. 81.- Curvas de compresibilidad determinadas con las técnicas (CRS) y (STD) Arcilla
de la ciudad de México. Zona nororiente
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2.6.9.- Coeficizute de consolidacién

El coeficiente de consolidacion se caiculd con la ec. (16) del inciso (2.5.2.4) (el de
Terzaghi) para los ensayes (STD) y con la ec (17) para los (CRS). Ea arcifla de la ciudad
de México, los valores de (C.) en ambas pruebas disminuyen hasta en poco mas de un
orden de magnitud en la rama de recompresidon, para lnego mantenerse préacticamente con
valor, constante en la rama virgen, Figs. 85 y 86. En esta altima porcion, los valores de
(C.) determinados en el ensaye (STD) resultan menores que los (CRS); en estos Gltimos,

se aprecia que cuanto menor es (&) de las pruebas {CRS) se parecen mas a los que arroja
el ensaye (STD) Nuevamente, se pode de manifiesto la aita sensibilidad que tiene la arcilla
de la ciudad de México a la velocidad de deformacion. Cabe seflalar que en los ensayes
(STD) no se definié en general con claridad el (t,00) de las curvas de consolidacidn de cada
etapa de carga, por lo que se recurrio al método de Taylor para cuantificar el (C,)

mediante el (teo)

Fig 82-Variacién del cocficdate de consolsdacictn durnme don ensayes (CRE) v (STD) Axcilla de 1a Gudsd de Méxioo. Zana oriame
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2.6.10.-Tiempos De Ensaye Y Costos.

En la tabla 13 se resumen las velocidades de deformacion impuestas y el tiempo para
la realizacion experimental de los ensayes (CRS), asi como la cantidad de incrementos de
esfuerzo y también el tiempo para concluir ia labor experimental de las pruebas (STD). La
comparacion de tiempos que requirieron una técnica y otra, muestra claramente la bondad
del ensaye (CRS) para una cuantificacién rapida y precisa de las propiedades de

compresibilidad de suelos finos.

Los ensayes (CRS) requieren una maquina de compresion con capacidad para
imponer movimiento muy lento, tres transductores eléctricos. tarje de adquisicién de datos

y PC; esto representa sin duda un costo

inicial mayor al

de un consolidometro

convencional. Sin embargo, ¢l tiempo ahorrado en la realizacion de los ensayes, aunado al
costo de los salarios de los laboratoristas que se necesitan para cargar y monitorear los
procesos de consolidacion (STD), indica que el balance econémico a mediano plazo, sara

favorable a los ensayes (CRS).

Suelo L Ensaye (STD) I Ensaye (CRS)
Duracién en (hrs)
Numero de Duracién s et - b
Incrementos. “ ( Dias ) foo:s 00005 3_5007 €m
mm/ min | mm / min | mm / min { pom / min
Puente lmpulsora. 7 i8 97 48 — —
Central de Abasto. 4] 7 96 31 — —
Hospital Juirez. 6 i3 - — -— 12
Limo Lacustre de 7 I 8 —

Mexicali. i

L~

2

Tablza No. 13 .- Resumen de prucbas (STD) vy {CRS).

2.6.11.- Conclusiones

Se ha descrito una técnica relativamente simple, poco usada en Meéxico, para la
determinacion de las propiedades de compresibiiidad de los suelos tinos, como alternativa
a la tradicional de esfuerzo controlado incremental (STD); se trata del procedimiento que
impone al suelo una velocidad constante de deformacion (CRS). Después de describir ua
consolidometro prototipo con (CRS) construido aqui y de exponer los principios tedricos
para la interpretacion de estos ensayes, se presenta un estudio comparativo, con los
resultados experimentales de cuatro suelos, entre estos tipos de prueba. De tal estudio se

derivan las conclusiones siguientes:

-

. Los ensayes (CRS) proporcionan un medio rapido contiable y preciso para determinar

las propiedades de compresibilidad y permeabilidad de los suelos finos, ratificandose asi
lo concluido en otros estudios al respecto efectuados en el extranjero.
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. La cuantificacién del esfuerzo efectivo en ensayes (CRS) estid determinada por la
medicion del esfuerzo total y la adopcidon de una presion de poro media en el
espécimen, basada esta Gltima en la medicion en su cara inferior no-drenada. Se ha
reconocido que las isdcronas tienen formas priacticamente parabodlicas, lo que lleva a
considerar que la presiéon de poro media en el espécimen es 2/3 de la medida en la base.

. La velocidad impuesta de 0.003 a 0.007 mm/min a los suelos contenidos en un anilio
de 26.84 mm de alrura, determind que el cociente emtre la presion de poro en la cara
inferior de la muestra y el esfuerzo total inducido, no rebasara el 30%.

. Con las velocidades de deformacion antes sefialadas, las pruebas (CRS) tomaron de
12 horas a 4 dias, solamente, en tanto que los ensayes (STD) durarcn de 7 a 18 dias. A
estos lapsos experimentales habria que afiadir la mucho mas dilatada labor de reduccién
de datos en los ensayes. (STD), debido a que éstos se registran manuahlmente.

. La curvas de compresibilidad obitenidas con (CRS) y (STD) practicamente coinciden,
siempre y cuando en los ensayes (CRS) se mantenga una presidén de poro que no rebase
el 30%5 de la presion total inducida y las deformaciones en la prucba (STD) se basen en
las medidas a las 24 horas.

. Los coeficientes ( k v C. ) obteridos en los ensayes (CRS) y (8TD) resulwan
iguales para todo fin practico, 30lo mostrando valores menores en ¢! (STD) para
esfuerzos que superen el doble de la presién de preconsolidacidn.

Los ensayes {CRS) proporcionan relaciones practicamente continuas ( log o-e |, e-log
k y e-log C, )lo que por ejemplo elimina incertidumbres en la definicion del esfuerzo de
preconsolidacion en la curva de compresibilidad.

. Pudo constatarse que aun en suelos sensibles a los efectos de ls veiocidad de
deformacion, como es el caso de arcillas de la ciudad de México, la diferencia entre los
resultados que arrojan los ensayes (CRS)y los (STD)es muy reducida.

. Los ensayes (CRS) ofrecen un medio idéngo para estudiar la susceptibilidad de los
suelos finos a los efectos de la velocidad de deformacion

“Prueba de consolidacion a velocidad de deformacién constante”
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R.W.~ Comirel de s velocidadoes de

Befortnaciem al Estediar las
Arciliax

2.7.1.- Introduccion

En este inciso. veremos el comportamiento del equipo que es la base para la
realizacion de las pruebas con "velocidad de detormacion controlada”, este es el concepto
bajo el cual se desarrollan las nuevas pruebas de la consolidacion unidimensional en los
suelos finos saturados, donde una condicion idealizada de este concepto es la prueba (CRS),
el equipo es estandar y es uno de los mas sencillos que hay en el mercado, con el se pueden
realizar casi todas las variantes de las pruebas, (CRS). (CG). (CRL) incluidas las que ya se
han mencionado en el inciso (1.1.10) del capitulo 1. es importante saber cual es la forma
como trabaja este equipo, puesto que sin el estas pruebas serian imposibles.

2.7.2.-Comportamiento del equipo.

Equipos de laboratorio para pruebas donde se quiere controlar la velocidad de
deformacion, usualmente involucran ¢l uso de motores eléctricos seguidos por una
relativamente cara . unidad de reduccién de la velocidad de multifaces, el aparato descrito
aqui, es de un costo razonable y permite velocidades continuas y casi instantaneas
variaciones de la velocidad maxima del motor, hasta descender a velocidades casi cercanas a
cero. El motor puede ser probado hasta la sobrecarga sin danarlo. El aparato descrito es
particularmente adecuado para un control electrénico automatico a través del uso de
mecanismos de retroalimentacion y por lo mismo puede ser usado para una amplia variedad
de pruebas para el suelo arcilloso. desde pruebas de velocidad de deformacion constante,
pruebas de cortante, hasta pruebas de consolidacion de gradiente controlado.

El nuevo sistema utiliza el sistema usual de tipo de ajuste de tornillo del aparato
universal de carga. pero reemplaza ¢l sistema de transmision del motor, con un motor de
pasos y un sistema de control eléctrico. El motor de pasos es uno en el cual su flecha gira a
través de un angulo arreglado al momento de recibir instrucciones eléctricas, y entonces se
fija en un lugar. El porcentaje angular de la velocidad de la flecha es controlado por la
velocidad de la aplicacion de los comandos, en el sistema actualmente en uso de la prueba
axial de cortante. la flecha del motor gira 1.8 © por comando. Este movimiento deforma el
espécimen del suelo por solamente 0.00001 in Las unidades de control electronico
actualmente en uso, permiten que las pruebas de compresion triaxial sean realizadas en
especimenes de 3 in. de altura, con tiempos de alineacidn de falla . que van desde 15 min.
hasta varios afios. Las calibraciones de la velocidad son constantes dentro de un pequefio
porcentaje para largos periodos del tiempo. Las velocidades pueden ser cambiadas en un
tiempo dado para rotar un cuadrante y un ciclo (varios segundos) v el motor puede ser
puesto en reversa al prender un control especial. El aparato ¢s descrito brevemente.

“Prueba de consolidacion a velocidad de deformacion consrante ™
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2.7.3.- Equipo para pruebas con velocidad de deformacién controlada.

Un dibujo esquematico de los ciclos del motor es descrito, y se muestra en la figura
(84 a). Las corrientes de los dos ciclos , necesitadas para un porcentaje uniforme de
velocidad de movimiento hacia adelante, son mostradas en la figura (87 b). Poner en reversa
el movimiento, es logrado mediante el cambio de la fase de una de las corrientes por 180 ©
(Fig. 87c) Un dibujo esquematico de un simple sistema de control eléctrico es mostrado en
la figura (88). El pulso generador usado en el presente aparato es simplemente un oscilador
de frecuencia controlable seguido por una serie de frecuencias diversas, cada una de las
cudles reduce la frecuencia aplicada al motor por un factor de 10, cualquier velocidad
deseada entre la velocidad maxima del motor y esencialmente cero, pueden ser obtenidas
por una combinacidn de un oscilador de frecuencias y cualquier namero de divisores
decimales. Para un aparato de velocidad de deformacién constante, la secuencia del pulso
generador consiste de un circuito de sefiales conectado a un interruptor electronico (# 1) y
un invertidor seguido de otro circuito de sefiales conectado al interruptor electronico (# 2) .
Esta combinacién de un invertidor y dos circuitos de sefiales , cambian la entrada del pulso
de acompaifiamiento a dos pulsos de acompaftamiento separados en el tiempo por 1 /4 de
ciclo. L.a cual es la secuencia propia para producir el movimiento (fig. 87 b) . La rotacion en
reversa es producida mediante el cambio deliberado de cualquiera de los estados de los
circuitos de sefiales .

Asumiendo que un motor de torque adecuado es empleado, vy de que no hay
desperfectos del divisor electréonico, ¢l sistema de precisién recae enteramente en la
estabilidad y reproduce las frecuencias del oscilador.

El sistema anteniormente descrito puede facilmente ser modificado. para otras
aplicaciones de pruebas en suelos, el equipo adicional incluye:

1. Transductores eléctricos: Hay indicadores usados parz convertir una fuerza, presion, o
deformacion en una sefial eléctrica. usualmente requieren un ampliticador para alcanzar el
nivel de 1a sefial a un valor con el que se puede trabajar.

2. Circuitos comparadores: Estos son circuitos que proveen una sefial de salida de una
polaridad dada dependiendo de cual de las dos salidas sea mas grande.

3. Circuitos de puerta: Estos circuitos son, como su nombre lo indica, simples puertas o
valvula, ya sea que impidan o permitan pasar una sepal eléctrica. Las puertas son

prendidas o apagadas por un control de sefial , el cual debe ser de cierta magnitud y
polaridad.

4. Programa Generador: Estos son aparatos que producen niveles de voltaje, los cuales
pueden ser hechos que varien con el tiempo. deacuerdo a algian patron determinado o de
mantener una determinada sefial.

“Prucha de consolidacion a velocidad de deformacién constante™
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2.7.4.- Secuencia del proceso.

Un generador de secuencia de pulso que puede ser usado para pruebas de
consolidacién o triaxiales, en donde la carga es una velocidad determinada, sujeta al
requerimiento de que la presion de poro no exceda algun porceniaje de la carga aplicada, lo
que se muestra en la figura (89). Cuando la puerta (1) se abre, y cuando la puerta (2) se
cierra, el motor gira en una direccion. Cuando las posiciones de las puertas son revertidas, el
motor retrocede. Las posiciones de las puertas son controladas por dos comparadores. El
comparador (1) compara las sefiales del generador del programa y el transductor de carga.
Cuando las cargas aplicadas son menores que las determinadas por el generador de
programa, la puerta se abre y permite al motor igualar la velocidad puesta en el pulso
generador de tiempo. Cuando la carga predeterminada es alcanzada, ¢l comparador activa la
puerta y la carga se detiene. Si ¢l espécimen se deforma en lo mas minimo y la carga baja, el
comparador abre la puerta para permitir que se iguale el motor. El comparador puede ser
programado para que responda a varios incrementos de diferencias entre las senales del
transductor de carga y el programa generador, para que la sensibilidad del programa pueda
ser regulada. Para proveer el control de la presion de poro, la puerta (3) también es
controlada por el comparador (2). Cuando la presion de poro sea menor que algun
porcentaje dado de la carga aplicada ; el sistema de operacion estara coma ya se describio. Si
la presion de poro medida excede este limite, la puerta (3) es cerrada y toda la carga se
detiene hasta que el exceso de la presion de poro se disipa, En el caso de las pruebas de
consolidacion unidimensional, el programa generador puede ser puesto  al mismo tiempo,
para cargar el espécimen y para descargarlo.

Una variedad de diferentes circuitos pueden ser desarrollados para diferentes prucbas
de suelo, pero los ejemplos descritos, sirven para mostrar la versatilidad del equipo.
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M.~ PPIRUEIA DE CONSOLAIMDACION A GERADIEXNTE
CONTERPEADDG® {( € & ) (J.Lowe i 2f EREGD)

3.1.1.- Introduccién

L.a prueba de la consolidacion unidimensional, que se desarrolla mediante Ia variante
de **Gradiente Controlado™, muestra muy claramente como se altera la presion de poro en
una muestra, este comportamiento se observa al momento de aplicar las cargas, por lo
que resulta muy adecuada para ¢l estudio de este problemua. ya se sabia de la existencia de
dicho tenomeno desde que Crawford (1940) realizo dicha observacion, asi esta prucha
nos proporciona las herramientas necesarias para determinar como intluven las cargas en
la muestra algo que con la prucha convencional no ¢ ha podido determinar nunca

Para el estudio de las caractensticas de esta nueva prueba. para determinar la
consolidacion unidimenstonal de los suclos tinos saturados | comenzaremos por analizar
cual es el problema basico que se quiere analizar . va que con ella se quiere entender mejor
el comportamiento del incremento de las presiones de poro en la muestra. aunque va se
han analizado los problemas de la prueba convencional en ¢l inciso (1.5 . ¢s necesario ver
cual es la base para proponer esta nueva variante de la prucba de la consolidacion
unidimensional.

En la prucba convencional de consolidacion. la compresion axial, de un espécimen
cilindrico relativamente delgado, continado en un anillo. ¢s determinada bajo la accion
sucesiva de cargas axiales, la intensidad de cada carga es generaimente el doble de la carga
anterior. Asi cuando un incremento de carga es aplicado a un espécimen saturado, un
exceso de presion de poro se desarrolla. al instante de la aplicacion de la carga, ¢l exceso
de la presion de poro. es igual al incremento de carga vy es el mismo para todo el espesor
de la muestra, dado que la estructura del suelo es apreciablemente mas compresible que el
agua en los poros del suelo, esto es usualmente cierto, en las caras drenantes, ¢l exceso de
la presion hidrostatica permanece en cero

Debido al gradiente hidraulico entre ¢l interior del espécimen v la superficie
drenante, el agua se filtra fuera del suelo, la estructura del suclo se comprime v asimila la
carga. mientras ¢l drenaje ocurre y el suclo toma la carga, el exceso de la presion de poro
se reduce hasta que toda la carga es soportada por la estructura del suelo v no se tiene
ningun exceso de presion de poro. Teorias para determinar la velocidad de la disipacion
del exceso de presion de poro con el tiempo se han desarrollado a partir de las teorias de
Terzaghi, Taylor y otros. Deacuerdo a la teoria de Terzaghi. mientras que ¢l exceso de la
presion de poro se disipa. el estuerzo efectivo. (estuerzo en la estructura del suelo ) se
incrementa a la misma velocidad. la suma del esfuerzo efectivo v el exceso de la presion de
poro es igual a el toral de la presion externa aplicada. La distribucion del exceso de la
presion hidrostatica dentro de 1a parte superior media de un espécimen de prucba, después
de que ha transcurrido un intervalo de ticmpo. despuds de la aplicacion de un incremento
de carga. se ilustra csquematicamente en el dibujo (90) fin este dibujo, un termino

CPrrcha de consotidactiaon a gradiense controlado ™
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adimensional lamado “Factor de Tiempo™” es usado en lugar del tiempo, ¢l termino factor
de tiempo. T ; esta detinido en la figura (V0)

Varias observaciones interesantes pueden ser hechas en base a las isocronas
obtenidas durante la disipacidn del exceso de la presion hidrostatica en la prueba
convencional, ilustradas en la figura (20 ) Por ejemplo, En un tiempo correspondiente a T
= 0.08, el estuerzo efectivo en el plano medio. no se ha incrementado significativamente
bajo el incremento de la carga, mientras que en la cara filtrante, el estuerzo efectivo, ex el
que se tiene para el 100 96 de consolidacion bajo el incremento. Asi. la sobre
consolidacion que esta ocurriendo en la prueba es un porcentaje de la consolidacion bajo
un amplio rango del estuerzo efectivo. Esto es particularmente significante cuando el

% pe

Superficie
Filtrante

Flujo.

Plano Medio
No Drenante

incremento de la carga esta
Fig.90.- Isocronas de 1a presion de poro en la prucba convencional.

Ao = lncremento de esfuerzo aplicado. utAo!

A o' = Incremento de esfuerzo efectivo
u = Exceso de presion hidrostatica de poro.
H = Espesor de la muestra para ¢l drenaje en una sola direccion
T = Factor detiempo - {C v o 1}/H *

C . = Coeficiente de Consolidacion.

t = Tiempo.
U = Porcenaje promedio de consolidacion.

“Prucha de consolidacion a gradiente controlaclo™
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muy separada de la presioén de preconsolidacion. L.a consolidacion que esta teniendo lugar
cerca de la superficie drenante donde el esfuerzo efectivo pronito excede la presion de
preconsolidacion, esta presion de preconsolidacion es gobemada por el coeficiente de
compresibilidad obtenido a dichas presiones.

Por otra parte, cerca del plano medio, el esfuerzo efectivo es menor que la presion
de preconsolidacidn, y un mucho menor coeficiente de compresibilidad se obtiene, para el
elemento en el campo en el cual se realizan las pruebas, el esfuerzo efectivo es mas o
menos el mismo atreves de todo €l elemento en todo momento durante la consolidacion.

Desde el principio de la prueba, a un factor de tiempo aproximadamente de 0.08, da
principio a un porcentaje de consolidacidon de un 35 % , altos gradientes en la presion de
poro y altos rangos de consolidaciéon ocurren en la vecindad de las caras drenantes. Estos
gradientes son mucho mas grandes que los gradientes gque ocurren en el campo,
especialmente en elementos que s¢ encuentran a distancias considerables de las superficies

drenantes.

De T =008 aT= 1.1 el exceso de la presidOn hidrostatica en el plano medio, se
reduce de 97 %6 a un 10 %6 de su valor inicial, durante este periodo de la consolidacion, las
isocronas son mas o menos parabodlicas en forma como se ilustra, por e;emplo, en T= 0.08
en la Fig. (90)

Algunas pequefas diferencias en el coeficiente de compresibilidad ocurren entre el
suelo en la superficie drenante y en el plano medio del suelo, debido a que el suelo esta
con esfuerzos efectivos diferentes en estos dos planos, en una isocrona determinada la
velocidad de consolidacién de cada uno de los elementos horizontales de una muestra para
una prueba convencional, ocurririan aproximadamente a la misma velocidad. La velocidad
de la consolidacidon esta gobernada también por el gradiente del exceso de la presidn
hidrostatica, en la isocrona para T = 0.08 la velocidad es de cerca de diez veces que el

valor de la isocrona para T = 1.1,

La evidencia sugiere. con respecto a datos disponibles de la prueba de gradiente
controlado, los cuales analizaremos con mas detalle en el siguiente inciso , que la relacion
de esfuerzo efectivo contra relacion de vacios, muestra que al momento de graficar la
curva, esta varia debido a la velocidad de compresién, tanto al inicio como al final de la
consolidacion secundaria bajo un incremento de carga particular, y de un incremento de

carga a otro.

Tanto los altos indices de consolidacion inicial que ocurren cerca de las superficies
de drenaje, como las velocidades de compresion, que ocurren despueés en la prueba, son
varias veces mas grandes en magnitud que los de los rangos que se observan en el campo,
esto es verdad. incluso para !os mas pequefios rangos de carga en la prueba de
consolidacidn, que van desde T = 1.1

“Prueba de consolidacion a gradiente controlado™
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3.1.2.- Objetivos:

1. Para tener las condiciones de esfuerzo en la muestra durante la prueba, tan
uniformemente como sea posible.

2. Para tener una velocidad uniforme de compresion a través de la prueba.
Para poder realizar diferentes pruebas a velocidades de compresion bajas para que la

extrapolacion de los datos pueda ser hecha a las condiciones que se encuentran en el
campo.

3.1.3.- Condiciones de {rontera :

f.a prueba se desarrolla en una muestra cilindrica que cumple las normas de la ASTM.
El drenaje se da en la direccion axial y solamente hacia la parte superior de la muestra.
En la cara inferior un exceso pequefio y constante de presion hidrodinamica se
mantiene, mediante la aplicacién gradual de una carga axial a la muestra

Bajo estas condiciones de frontera un patron parabolico de exceso de presion
hidrostatica se desarrolla. el cual comienza a partir del exceso de "presion hidrostatica
mantenida en la parte inferior de la muesira en cero hasta la parte superior. Este patrén de
exceso de presion hidrostatica permanece mas o menos de una manera constante, durante
toda la prucba, exceptuando al principio y al final de los periodos de la aplicaciéon gradual
de la carga, Al comienzo de la carga se requiere de un pequeiio periodo (de T=0 aT =
0.08 ) para que el patron de exceso de presion hidrostatica se vuelva estable y al final, un
periodo mucho mas largo (de T=0.08 a T = 1.1 ) es requerido para la disipacion del 90
% del exceso de la presion de poro en la base.

Una comparacion entre el patron del exceso de presion de pero la cual se desarrolla en la

prueba de gradiente controlado en comparacion con ¢l patron del excoso de 1a presidn de
poro de la prueba de consolidacidn unidimensional se muestra en la tigura 88,

Superficie Drenante.
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Isecronas de la prucba convencional.

Fig.921a.- Esqucma de presiones de poro en una prucba (CGH2b)y » (STD)(2ay
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Fig. (91b). Esquema de las presiones de poro en la pructa (CG).

El exceso de la presion de poro es mucho mayor en el plano medio del espécimen,
los gradientes que se desarrollan en la prueba convencional también son mayores,
particularmente en las cargas mayores, lo que es evidente en la figura.

Al hacer la prueba en una muestra, al inicio se coloca una carga pequeiia o con una
carga grande, el procedimiento de carga gradual puede ser interrumpido, el exceso de
presion hidrostatica permite la disipacion, y se permite a la muestra que se comprima
(compresion secundaria) bajo la aplicacion de una carga constante y de una insignificante
presion de poro. Después de tal interrupcion, se requiere de un corto periodo de tiempo,
para establecer a través el patron del exceso de presion hidrostiatica obtenido durante la

aplicacion gradual de la carga.

En cualquier momento durante la prueba, el porcentaje del esfuerzo efectivo en la
muestra es registrado mediante un medidor electrénico. El esfuerzo efectivo es igual a el
esfuerzo aplicado menos el porcentaje del exceso de la presidn hidrostatica en el patron

parabdolico.
De las mediciones de la compresion del espécimen y de los datos basicos del mismao,
el porcentaje de la reiacion de vacios, puede ser registrado en cualquier momento durante

la prueba. Por lo que se tienc un numero casi ilimitado de datos los cuales pueden ser
graficados en una curva de esfiterzo deformacion contra esfuerzos efectivos en escala

Jogaritmica.

“Prucha de consolidacion a gradiente contralado ™
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Asi entonces una ecuacion simple puede ser derivada, como veremos mas adelante,
para calcular el coeficiente de consolidacion de los datos registrados, esta ecuacion es :

v o SO HT
voT Iaas 2 An
En donde :
Cv = Coeficiente de consolidacion,
7 o
(_, P = l.a velocidad de cambio en el tiempo del esfuerzo aplicado.
€
H = Espesor de la muestra
A n =

El exceso de la presion hidrostatica mantenida en la base.

Una gran ventaja de esta prueba es que el coeficiente de consolidacion puede ser
calculado directa y sencillamente sin que se tenga que consultar otros métodos para
ajustar las curvas de consolidacion, como el de la raiz cuadrada de Taylor o el método
logaritmico de Casagrande, usados

en  conexion con
unidimensional,

también un nuamero casi ilimitado
coeficiente de consolidacidén contra esfuerzo efectivo.

la prueba de consolidacion
de datos al graficar la curva de

El coeficiente de permeabilidad puede ser calculado por la ecuacion basica que define el
coeficiente de consolidacion:

En donde :

R = Coeficiente de permeabilidad

Y « = Peso especifico del agua.
e = Relacion de vacios
-
= La velocidad del cambio en la relacion de vacios con el

estuerzo etectivo.

Ademas de proveer curvas detalladas de las relaciones de esfuerzo contra relacion
de vacios. coeficiente de consolidacion vy permeabilidad. contra esfuerzo efectivo, la
prueba provee los medios para estudiar ¢l efecto del rango de la velocidad de compresion
en las relaciones anteriormente mencionadas. Al poner diferentes excesos en la presion de

poro en la base de muestras similares. se bacen varias pruebas con diferentes rangos de
compresion

Los rangos de compresion no pueden ser seleccionados por adelantado, puesto que
diferentes rangos de exceso de presion hidrostatica aplicada en la base, causan por

“Prucha de consolidacion a gradierite controlado ™
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consecuencia diferentes rangos de compresion. Hasta la fecha. el rango de los valores del
exceso de la presion hidrostatica que puede ser aplicado en la base varia de 0.8 psi a 4.0
psi. por lo que solamente una quinta parte de las velocidades de compresion es obtenido.

Debido a la naturaleza de la prueba v las tormulas con que se obtienen las
propiedades del suelo. la prueba se¢ puede automatizar v las graficas que relacionan las
propiedades del suelo v el esfuerzo efectivo. pueden ser obtenidas directamente v al
momento de la computadora que controia el proceso.

3.1.4.- Consolidémeiro de gradiente controlado
El consolidometro de gradiente controlado se ilustra de una forma esquematica en

el dibujo (92). representa una modificacion del consolidometro de presion de respaldo de
Anteus 1964,

s

’
i
/

A Es
\,

~

Fig. 92 Consolidémetro de Gradiente Controlado

1.- Entrada de la fuenre de presion.
2.- Valvula de ventilacion.

3.~ Llave de paso.

4.- Calibrador diferenciai.
5.-Dispositivo de regisiro automatico.
a) Muestra de prueba.

“Prueba de consolidacion a gradiente conrrolado’
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b) Anillo de consolidacion.

c) Camara de contrapresion.

d) Piedra porosa superior.

e) Linea de contraflujo.

f) Tanque de reserva.

£) Piedra porosa inferior.

h) Regulador de presion de respaido.

i) Camara de carga neumatica.

j) Linea de presion de poro.

k) Duplicador de presion de poro.

1) Andador de carga.

m) Indicador de carga total.

n) Indicador de presion diferencial entre la presion de respaldo y la presion en la piedra
porosa inferior.

o) Linea de presion de respaldo.

p) Regulador de carga.

q) Extensometro conectado a un sistema de registro automatico..

3.1.5.-Hipdtesis .
En la derivacion de la formula para la velocidad de la consolidacién, en la prueba de

gradiente controlado. se hacen las mismas suposiciones que en la teoria de la
consoclidacion de Terzaghi, las suposiciones son:

1. El suelo esta totalmente saturado con agua.

2. Las particulas del suelo y el agua en los poros de este son incompresibles.

3. El flujo del agua esta gobernado por la ley de Darcy.

4. El flujo del agua es unidimensional.

5. La temperatura es constante durante la consolidacion.

6. La consolidacion del suclo ocurre en una sola direccion, bajo la influencia del esfuerzo
efectivo.

7. El esfuerzo de compresion, durante el intervalo de consolidaciéon considerado, es

suficientemente pequefio. como para que cualquier elemento entre los espacios del
suelo, por los que fluye el agua v cuyas dimensiones no cambien en ¢l tiempo, puede
intercambiar de posicion con un clemento del esqucleto del suelo el cual si es
compresible en el tiempo.

8. Solamente ¢l flujo hidodinamico en ¢l tiempo es considerado.

9. El coeficiente de¢ compresibilidad a v ) es constante para el intervalo de
consolidacién considerado

10.El peso de la muestra de prueba es despreciable. cuando se compara con el esfuerzo
total de la carga aplicada

“Prueba dv consolidacion a gradiente controlado ™
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3.1.6.~ Ecuacianes constitutivas.

Igualando la velocidad del flujo del agua a un elemento diferencial &x &y &z como
se ve en la figura 93.

Fig. 93.- Esquema del elemento diferencial.

A la velocidad dei cambio de volumen de la estructura del suelo de este elemento esta
dado por:

k Eiu - - Fe Fxlydl:
T ST.T €XcyE&z = o~ R (€))
g o= & 1+e.
w
En donde :
e = relacionde vacios. = ¢. - av{o’ ~ o'}

e. = relacion de vacio en o ,
U = exceso de la presion de poro hidrostatica.

El valor de @ v es tomado como positivo.

La ecuacion 3 puede ser simplificada utilizando el coeficiente de compresibilidad.

e
— = poy ;
N & o
Entonces:
S e & o' A{l=e &7 un @
= —gv— = - 5
Sr I 4 L Sz .

“Pruecha de consolidacion a gradiente controlado”
L204-



Consolidacion de suclos finos saturados; difercntes modelos de comportamiento ™

La ecuacion 4 puede ser simplificada utilizando el coeficiente de consolidacion, C . , el
cual esta definido como:
- _ k (1 + e 0)

a. y w

Asi, queda simplificada de la siguiente forma:

oo S*u
a1 T TEvVEET ®
Debido a que :
o'= o — u

La ecuacion (5) puede ser expresada como:

oo A u ¢ =4 ©)
——— - = = (v
ot at & =

En la prueba convencional, un incremento en el esfuerzo total,
instantaneamente y es mantenido constantemente, por lo que

es aplicado
ecuacion (6) se reduce a la ecuacion de Terzaghi

Coftr = 0 yla

Al principio de la prueba de gradiente
controlado, un esfuerzo pequefio es aplicado mas o menos de forma instantanea, dando
como resultado que se genere una presion de poro uniforme e igual al esfuerzo extemo
aplicado, la cual se desarrolla rapidamente a través de la muestra, esta condicion es
similar a aquella que se da cuando se aplica un incremento al esfuerzo en la prueba
convencional.

Como se menciono anteriormente para la prueba de gradiente controlado, cuando el
exceso de la presion hidrostatica en la base de la muestra. alcanza un valor seleccionado

Y s > 3 R
este es mantenido constante. mediante el gjuste continuo del esfuerzo aplicado. L.a presion
diferencial de poro puesta en la base, A«

permanece constante, por lo que el patron det
exceso de la presion nidrostatica, disribuida dentro del espécimen permanece constante
también, por lo que durante la carga del gradiente controladoe o/ ¢
ccuacion (6) pucden ser eseritos como

= 0 vy la

7y

Debido a que la parte izquierda de la ecuacion 7 es independiente de 1a variable, z |
y la parte derecha e¢s una variable independiente | t
constante, designada por A.

cada una debe ser igual a una
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Asi:
l%4
go = A4 (7 a)
t
S*u A
Y = . v
&z’ Cv @
Integrando la ecuacion ( 7 b) tenemos:
2 *u A
zz = T T¢cv© 7" B (%
Z=H
=
D u D u O u Hu ——
_}‘.__._g‘_. —
0.1 u
t=0 t=1 * t=2 t=3 t=4
Prueba del Gradiente Controla
Desarrollo Disipacion de
del patrén Patron Parabdlico Estable la presion de
Parabolico. Poro
.. . oosH ° R {110 - 0.08) # ?
v v tT te v

* Ver la figura (91b) para una amnpliacion de la Isocrona.

Fig. 94. Ewapas en ia prucha de Gradiente Controtado.
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Estas constantes, A y B, pueden ser determinadas de las condiciones de trontera de
la prueba de consolidacion de gradiente controlado. En z = 0, no hay flujo, por lo que

S ufé = =0 porloque, B =0, asi integrando la ecuacion (8), tenemos que:
.o Az - °
S WP ERVIA ®)

Las condiciones de frontera son:
(a)enz=0: u= Aw{(b)enz=H:u=0, aplicando la condicion de frontera (a) C=A u«
; aplicando la condicion de frontera (b):

o = _AH” )
= —2(:"+ A u (10)
Despejando tenemos que:
2C
A = 3

Asi la ecuacion (9) queda

- Au = A1 11
u = HHE‘ -+ noo= 2 T (11)

La ecuacion 11 da un patron parabdlico para ia distribucion del exceso de la presion
hidrostatica a través de la muestra durante la prueba, como se indica en la parte inferior de
la fipura (88b). Este patron es independiente del tiempo y permanece constante a traves de
la prueba, excepto al principio, cuando el patrdn comienza a establecerse, vy al final,
cuando se comienza a disipar, como se muestra esquematicamente en la figura 91

El tiempo inicial para el incremento vy la disipacion del exceso de la presion de poro
pueden ser determinados de las expresiones dadas en la figura 91. El coeficiente de
consolidacion para el periodo del desarrollo del patron parabélico, esta designado como
(C . ) y para el periodo de disipacion del exceso de la presidon hidrostatica de poro como
(C.s)

Los valores de estos dos coeficientes deben ser consistentes con los coeficientes de
compresibilidad. como también con la relacion de vacios y el coeficiente de
compresibilidad.

“Prueba de consolidacion a gradiente controlado ™
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o s as . ar o

=T —
wAag
<

L\mm:-mn.- de Terzaght
u@7Y=u.68

™~ Prucba de Gradicnte Cantrolado.

;/ u=Au[1--§—: ]

Fig. 95.- Esquema

La distribucidon del exceso de la presion hidrostatica en la prueba convencional en el
factor de tiempo T = 0. 08 se aproxima muy cercanamente a la parabola como se muestra
en la figura ( 95), en este momento, solamente una pequeiia reduccion en la presidn inicial
en exceso de la presion de poro ha ocurrido en la base no drenante de la muestra.

Por lo que la teoria de la consolidacion para la prueba convencional hasta t = 0.08
describe muy cercanamente ¢l desarrollo del patrén del exceso de la presion hidrostatica
al comienzo de la prueba de gradiente controlado. Por lo que después, el patron
parabolico de la prueba de gradiente controlado es mantenido, hasta que se alcanza el
valor de la carga maxima, cuando esta carga maxima es alcanzada, ocurre la disipacién del
patron del exceso de la presion hidrostatica de poro v la teoria de la consolidacion de
Terzaghi para el factor de tiempo T = 0.08 cercanamente describe esta disipacion.

Una simple formula para calcular directamente el coeficiente de consolidacion puede
ser obtenida, combinando la ecuacion (7 a) y la (10).

[aR=2 2CVvAwu
paal (12)
ar H

Reordenando tenemos que:

“Prueba de consolidacién a gradiente controlado ™
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P Coer H* (12

v o= L 2,
E 2 Au a)

o

. Ao H*:

v = X7 2 Aa az2b)

De las observaciones del esfuerzo aplicado. (o) ., con el tiempo (1), durante la
prueba de gradiente controlado. los incrementos de (A o ) para los correspondientes

incrementos de tiempo. ( A+ ) . pueden ser determinados v (C . ) puede ser
calculado

3.1.7.- Procedimiento de colocacion del espécimen

Asi. ¢l espécimen de prueba (a) que esta confinado por el anillo (b) es colocado
dentro de la camara de contrapresion ( ¢ ) donde la contrapresion de hasta 150 (psi) puede
ser aplicada para asegurar la saturacion del especimen de prueba, para la prueba de
consolidacion, La piedra porosa (d) en la parte superior del espécimen permite el drenaje
del agua del espécimen hacia la camara y entonces hacia afuera de la camara por una linea,
(E) hacia el tanque de sobre flujo (f) No se permite ¢l drenaje a través de la piedra porosa
inferior (g) La prueba se comienza gradualmente aplicando la contrapresion a través del
regulador de presion (h) hacia el espécimen de prueba en la camara de contrapresion v
hacia la camara de carga neumatica (i)

Entonces se aplica una carga a la muesira incrementando, la presion neumatica en la
cara, mientras la carga se aplica, el exceso de la presion de poro se incrementa en la
muestra, Cuando el exceso de la presion de poro en la base de la muestra alcanza algun
valor seleccionado entre un rango de 0.8 psi a 4 psi, esta se mantiene mediante una carga
continua de la muestra como se explica a continuacion:.

La presion de poro total que existe en la piedra porosa inferior es puesta en la linea
(J) por el dispositivo que controla la presién de poro (k) Esta presion de poro entra al
dispositivo andador de la carga. (L) Si la presion de poro en la piedra inferior es menor a
la que se ha acumulado en la camara de contrapresion. el andador. permite que se aplique
mas carga a la muestra, el andador se activa v desconecta la aplicacidén de la carga
adicional, la presion diferencial que actia entre la parte inferior y superior de las piedras
porosas causa una liberacion en la piedra superior y la muestra se consolida

Mientras la muestira se consolida, el exceso de la presion de poro en la piedra porosa
inferior desciende. entonces el andador provoca mas carga sea aplicada a la muestra para
que el exceso de la presion de poro en la piedra porosa inferior sea compensada.

El andador es capaz de proporcionar presion hasta de 0.01 psi La presion total en la
camara de carga es leido por un calibrador diferencial en (m ) Conociendo esta presion vy
la contrapresion., la carga aplicada a la muestra se puede obtener

“Prueha de consolidacion a gradiente controlado ™
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La presion diferencial entre la piedra superior e interior dada por el andador de
carga es leida por un calibrador diferencial (n) Este calibrador diferencial (4 ) consiste de
un calibrador Bourdon ordinario colocado en la camara. La presién en la camara es la
contrapresion que viene del calibrador diferencial a través de la linea ( 0) La presion
acumulada dentro del tubo Bourdon es la presién total en la piedra porosa inferior,
entonces el calibrador registra la diferencia entre las dos presiones superiores, L.a carga
aplicada continua incrementandose hasta que en un valor previamente determinado en el
regulador (p) es alcanzado. L.a consolidacién de la muestra se observa en el extensémetro

(G
3.1.8.-Procediraiento de la Prueba.

La muestra se coloca dentro del anillo de consolidacion y se permite que alcance el
equilibrio bajo la contrapresiéon deseada, el calibrador es entonces puesto a la presién
diferencial deseada y el regulador de carga es puesto a la presion minima.

Justo antes de empezar la prueba, se registran las medidas iniciales en el calibrador
de carga, el calibrador diferencial, v el medidor de defleccion, La valvuia reguladora, se
clerra y entonces se comienza la prueba , abriendo la valvula de la presion de carga. Las
lecturas son entonces registradas para los tres calibradores mencionados. Las lecturas se
registran en el dispositivo automatico

Cuando el esfuerzo efectivo se acerca a la presion maxima que se ha seleccionado
para la prueba, ¢s conveniente que observemos cudles son las medidas en que la muestra
Hegara a este valor, después de que la maxima presidon total se ha alcanzado. esta
permanece coanstante y la presién de poro diferencial entre la base y ia parte superior de la
muestra se comienza ha disipar. Las lecturas de la presion diferencial y ¢l deflector son
registradas con ¢l tiempo, para que ast al graficar la defleccion. contra el tiempo en escala
logaritmica y la disipacion de la presion de poro contra ¢l tiempo en escala logaritmica
pueda ser hecha, las lecturas de la deflexion, se siguen registrando incluso después de la
disipacion de la presion de poro, lo que provee informacion sobre la velocidad de
consolidacion secundaria.

“Pruecba de consolidacion a gradiente controlado ™
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3.1.9.- Resultados Comparativos de ia Prueba.

Se hace una comparacion de los resultados de la prueba de consolidaciéon de
gradiente controlado (CG), entre los rtesultados de una prueba convencional de
consolidacion (STD), en una arscilla de un lecho marino, en la vecindad de la ciudad de
Portland, Maine, la cual se presenta aqui.

La muestra es una arcilla marina moderadamente sobre consolidada, gris con
pequeiisimos residuos organicos. Los resultados de sus propiedades indice se muestran en
el cuadro que se muesira en la figura ( 90 a ). Todas las pruebas, fueron realizadas en
muestras obtenidas de un solo tubo Shelby, apesar de que el sueclo parece a simple vista
uniforme. las pruebas de identificaciéon mostraron algunas variaciones menores en el
contenido de humedad v el peso seco de la muestra
Los resultados de cinco pruebas de consolidacion de gradienmte controlado, usando
diferentes presiones de pore que van desde 1.21 psi hasta 3.05 psi. son mostrados en las
figuras (8 a) v { 8 b). las pruebas fueron realizadas con una contrapresion de 20 psi que era

la presion piezométrica natural a la que s¢ encontraban las muestras en el campo.
Al graficar la curva de los datos de deformacion,

& = AH[Ho contra log del
esfuerzo efectivo, (o' ), de las cinco pruebas de gradiente controlado que se presentan en
la figura (96a)

1L.a deformacién por la compresion esta en referencia a la altura inicial de
la muestra, Ho

Se identifica a cada prueba por medio de simbolos diferentes, se puede observar que no
hay desviaciones al tener variaciones de la presion, (A ) puesta en la base de la
muestra. La variacion en la presion diferencial que sc¢ ha seleccionado, es bastante
pequefia, sin embargo. de

1.2t psia 305 psi. y variaciones en las curvas (£) | contra el
(log o' ) pueden ser afectadas por variaciones naturales en el material de una prueba a
otra.

La grafica de la curva del coeficiente de consolidacion. (C ). contra log . (o")
también cae dentro de una banda muy pequefia. v también no muestra desviaciones de
(A w) La curva para (C .) contra log (') son mas definidas en su comportamiento, que
curvas similares de pruebas realizadas con la prueba convencional

En una de las cinco pruebas de 1la muestra, fue inadvertidamente descargada antes de
que el nivel del estuerzo de consolidacion pretendido. fuera alcanzado y centonces fue
recargado., como se indica ¢n la figura (96 a) . La curva de recarga esta basada en los
datos actuales de la prucba, la presion a la cual la descarga ocurre se conoce
aproximadamente, se estima que debe ser de 3.5 ton / fi7

Durante la recarga. grandes valores de (C ) tueron obtenidos para los niveles de
deformacion bajo la carpga maxima procurada antes de la descarga, que en la prueba inicial,
al nivel de esfuerzos correspondientes. Para los estuerzos superiores al rango de recarga,
los valores de (C ). de la prueba de recarga. son casi los mismos que los valores
obtenidos en la prueba, sin el ciclo de recarga.

Para los pequenos cambios en la relacion de vacios o la deformacion que ocurre en
la muestra de prueba, durante el ciclo de recarga, ¢l coeficiente de permeabilidad. (k), casi
no varia, Por otra parte. la recarga de la deformacion contra log (o). la curva de esta
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relacion es mucho mas plana, que la curva para los valores de (£ log o' ). de la prueba
inicial, y por lo que el coeficiente de compresibilidad para el ciclo de recarga, es mucho
menor que para la carga inicial. Por 1o que, el coeficiente de consolidacion para el ciclo de
recarga, es mucho mas grande que para la carga inicial.
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Fig. 96.- Prucbas de gradieme controlado en arcillas sobre consolidadas (Superior) Deformacian contra
log de esfuerzo efectivo. (Inferior) C, contra log de esfucrzo efectivo.

Se han obienido relaciones muy interesantes entre la acurmnulacion del esfuerzo y el
tiempo, al graficar (o) contra t |, presentado en la fig. 97 , indica dos interrelaciones
lineares, con una pequeila curva en ia transiciéon entre dos lineas rectas.

La interseccion de estas dos lineas rectas, ocurre en un nivel de esfuerzos, que es

aproximadamente el mismo., que el de la presion de preconsolidacion determinada
mediante los métodos empiricos de Cassagrande o Burmister.

Las curvas para la relacién (€ log o' ), vy (C .) contra (log o') de una prueba de
consotlidaciéon unidimensional estandar (STD) en las arcillas de Portland, se presentan en la
figura ( 98 a) y (98 b) . Para propdsitos de comparacion. una banda que representa las
curvas correspondientes. de las cinco pruebas mencionadas anteriormente, de gradiente
controlado, en la misma muestra, son mostrados en estas figuras.

La curva (& log o') para la prueba convencional esta graficada de los datos
obtenidos para cargas aplicadas con un dia de intervalo. L.as pruebas de gradiente
controlado, variaron en duracién de 1 a 3 dias en comparacion de los 7 dias de 12 prueba

“Prueba de consolidacién a gradiente controlado™
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convencional. Asi, podemos ver que, la curva de (&

log o' ) para la prueba convencional
podria caer

en algnn punto por debajo de la banda que muestra los resultados de la
prueba de gradiente controlado. en vez de ello, cae apenas, sobre la banda que muestra los
resultados de las pruebas de gradiente controlado. Ya sea que esta discrepancia se deba a
las variaciones en las caracteristicas de la muestra para la prueba convencional al ser
comparadas con la prueba de gradiente controlado, las que no se saben a priori, aunque las
discrepancias son menores.

IRTELLREE

tebuin

ot cabine

Fig. 98 .- Comparicidon centre las curvas de consohids
deformacion v.s. log de esfucrro efectivo (1inferior) C, v,
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Los valores del coeficiente de consohlidacion. (C .) . de las pruebas de gradiente
controlado estan mas o menos a medio camino entre aquellas de la relacion de la raiz
cuadrada del tiempo y el log de t que se ajustan a los métodos de ia prueba convencional
para el rango sobre la carga de preconsolidacion. El valor de (C.,), para la raiz cuadrada de
t del método de ajuste, es aproximadamente de 18 x 10 * em 2/ seg dondequiera que el
valor de (C,) de log de (1) del método de ajuste es de 9 x 10 * om?/ seg abajo de la
presion de preconsolidacion, el valor de (C ), de la prueba de gradiente controlado varia
de estar cerca de la raiz cuadrada de valores del tiempo justo por debajo de la presion de
preconsolidacion a valores significantemente pequeflos que los valores del log de (1) a
presiones menores. Los valores sobre la presion de preconsolidacion son usualmente los
que por interés en la conexion con los problemas de asentamientos y aqui los valores de la
prueba de gradiente controlado aparentan ser valores medios.

3.1.10.- Prueba de Gradiente Controlado con Interrupciones.

Otra prueba de gradiente controlado fue realizada en las mismas muestras de arcilla,

en donde el procedimiento de carga fue interrumpido en diferentes presiones, para obtener
informacion de la compresion secundaria. Los resultados de estas pruebas son mostrados
en la fig. 99, 100 y 101. La prueba fue realizada con una presiéon diferencial de poro,
(A u) igual a 1.24 psi. El procedimiento de carga del gradiente controlado fue
interrumpido en las presiones de 1.0 , 1.8 , 3.7 y 8.0 ron/ ft?* en dichas presiones, la
consolidacion secundana fue permitida, para periodos de 1 a 3 dias.
Un fenomeno interesante es indicado en la fig. 99 Cuando el procedimiento de carga de
gradiente controlado es reactivado, después de un periodo de carga sostenida, la curva de
la relacion (£ log o©') es al principio bastante plana, hasta que; “la curva de compresion
virgen™ para la prueba de gradiente controlado es alcanzada, entonces la curva (£ log
') sigue el tramo de la curva de compresion virgen.
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Fig.99.- Prueba de gradiente controtado con interrupciones. (Supcrior) Deformacion v.s. log de esfucrzo
efectivo. (Inferior) C. v.s. log de esfucrrso cfectivo.

La prueba indica que ¢l quiebre en la curva (£ log o') no ocurre durante el
esfuerzo de preconsolidacion, sino que en un esfuerzo efectivo mucho mayor. El quiebre
aparenta estar en funcion de la cantidad de la consolidacion secundaria que ha ocurrido,
Entre mas consolidacion secundaria de un suelo en particular, mas grande es el esfuerzo
efectivo en el cual ocurre el quiebre en la curva. El esfuerzo efectivo en el cual el quiebre
ocurre, es referido por Leonards y Ramiah (1960) como la casi-presion de
preconsolidacion. Las observaciones superiores confirman las declaraciones hechas por
Bjerrum (1967).

En base a las suposiciones de la carga del gradiente controlado despucés de la
interrupcion, , los valores del coeficiente de consolidacion son inicialmente altos. debido al
bajo coeficiente de compresibilidad del suelo en este rango. pero cntonces regresan a los
valores observados en la carga de la prueba de gradiente controlado. sin interrupciones
como se hace evidente en la figura 100 (a).

En la prueba de consolidacidn unidimensional, donde los incrementos de carga son
aplicados en intervalos de 1 dia, la compresion secundaria ocurre por aproximadamente 23
hr en cada carga, cuando un nuevo incremento es aplicado | ¢l coeficiente (C.). al
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principio de la consolidacion primaria es anormalmente alto, como se indica en la
observacion anterior en la prueba de gradiente controlado.

El coeficiente de consolidacion calculado de la prueba convencional es en alguna
forma porcentaje, del valor imicial anormalmente alto, y el valor mas o menos normal
obtenido durante lo que queda de la prueba. El coeficiente de consolidacion calculado de
la prueba de consolidacion estandar (STD) es erroneo debido a este efecto.

Para cualquier incremento de esfuerzo por pequefio que sea, en la prueba de
gradiente controlado, (C.) ., puede ser determinado de la ecuacion (100 b); entonces los

valores de compresibilidad, @ V). o ¢l modulo de compresibilidad (1M (), pueden ser
calculados de los datos de la prueba:

av = — Ae/Acr' y me = -a»-,,v(.k*-e) = —-Asg/Ao’

Conociendo (C . v d . & m . ). el coeficiente de permeabilidad en cualquier

momento durante la prueba de consolidacion de gradiente controlado, puede ser calculado
de 1a ec. (2) los valores asi calculados, para la prueba de gradiemte controlado con
interrupciones, se muestran en la figura (97 b) . Los valores de k calculados de (C ) y (@
v) se muestran en la figura (97 ¢). Llama la atencion la presentacion de la curva de (k)

contra (log o), ya que practicamente no hay variaciéon en (k) debido a la interrupcion de
las cargsas.

Los altos wvalores de (C ) obtenidos al comenzar a cargar, después de una

interrupcion de carga, pueden ser explicados en base a los pequeiios valores de (& ) que
se tienen en las curvas (£ log o) al principio de las cargas , después de una interrupcion.
El hecho de que los valores de (k) no son afectados por las interrupciones en la carga,
reafirma las suposiciones hechas en la teoria de Terzaghi , son correctas para los rangos de
los gradientes hidrostaticos, y el exceso de presidon que ocurren en las pruebas.

“Prueba de consolidacidon a gradiente controlado ™
-216-



“Consolidacién de suelos finox saturados; diferentes modelos de comportamienio ™

as az oy
3un S
F 3 R e A
S -
L4
* {

.

-8
|
:' ‘ [M{l = J o fre
i _
‘ L g

[N nz ws °4 o3 10 10 [y «o we 1o
ESFUKKLO EXECHVO  PROMEDIO wasn®

Fig.-100 Prucba de gradicnic controlado con interrupcionces (superior) Cocficiente de consolidacién v.s.
porcentaje del esfuerzo efectivo, (en medio) Cocficiente de compresibilidad v.s. porcentajc de esfucrzo
efectivo, (inferor) cocficiente de permeabilidad v.s. porcemaje de esfucrzo efectivo.

o.or oo
] oo L (310 U
! Voa/ R ite /i hod
g DOt At Lo = O min 3.7 za )

AT Legg ™ 10000mA 3.7 oloe), ~0 — a0
PO, | Lo reoorme cOnerse astormacion of muectrs en ta i 47

A

‘Q‘ti \\ T
<""‘1 efor
o.c8 }‘ [ Rt - \ N pt—— o
\_r\
£ \4 N g
< — IR ol o 4 - e —— a0 Fi-r
ot | ~ 343
00w b - .- U O O . N S — ra
r ) ;‘\\\ Presion de paro obaervadi
Preston de pore tenrica. )w
B O ] o
L} 2 > - o R ] -0 <o

200 300 200 o 2OCO 3000 BSOSO HOOCO
TIEMPO - MINUTOS
101.- Deformacién y presion de poro v.s. log tizmpo al final de 1a carga del gradiente controlado

“Prueba de consolidacion a gradiente controlado™

-217-



“Consolidacion de suelos finos saturados: diferentes modelos de comportamiento’

Al graficar el esfuerzo contra el log del tiempo, vy la presion hidrostatica en exceso
en la base de la muestra (presion de poro media ) contra log de tiempo observado durante
la disipacion de A w. = 124 psi a 3.7 ron/ f1° los niveles de presion se muestran en la
figura ( 98 ) También en la Fig (98) se muestra la curva teodrica para la disipacion del
exceso de la presion hidrostatica por la teoria de la consolidacion de Terzaghi. Al aplicar
la curva teodrica, la isocrona correspondiente a T = 0 . 0 8 fue usada para representar la
distribucion del exceso de la presion hidrostatica al principio de la etapa de disipaciéon de
la prueba de gradiente controlado, ¢l coeficiente de consolidacion usado para calcular la
curva teorica, es el coeficiente de consolidacion determinado por la prueba de gradiente
controlado, multiplicado por la relacion del coeficiente de compresibilidad observado en la
prueba de gradiente controlado con el coeficiente de compresibilidad obtenido durante la
disipacidon del exceso de la presion hidrostatica, sea esto

(a \') Gradiente Conrrolado

(C v) disipacion = (C V) Gradiente Comrolado
(a v) Disipacion
Ecuacion {13)

El parecido observado entre las curvas tedricas v las de las pruebas, indican la validez de
la teoria de la consolidacion de Terzaghi cuando se aplica correctamente.

3.1.11.- Conclusiones

Se ha propuesto un nuevo tipo de prueba de consolidacién, llamada ; prueba de
consolidacion de gradiente controlado.

La prueba de consolidacion de gradiente controlado, permite una mejor interpretacion

de los resuitados . debido a que proporciona curvas que son continuas en sus valores de
graficacion '

8}

La prueba de consolidacién de gradiente controlado. también permite ja determinacion
de la curva para la relacién del coeficiente de consolidacidon contra el log del esfuerzo
efectivo, el coeficiente es calculado usando una sencilla formula, en vez de ser

determinado por medio de un método de ajuste para la curva como se hace en la prueba
convencional.

7]

La prueba de gradiente controlado puede ser realizada a velocidades de deformacion
muy bajas, estas velocidades son incluso mas veloces, que las velocidades de
deformacién que ocurren en el campo, pero son mucho mas cercanas a las velocidades
del campo, que las velocidades que se desarrollan en la prueba convencional. las
velocidades de deformacion pueden ser variadas en un rango muy variado, permitiendo
asi el estudio de los efectos de las velocidades de detormacidén en las caracteristicas de
la consolidacidén v hace posible extrapolaciones a otras posibles velocidades. En el
futuro. se espera que el aparato de prueba pueda ser modificado para permitir la
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.Para el suelo probado. la curva de

expansion de los rangos de las velocidades de detormacién durante la prueba a por lo
menos un décimo de los rangos actuales.

Debido a que las velocidades de deformaciéon son mas o menos uniformes a traves de
toda la muestra de prueba, y solamente varian moderadamente desde el comienzo hasta
el fin de la prueba de gradiente controlado, asi la prueba de gradiente controlado

ofrece muchas tacilidades para estudiar el importante factor de la consolidacion en
todas sus etapas.

El procedimiento para la prueba de gradiente controlado. puede ser manipulado, para

que en , la consolidacion primaria v la consolidacion secundaria. se puedan obtener
informacion de ambas al mismo tiempo.

La velocidad de la disipacion del exceso de la presion hidrostatica en la base de la
muestra de prueba (plano medio de presiones ) al tinal de la carga de la prueba de
gradiente controlado, sigue de cerca la velocidad caleulada con la teoria de la
consolidacidén propuesta por Terzaghi

La velocidad de detormacion que ocurre en la disipaciéon del exceso de la presion
hidrostatica al final de la carga en la prueba de gradiente controlado. es mas lenta que
las velocidades de deformacion de ia prueba de gradiente controlado. al cargar. y se
acerca mas a la realidad de las velocidades de deformacion de campo.

El consolidémetro de gradiente controlado y el procedimiento de prueba. son
adaptables para la automatizacion. en todas sus etapas. esto mucho mas facilmente que
el consolidometro convencional.

Al graficar el esfuerzo aplicado, contra tiempo, se identifican dos lineas mas o menos
rectas. cuya interseccion parece indicar aproximadamente la misma presion de
preconsolidacion. que se obtiene por los métodos de Casagrande v Burmister

esfuerzo contra log de esfuerzo efectivo,
determinada por la prueba de gradiente controlado. se aproxima muy de cerca a la
curva determinada por la curva de la prueba de consolidacion unidimensional ( STD)

donde la duracion de las velocidades de deformacion de estas dos pruebas son casi las
mismas.

La curva del coeticiente de consolidacion contra log del esfuerzo efectivo determinado
por la prueba de gradiente controlado, es menos irregular que curvas similares
determinadas de ila prueba convencional. para el suelo probado, el coeticiente de
consolidacion esta aproximadamente a la mitad entre el determinado por el método de
ajuste de la raiz cuadrada v ¢l método de ajuste del log del tiempo. para las porciones
de 1a curva sobre la presion de preconsolidacion. Amplias variaciones ocurren bajo la
presion de preconsolidacion. 5S¢ han

observado correlaciones similares con otros
suelos.

“Prueba de consolidacion a gradiente controlado ™
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4.1.1.-Introduccion

Como ya hemos visto en los capitulos anteriores. se han desarroliado diferentes
variantes para desarrollar la prueba de consolidacion, en este capitulo, veremos la dltima
prueba que se ha seleccionado y que a su vez complementa la representatividad de los
diferentes enfoques en que se han diversificado las teorias para desarrollar la prueba de
consolidaciéon unidimensional. tomando en cuenta a la consolidacion secundaria y
considerando también la velocidad de deformacion det suelo.

Esta ultima prueba, ¢s la que se ha desarroliado en la  Agencia de Ingenieria de
Procesos en Denver. recientemente se han desarrollado dos dispositivos, uno que consta
de un aparato modificado de un consolidometro de anillo tlotante v otro dispositivo de
velocidad de detormacion constante, de la combinacion de estos dispositivos y de la
construccion de un sistema de control de aire. surgio un muy versatii aparato de
consolidacion de velocidad de carga continua.

En este capitulo se presenta una descripeion del consolidometro (C R L) | de sus
capacidades y de los resultados de sus pruebas en especimenes remoldeados . estos
resultados son comparados con los resultados obtenidos en especimenes similares,

probados en un consoliddometro estandar. mediante la prueba convencional de
consolidacion( ST D)

4.1.2.-Desarrollo del Consolidometro de Velocidad de Carga Continua

Hubieron dos razones primarias para ¢l desarrolio del consolidémetro de velocidad de
carga continua.

e I.a primera fue la de simular de una manera mas realista la forma en que durante la

construccion s¢ aplican ciertas cargas: como podrian ser los terraplenes, presas y
construcciones muy largas. Ya que diferentes métodos de prueba pueden ofrecer
diferentes valores para las propiedades del suelo. es descable el simular las condiciones
de campo tan cercanamente como sea posible a la realidad cuando se prueban las
muestras en ¢l laboratorio
e La segunda razon fue la de superar algunos aspectos negativos de la prueba
convencional, tales como
1. El largo periodo de tiempo requerido para obtener los resultados de la prueba.
que puede variar de dos a cinco semanas
I1. Se imponen valores muy altos de los gradientes hidraulicos.
111.La variacian del esfuerzo efectivo a través de la muestra
I'V.Limitaciones inherentes del equipo mismo., tales como. la nula capacidad de
los consolidometros convencionales para medir la presion de poro ( La cual
determina el estado de la consolidacion) v la de poder aplicar contrapresion (
La cual asegura la saturacion)

CPrueha de consolidacion g carga continua
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1l consolidometro (CRI1.) tiene ta capaadad de medir la succion inicial en el
espécimen (presion de poro negativa), medir la presion de poro, cargar la muestra con
una velocidad de carga continua, detenerse y aguantar una carga determinada en la
muestra en cualquier momento durante la secuencia de carga.

La muestra puede ser descargada a la misma velocidad con que fue cargada o con
otra velocidad diferente si se desea. para el proposito de el experimento realizado.
solamente se utilizo la capacidad del aparato para generar las condiciones de velocidad de
carga constante v los resultados de esta en una prucba que consistio de un periodo corto.
Dos diferentes procedimientos de anaiisis fueron desarrollados para esta prueba, por Smith
y Wahls (1969) vy Wissa et al (1971) y por Imai (1979).

Varios otros métodos han sido desarroltados para determinar las caracternisticas de la
consolidaciéon de 1os materiales v para refinar el analisis del procedimiento el investigador
Low y otros desarrollaron el analisis y ¢l procedimiento para la prueba del gradiente
controlado. la prueba de formacion de gradiente controlado tue primeramente sugerida
por los investigadores Hamilton v Crowiord pero el procedimiento de analisis no fue
desarrollado ya que la informacion acerca de la permeabilidad del material no podia ser
obtenida, dos diterentes procedimientos de analisis para esta prueba fueron ensayados por
Smith y Woll, Wisa y otros investigadores. el investigador Imai sugirid una prueba
mediante el uso de filtros para determinar la consolidacion de las propiedades del suelo

4.1.3.-Descripcion del aparato de consolidacion

Aparato de carpa conting

La figura (102) muestra un aparato de velocidad de carga continua usado para
obtener las muestras v los datos que se muestran en este capitulo, se utiliza el
consolidémetro de anillo flotante para realizar la prueba de carga continua . el aparato es
capaz de realizar pruebas en especimenes cilindricos de 108 milimetros de diametro con
variaciones maximas en su altura de 64 milimetros. Un aparato de consolidacion que
funciona mediante aire y un sistema de carga fueron usado para cargar ¢l espécimen a un
rango constante de velocidad. el sistema utilizado para cargar el espécimen a una
velocidad de carga constante consiste en un motor eléctrico el cual trabajando a través de
una serie de engranajes y pistones controlados por una valvula y que operan mediante un
sistema regulador de aire. El regulador de aire, aplica el aire al sistema de consolidacion el
cual subsecuentemente aplica la carga al espécimen, la carga fue medida entre un rango
de 22 kN el cual es la capacidad maxima de carga del aparato, los cambios en la altura del
espeécimen fueron medidos mediante un sistema de wvariables diferenciales lineal v de
mediciones, las partes superiores inferiores de ias placas consisten de anillos de acero ios
cuales tienen una capa porosa que constan de unos discos de carbono que no es reactivo a
la muestra y son sostenidos en su lugar mediante una banda epoxica, los espécimen de
suelo pueden ser saturados mediante la aplicacién de la presion de respaldo a través o por
medio de estos platos, para este reporte los especimenes fucron drenados a través la placa
superior y las presiones de poro fueron medidas a través de un sistema transductor de
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presiones conecrado a la parte inferior de las piacas. dos aniilos “O™ fueron colocados en
las partes inferior v superior del sistema de carga gue se conectan ai aniilo flotante como
se ve en la figura (103).

El procedimiento se considera que genera una tficcion casi infinitesimal la cual no
se debe tomar en cuenta. todas las medidas ( aplicados al esfuerzo normal la contra
presion, la presion de poro v la derormacion ) fueron tomadas mediante instrumentos
electronicos v en intervalos predeterminados. ademads fueron grabados en una cinta
magnética mediante v coprocesador controlade por un sistema de adquisicidn de datos,
Fig (102).

“Prueba de consolidacion a carga continua’™
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Acipe Prtame

Fig 104.- Esquema del consolidometro

Para la comparacidon de los datos en este muestra se realizo la prueba de
consolidacion estandar. La prueba de consoiidacion tfue realizada mediante la utilizacién
de un sistema de consolidacion de aire operado mediante la siguiente forma. ver la figura
(103). Este aparato es capaz de probar los especimenes mediante los requerimientos
establecidos en las normas internacionales por la ASTM para las propiedades de la
consolidacion de los suelos. (D 2435) los cambios en la altura de la muestra fueron
medidos con medidor electronico calibrado a 0.00235 mm.

Las muestras tfueron drenadas tanio en la parte superior como la inferior por piedras
porosas de carbono. un sistema de cabeza de caida fue usado para mojar a las muestras,
conectando un contenedor de agua de dimensiones. de 13 mm de diametro por 305 mm en
la parte inferior del cilindro contenedor inferior. v se lleno de agua. Mientras que ¢l agua
entraba en la muesira. mas era agregada al contenedor de agua. este sistema. por si
mismo, probablemente no sature a la muestra. sin embargo. mientras las cargas se
incrementan y los vacios decrecen. la muestra se vuelve saturada.

4.1.4.-Programa de Prueba.
Descripcion del Suelo.

El programa de prueba fue realizado. utilizando especimenes remoldeados. los
especimenes fueron colocados con un contenido de humedad determinado v un peso
determinado. Cada espécimen, tenia las siguientes medidas. 108 mm de diametro por 32
mm de altura v estaba empacado de una forma que se aseguraba un peso uniforme a través
de toda la muestra. las propiedades fisicas del sueio se muestran en la tabla (10}

“Prucha de consolidacion a carca connnua’™
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Tabla 14 - Propieduadces Fisicas

Clasificaciéon & L™ ®I° Porcentaje
del Suelo .. deArena
cL ¢ 32 185 ]
CH © 59 .40 > 3

G " = Gravedad Especifica.

LL "= Limite Liquido.

PI © = Indice de plasticidad.

CL “ = Arcillas Inorganicas de baja a media plasticidad.
CH ° = Arcillas Inorganicas de alta plasticidad.

4.1.5.-Prucba ae Tonsolidacion a Carga Continus.

Cada espécimen de prueba fue recompactado a 108 mm de diametro por 3Z mm de
altura en un contenedor separado para el espécimen. después de que el espécimen fue
recompactado, fue remowvido del contenedor original y colocado en un contenedor de
anillo flotante especialmente disefindo para la prueba. Se prefijo el esfuerzo a 6.9 (kPa)
igual a (1.0 psi), el cual fue aplicado al espécimen de prueba para asi , establecer
propiamente y alinear todos los componentes del sistema, la altura del espécimen fue
automaticamenmnte medida en este momento. Los especimenes fueron saturados usando una
contra presion con el asiento del esfuerzo aplicado.

El cilindro contenedor superior, fue colocado seco vy el cilindro contenedor inferior y
el tubo de conexidn fueron lienados con agua desairadza. Para ayudar a remover aigo del
aire contenido en el espécimen, se aplico una pequena contrapresién a traves del cilindro
contenedor inferior, forzando al agua a fluir a través del espécimen hacia el cilindro
contenedor superior, y hacia una bureta que esta abierta a la presion armosférica, después
de que el agua se observa en la bureta, una valvula entre la bureta y ¢l espécimen se cierra
v una contra presion de 4i4 (kPa) igual a (60 psi) fue aplicada a través de los cilindros
contenedores, tanio el inferior como el superior, para asegurar la saturacién, la
contrapresion de 414 (kPa) igual a (60 psi) permanecié en la muestra durante la prueba.

Despudés de que la comrapresion fue aplicada, ¢l grado de saturacidon fue checado,
usando el parametro de la presion de poro { C ) . No sc comenzd con la secuencia de
carga hasta que el valor de (C) alcanzo por lo menos 0.95 ( C es similar al parametro de la
presion de poro B excepto que {C) es por lo general usado para la carga normal
unidimensional) .

Donde:
C = Respuesta de la presion de poro.

“Prueba de consolidacién a carga continua™
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C 4 = Compresibilidad de la estructura mineral.
C w = Compresibilidad del fluido.
n = porosidad.

La velocidad de la carpga fue determinada usando el parametro Pl (indice de
plasticidad) v LL (Limite liquido) del suelo, (ver el inciso 4.1.8 donde se analiza la
seleccion de la velocidad de carga). Drenaje en una sola direccidn (en la parte superior del
espécimen) fue permitida a través de la prueba

Los especimenes fueron descargados . a !a misma velocidad con que fueron
cargados, ¢l esfuerzo normal, la presion de poro cn el agua, y la altura del espécimen
fueron electronicamente regisirados por censores cada 30 min durante la carga y la
descarga. Cuando la descarga fue completa, los especimenes del suelo fueron removidos
del aparato v el contenido de humedad fue determinado para cada uno

4.1.6.-Prueba (STD)

Cada espécimen de prueba fue recompactiado en el contenedor del espécimen a 108
mm de diametro por 32 mm de altura, los especimenes fueron probados en concordancia
con las normas de la ASTM del parametro D- 2435 de la prueba de consolidacion
unidimensional estandar. Drenaje en dos direcciones,( en la parte superior e inferior del
espécimen) tue permitida, Cada carga fue mantenida en ¢l espécimen por un minimo de 24

hr, ya que la presion de poro no puede ser medida antes de que se aplique la siguiente
carga.

4.1.7.-Analisis de Ia prueba de velocidad de carga continua.

Las técnicas de analisis para la prueba de velocidad de carga continua fueron
primeramente presentadas por el investigador Aboshi y otros. El procedimiento esta
basado en un trabajo teodrico del investigador Schifrnan quien desarrollo las ecuaciones que
gobiermnan y determino la solucidén general de las ecuaciones que inter relacionan
dependencia del tiempo entre las cargas de aplicacion .

El proceso de consolidacion bajo la velocidad de carga continua asume las constantes de
permeabilidad y las constantes del coeficiente de consolidacion estan gobernadas por:

la

S u . J7u S p
A M
Donde :
U = Presion de poro.
T = Tiempo.
V4 = Profundidad.
C. = Coeficiente de consolidacion.
S p/S&t Velocidad de la carga.

“Prueba de consolidacion a carsza continnua”™



“Consolidacion de suelas finos saturados; diferentes modelos de comportamiento ™

Aboshi y otros investigadores, desarrollaron la siguiente solucidn para este caso:

u 16 d 1 . o naTz -
P- wT s MTIE (1= )
Donde:
_ (nzn' z) T
x=- a

u = Presion de Poro.
P = Carga Aplicada.
Cv ¢
H 2
e = Constante trascendental igual a; 2.7182818.. .,y
H = Distancia del recorrido del drenaje.

T = Factor de Tiempo. =

Si la presion de poro es medida en la base immpermeable la presion de poro del agua esta en
relacion a la ecuacion.

. 16 S e 1
r NS ,.,,Eo.,,—(_” (?_m-!- ‘)J(l—e) &
Donde: X
Y= {z2m+1) "= 7T

4
u 4 = Presion de poro en la base impermeable.

La expresion superior muestra una relacion Unica entre 1a relacion de u / p y el
factor tiempo T . Que resulta de esta prueba ( CRL) cuando se somete a la relacibn u / p,
lo que hace posible determinar la correspondencia entre el factor tiempo T , asi entonces el
coeficiente de consolidacion puede ser determinado como sigue:

7T K
Cvoo= ——[" 4)

Aboshi y otros investigadores también desarrollaron los métodos que determinan el
porcentaje del esfuerzo efectivo en la muestra para completar esto la relacion entre el
porcentaje del grado de consolidacion y el factor tiempo fue derivado de la siguiente
forma:

“Prueba de consolidacion a carga continua”
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1
U = 1 = = o
pH Luuf‘i:
5)

32

0= 1 - - \;(—“‘- (=)
m O

x* T

Donde U es el porcentaje de el grado de consolidaciéon lo que para cualquier factor
dado de tiempo hay una correspondencia entre el porcentaje del grado de consolidacién,
de esto partimos que el porcentaje del esfuerzo efectivo puede ser calculado usando la

.

expresion siguiente; p°' = pl/ _donde p " es el porcentaje del esfuerzo efectivo.
4.1.8.-Seleccion del Rango y Velocidad de Carga

Cuando se considera la seleccion de una velocidad de carga para obtener buenos
resultados con el consolidéometro (CRL). es importante que la velocidad seleccionada
genere presiones de poro de una magnitud apropiada.

Si la velocidad de carga es muy amplia, la presion de poro en la base impermeable se
eleva tanto que la propia distribucidon del esfuerzo efectivo en el espécimen no puede ser
mantenida, si por otra parte, la velocidad de carga ¢s muy pequena, el exceso de la presién
de poro generado en la base impermeable de la muestra, puede ser muy pequefio para
poder ser medido adecuadamente, llevando a errores en los resultados.

Gorman ./ ./ sugirid que para la prueba de deformacién constante (CRS) la presion
de poro debe ser de por 1o menos (7 kPa) o (1 psi) y no debe excederse del 30 % al 50 %
del valor del esfuerzo aplicado en ningun momento durante la prueba.

Smith y Whalls obtuvieron buenos resultados con sus pruebas de (CRS) hasta que la
presidon de poro excedio el 50 % de la carga aplicada. Wissa reporto buenos resultados en
sus investigaciones sobre las pruebas de (CRS) si la presidén de poro se mantenia en un
rango de 2 % a 5% de la carga aplicada.

Aboshi .s ./ en sus discusiones de la prueba (CRL), declararon que la presion de

poro debe durar lo suficientemente para ser medida adecuadamente, pero no tanto para
que afecten y disturben la uniformidad del esfuerzo efectivo en el espécimen.
Estos criterios dan un suficiente espectro en la seleccion satisfactoria de la velocidad de
carga para la prueba (CRL), la Fig (104) obtenida en base a la experiencia con la prueba
(CRL). muestra los medios para la seleccion de un rango adecuado en la velocidad de
carga, asi los datos obtenidos en las pruebas realizadas, y presentadas en este capitulo,
muestran una buena comparacion entre los resultados de las pruebas (CRL) v (STD), con
la presion de poro entre un 3 % y 34 %6, y en base a las reterencias citadas en los parrafos
anteriores, que relaciones de hasta un 50 % pueden producir resultados aceptables.
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Fig 105.- Velocidad de¢ carga v.s. limite liquido.

4.1.9.-Resultados y Discusiones

Dos tipos de suelo, con CI (arcilia inorganica de baja a media plasticidad) y CH
(arcilla inorganica de aita plasticidad) , fueron probados, los especimenes fueron
remoldeados para acercarse lo mas posible a su valor de peso seco maximo y contenido
optimo de agua, determinados en el laboratorio. La tabla ( 15 ) nos da las condiciones a
las cudles los diferentes especimenes fueron colocados, las velocidades de las cargas de las
pruebas de carga continua v el tipo de prueba realizada en cada espécimen.

Por lo menos dos especimenes de cada muestra fueron probados usando cada
método y las graficas de le relacidén de vacios contra log de esfuerzo efectivo tueron
comparadas, Tres especimenes de material CH fueron probados en el consolidometro de
carga continua a dos diferentes velocidades de carga, como un indicador preliminar de los
resultados de cualquier posibie efecto de la velocidad de la carga en la relacidn de vacios
contra log del esfuerzo efectivo.

Todos los especimenes de prueba mostraron caracteristicas expansivas mientras eran
saturados, sin embargo, el esfuerzo normal en especimenes en particular, fue incrementado
para evitar que s¢ expandieran mas alla de su altura inicial. después de que el proceso de
saturacion fue completado, se comenzd con el ciclo de carga

En las figuras (107) a la (110). se muesiran las curvas del tiempo de consolidacion
de los especimenes probados, ¢n el consolidometro convencional (STD;, generalmente el
fin de la consolidacion primaria para cargas de aplicacion iltas. no ocurrio hasta después
de (10000seg) . También para el material CH. a grandes cargas de aplicacion el fin de la

consolidacion primaria puede que no se haya alcanzado, deacuerdo con Irs graficas,
incluso a { 80 000 seg )

“Prucba de cansolidaciaon a cargia continua®™
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Fig.-" 107 y 108.- Curvas para ¢l ticmipo de consolidacion para cl espécimen 1D
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TABLA 16- Condiciones dc Prucba

Contenido de  Velockiad de -
) tad 7 Ca

CL 15.8
CL 15.8
cL 15.8
CL 15.8
CH 15.0
CH 15.0
CcH 15.0
cH 15.0
CH 15.0

Las figuras (109) vy {110) respectivamente muestran las graticas de el coeficiente de
consolidacidon contra log de estuerzo efectivo para los materiales CL. v CH, en la Fig (109)
ios resultados de la prueba (CRL) se comportan relativamente bien, dondequiera que los
resultados de la prueba convencional (STD) variaban considerablemente, adicionalmente,
solamente unas cuantas pruebas de carpa (Las tres o cuatrc mas grandes, dependiendo de

la prueba), de los resuhtados producidos del método estandar pueden ser analizados
propiamente urilizando las técnicas convencionales.

La fig. (110) muestra las graficas mencionadas pars ei material CH. Los resultados
de la prueba (CRIL.) se comportan bien, asi como los resuitados de la prueba (STD).
Solamente unas pocas pruebas de carga (las tres mas grandes) del método estandar,
producen resultados que pueden ser analizados propiamente usando técnicas clasicas, pero
los resultados obtenidos fueron casi idénticos a los obtenidos con el método (CRL).

La tabla (16) nos da una comparacion del indice (Cc) y el indice de rebore (Crb),
algunas veces utilizado para aproximar el indice de recompresion) para cada espécimen del
suelo, como se puede ver de ia tabla, hay generalmente una buena concordancia, entre tos
resultados det indice (Ce), con los resultados de la prueba convencional, siendo en algunas
partes grandemente sobrepasados, sin embargo, estas diferencias no son grandes. v puede
que no sean sigmficantes.

Hay considerable diferencia entre los resultados (Crb) de las pruebas estandar (STD)
y la prueba (CRL) , estas diferencias se deban probablemente al método de prueba usado,
las razones por las que se da ¥y el significado de estas diferenicias debe ser investigado.

Todos los especimenes fueron cargados a aproximadamente 1380 (kPa) 6 (200 psi)
y después descargados para obtener las curvas de expansion. La Fig (111) muestra
aproxirnadamente cuanto tiempo fue requerido para completar el ciclo de carga y
descarga para cada prueba, como se puede ver, hay una diferencia significante entre el

“Prucba de consolidacién a carga continua”™
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tiempo requerido para completar una prueba (CRL) y

carga puede ser incrementada en un factor de cuatro.

FHRVACOR AXAT ] Teg)

DRIEMARR ARAL TAY

Fig. 109.- Coeficiente de consolidacion v =
log de esfuerzo efectivo graticado pars un maternal CH

Tabla 17.- Compresion (Co) v expansidn (Crb)

Espécimen Clasificacién del Método de Ce
suelo Prueba

1A CL CRL 0.18
iB CL CRL 0.21
1C CL STD 0.22
1D CL STD 0.21
2A CH CRL 0.2
2B CH CRL. 0.28
2C CH CRL. 0.29
2D CH STD 0.35
2E CH STD 0.33

Fig 111 .- Porcentaje de icmpo. en dias. para carga/descarga cn un cspécimen

una prueba estandar (STD).
Ademas, se debe notar que el consolidometro (CRL.) utilizado, es de drenaje en una sola

direccion, (ya que las presiones de poro fueron medidas en la parte inferior del espécimen)
. mientras que ¢l consolidometro estandar (STD) es de doble flujo. Si el consolidometro
(CRL) se ha usado para un doble drenaje (para el cual tiene la capacidad). la velocidad de

Fig. 110.- Coeficiente Jde consolidacion vos. log de estuerzo
ctfectivo graficado para un material CH

Crb

001z

0.013
0.022
0.022
0.029
¢.033
0.035
0.065
0.075
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Prueba
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La figura (111) muestra {a reiacion del 2 presion de poro (el valor
promedio de la carga normal entre i exceso de la presion de poro ) desarroilado a través
de cada una de las pruebas (CRL) Los especimenes (2A. 2B v 2C) desarroilaron presiones

de poro lo suiicientemente grandes para ser adecuadamente medidas. pero no io suficiente
como para perrurbar

porcentaje de |

la distribpucion del estuerzo efecrivo a traves de la muestra. Otros
investigadores han obtenido resultados satistactorios en pruebas. con relaciones de presion
de poro arriba de un 30 °o El exceso de presion de poro que se desarrollo mientras se
probaban los especimenes (1 A v 1 BY con una velocidad de carga de (332 kPa/h) o (8
psi) por hora. no fleron muyv altos. estos especimenes no pudieron ser probados a
velocidades de esifuerzo mas rapidas v las pruebas se compietaron inciuso antes.

Fig 112 .- Porcenwaje de la relacidn de presion de poro desarrollado duranie ia prucba.
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©134.5 kParh
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O 55.2 kPaih |

Prueca CRL
“Jetco:dad de Carga

La figura (115 a) compara ias curvas de la relacion de vacios contra log de esfuerzo
efectivo generados de cada uno de los resulitados de cada metodo de prueba para la
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muestra 1. La forma de las curvas y el rango superior de los valores son muy similares.
Los resultados de la prueba (CRL) , sin embargo, son de alguna forma menores que los
resultados de la prueba convencional (STD). lo cual se pueda deber a la densidad
inusualmente alta (relacion de vacios baja) de los especimenes de la prueba (CRL). (Tabla
12)

La figura (115b) compara las curvas de la relacion de vacios contra log de estuerzo
efectivo generadas de los resultados de cada método de la muestra (2). lLas variaciones de
los resultados de las pruebas (STD) y (CRL) se deben en su mayor parte a las diferencias
en sus propiedades indice (tabla 16 ) de cada espécimen. El rango de los resuitados de la
prueba (CRL) es mas pequeiio y probablemente es debido a que
condiciones casi idénticas.

Debido a las limitaciones fisicas del consolidometro (CRL) . los especimenes (ZA,2B
y 2C) no pudieron ser cargados a un estuerzo efectivo de aproximadamente (1100 kPa) 6
(160 psi) en la figura (115 ). Sin embargo. yva que las presiones de poro generadas durante
la prueba en los especimenes (1A y 1B) fueron mas pequefias. fue posible cargar estos
especimenes a un esfuerzo efectivo de aproximadamente (1380 kPa) o (200 psi).

Las figuras (116 a y 116 b) muestran que la variacidon entre los resultados de las
pruebas en el mismo material usando diferentes métodos no es muy grande y esta dentro
de lo normal. Con esto en cuenta, y considerando el poco tiempo que toma para realizar
las pruebas de consolidaciéon (CRL) . el consolidémetro (CRL) y el procedimiento de
prueba descritos en este capitulo. ofrecen una alternativa muy atractiva sobre la prueba
convencional (STD)
Fig. 1153.- Comparacion de los rangos de resultados entre una prucba (STD) v (CRL)Y

es colocado a
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+4.1.10.-Conclusiones.

Hay diferencias significantes en el tiempo requerido para completar la prueba de
consolidacion , dependiendo del tipo de aparato ,equipo utilizado y tipo de prueba, el
tiempo requerido para completar una prueba convencional (STD) varia de entre dos a
cinco semanas, dependiendo del numero de incrementos de carga y tipo de suelo.

El tiempo requerido para completar una prueba (CRL) depende de la selecciéon del
rango del esfuerzo y de la compresibilidad y la permeabilidad del suelo, la prueba (CRL)
cuyos datos se muestran en este capitulo, requiere de aproximadamente de dos a cinco
dias para ser completada, lo cual ofrece muchos beneficios.

Adicionalmente, si el consolidémetro (CRL.) es usado para el doble drenaje (para lo
cual tiene capacidad), los tiempos para completar la prueba pueden ser incluso menores.

El significado de / v las razones para la diferencia centre los valores de Crb de la prueba
(CRL) y la prueba (STD) deben ser evaluadas.

Ya que existe una concordancia entre los resultados fundamentales de las pruebas
(CRL) y (STD), se puede concluir que estan dentro de limites razonables, el
consolidometro (CRL) y el procedimiento de prueba descritos en este capitulo ofrecen una
alternativa a la prueba estandar (STD)
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W = Conclusioncs.

Toda obra de ingenieria provoca una reaccion en el medio que la rodea, en el
terreno de apoyo esta respuesta se manitiesta fisicamente por medio de una deformacion,
que se presenta durante la ¢jecucion de la obra y/o a partir de la terminacion de la misma;
la deformacion se genera por el cambio del estado de estuerzos producido por la obra de
ingenieria. Dado que este fendémeno es de suma importancia, en este trabajo se estudian
algunas teorias que describen la deformacion de los suelos

En ¢l capitulo Il introduccion, se hace una recopilacion de las caracteristicas de las
arcillas v de sus propiedades Se hace también un planteamiento para entender el
significado de las ecuaciones fundamentales de la mecanica de suelos, que gobiernan el
fenomeno de la consolidacion unidimensional. se discuten los enfoques utilizados en el
estudio de la consolidacién de los suelos, resaltando la relacion entre campo y laboratono.
Se describen las diferemies pruebas que existen para  estudiar la  consolidacion
unidimensional las cuales son una parte esencial de csia tesis

En el inciso L2.- s¢ estudia el modcelo de Terzaghi, el modelo de Terzaghi ampliado
y la prueba de la consolidacion unidimensional.

La teoria clasica de la consolidacién primaria unidimensional de Terzaghi, se
considera por lo general aceptable para describir el fendmeno de deformacion volumétrica
en suelos saturados, ademas esta teona es basica en Ja mayoria de las investigaciones que
se realizan en torno a la deformacion de tos suelos.

Ademas de producirse un cambio de volumen en el terreno de apoyo al deformarse
este, también puede tener un cambio de forma, por ello se hace la presentacion de la
teoria de la consolidacion secundanma, que considera que la deformacion se manifiesta al
provocarse un reacomodo de las particulas solidas que constituyen ia estructura interna
del suelo, por ello en este trabajo se presentaron las hipotesis y expresiones que evaluan el
fenomeno citado. ademas se describe el metodo para obtener los parametros que
intervienen en ¢l calculo de la deformacion total

a) Para ello se estudiaron cuatro modelos de deformabilidad de arcillas: Terzaghi
ampliado. Juarez Badillo (dos) v Zeevaert. Se senalaron las hipotesis | ventajas,
limitaciones y métodos de ajuste de cada uno de cllos.
Muchos autores han empleado funciones de tipo logaritmico para predecir los
asentamientos por consolidacion secundaria, ya que estas funciones pueden
ajustarse adecuadamente a los asentamientos observados en el campo. En la
mayoria de los casos se aprecia una velocidad de asentamiento alta al inicio, la
cual disminuye con ¢l tiempo. esto puede representarse con una ley logaritmica.
Juarez Badillo establece el cambio de la escala de logaritmica a natural para evitar
contusiones con su teoria en ¢l segundo modelo.
d) El modetlo de Terzaghi ampliado v

b)

[

~

Zeevaert suponen un comportamiento
logaritmico. con el tiempo. ¢n la consolidaciéon secundaria.

CConclusiornes”
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€)

h)

El modelo de Zeevaert considera que la consolidacion secundaria se lleva a cabo
desde el inicio del proceso de la consolidacion, el modelo de Terzaghi ampliado
supone que la compresion secundaria se lleva a cabo al finalizar la consolidacion
primaria.

Los modelos de Juarez Badillo toman en cuenta ¢l estado de esfuerzos de la
arcilla al momento de aplicar la carga, en base a este estado dependera la
aplicacion de uno u otro modelo para el calculo de la consolidacion total de las
arcillas, si este se encuentra normalmente consolidada, al momento de ser
cargada . el agua del suelo toma la carga v por lo mismo tardara en ser liberada,
por lo que el comportamiento primario influye mas y se aplica su primer modelo,
si la arcilla esta preconsolidada el agua tarda muy poco tiempo en salir por lo que
el comportamiento de la “‘consolidacion secundaria™ es el que influye en la
consolidacion, por lo cual se aplica su segundo modelo.

Ninguno de los modelos estudiados toma en cuenta los esfuerzos cortantes que
se generan en el ensaye de consolidacion unidimensional. en la prueba del
odémetro, por este motivo no es posible evaluar o predecir el valor del esfuerzo
critico con estos modelos.

El programa presentado para el ajuste de curvas de consolidacion basado en el
modelo de Zeevaert a pesar de que facilita el ajuste de estas, todavia es algo
rudimentario por el hecho de ser un control manual de las variables del modelo

para lograr el mejor ajuste. ademas de que requiere de mucha memoria
disponible.

En el capitulo I se estudia la prueba de consolidacion a velocidad de deformacion
constante (CRS).

a)

b)

)

&)

Podemos concluir que es la prueba que en afos recientes se ha estado
experimentando con mMayor interés

Esta prueba se diferencia de la prueba (STD) por el hecho de que se aplica una
velocidad de deformacidon controlada, un caso particular de esta condicion es la
velocidad de deformacion constante (CRS), mientras que la prueba (STD)
aplica la carga por medio de incrementos, de esta forma para que la prueba se
desarrolle por completo se necesita de una a dos semanas. mientras que la
prueba (CRS) se puede realizar hasta en 12 hrs. Mendoza .t £ {1996)

Los resultados que se han presentado tanto de las investigaciones realizadas en
el extranjero como las realizadas en el instituto de ingenieria demuestran que
esta prueba puede sustituir a la prueba (STD), de¢ consolidacion unidimensional.
La curva de compresibilidad de la prueba (CRS) esta mucho mejor definida que
en la prueba (STD).

El valor del coeficiente de consolidacion (C.) puede resultar un poco alto, para
evitarlo s¢ deben cuidar todas las caracteristicas de la prueba, si se definen unos
rangos aceptables de estas. el coeficiente de consolidacion es casi idéntico al
obtenido en la prueba (STD)

“Conclusiones ™
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€)

8)

h)

n

Un factor importante en esta prueba es que la relacion (u/p) ( presion de poro
entre carga aplicada) debe estar dentro de un rango estable, generalmente no
mayor de 30 % y no menor de 10%

La forma para realizar la prueba (CRS) se ha dividido en dos teorias, la de
deformaciones grandes y la de deformaciones pequenas.

En el instituto de Ingenieria de la U N A M. la investigacidn realizada por
Mendoza -+ .f (1996) se basa en la teoria de las deformaciones pequefias
propuesta por Smith y Whals (1969)

La diferencia entre la teoria de deformaciones pequenas y grandes es que esta
altima si toma en cuenta el efecto de la velocidad de deformacion mientras que
la teoria de detformaciones pequefias no lo hace.

La teoria de las deformaciones grandes propuesta por Wissa «« ./ (1981) es la
que presenta las mejores caracteristicas para ser tomada como método para
determinar la velocidad de deformacion que se va a aplicar a una muestra.
Ninguno de los modelos propuestos hasta la fecha, puede establecer como
tomar en cuenta a la consolidacion secundaria, la prueba (CRS), solamente
proporciona datos mejores que la prueba (STD)

En el capitulo Il se estudia la prueba de deformacion a gradiente controlado, un

caso particular de la prueba a velocidad de deformaciéon controlada,

se realiza el estudio

de como influyen las cargas en la prueba de consolidacion (STD), lo cual no se habia
podido determinar antes.

a)

b)

<)

d)

e)

Se sabe que al aplicar una carga por el método incremental (STD) , ésta influye
directamente en el comportamiento de la muestra, puesto que si se deja mas
tiempo del necesario. la carga proporciona al suelo una mayor rigidez, lo que
provoca que la carga siguiente tarde mas en desarrollar las siguientes
caracteristicas del suclo, debido a que es imposible saber - ...~ la forma como
influenciara la carga al suelo, este es una de las desventajas de la prueba (STD),
por lo cual se diseifo la prueba de gradiente controlado para evitar esta
situacion.

El exceso de la presion de poro que se genera al momento de aplicar una carga,
se mantiene constante en el campo, por lo mismo para
condiciones se realiza la prueba de (CG).

Para la realizacion de la prucba se selecciona una presién maxima a la cual

debera ser sometido el espécimen en la base para simular las condiciones de
campo.

simular dichas

Se aplica una pequena presidn que genera un exceso de la presion de poro en
(to). Hasta que se establece un patron parabdlico, el cual se calcula con la
ecuacion (11), (este patréon es independiente del tiempo).

Una vez establecido este patron parabolico se marca el (11} y se aplica la presion
de la carga.

Este patron parabolico s¢ debe mantener estable hasta que la presidn total
maxima se alcanza, ese momento queda definido por (t3), a partir de este tiempo

“Conclusiones ™
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la presion de poro comienza a disiparse, hasta que se alcance ¢l valor de 0.1 de
este incremento de la presion de poro. donde se marca el tiecmpo final de la
prueba en (t3)

) Durante la prueba se tienen dos coeficientes de consclidacion. uno a partir de
()X C. inicio). y el segundo a partir de (1:)(C. disipacion), los cuales se calculan
con la ecuacion (12b).

h) Para el calculo de la curva de ta disipacion de la presion de poro se utiliza el
coeficiente de consolidaciéon (C. Y disipacién) determinado por la ecuacion (13),
donde se toma en cuenta el coeficiente de consolidacién (C. )(inicio).

i) La prueba se completa de un dia y medio a dos dias.

En el capitulo IV se presenta fa prueba de la consolidacidn a carga continua (CRL).

a) Dicha prueba tue disefada para simular las caracteristicas de cierto tipo de
construcciones en ingenieria, como construcciones largas, terraplenes y presas.

b) Al comenzar la prueba se aplica la contrapresion seleccionada para simular las
condiciones de campo.

¢) Debe esperase a que se disipen las condiciones de transicién.

d) Cuando estas condiciones se han disipado se aplica la carga.

e) La concordancia entre los resultados de la prueba (CRL) y la (STD) también
proporcionan una base para sustentar la validez de esta prueba.

f) Para seleccionar las velocidades de deformacion se utiliza el manual de la
ASTM, se debe tener cuidado de mantener una relacién de presidon de poro
entre carga aplicada (w/p) dentro de un rango no mayor al 30 %%

g) La prueba tarda entre dos y cinco dias en ser completada.

Las pruebas de deformacion controlada parecen ser la opcidon para el futuro, porque
reducen el tiempo de prueba y permiten automatizar totalmente la aplicacién de la carga y
la adquisicion de datos. Los problemas de interpretacion de resultados pueden ser
solventados si se establecen las condiciones adecuadas para la realizacion de la prueba y el
empleo de una teoria adecuada.

Se concluye que este trabajo es el inicio del conocimiento de las nuevas teorias y
modelos que se han propuesto para el estudio de la consolidacion de los suelos finos
saturados, la conjuncién entre las nuevas formas de realizar la prueba de la consolidacion,
junto con los modelos que se han propuesto para el estudio de la consolidacion, pueden
ofrecer una herramienta de mucho mejores caracteristicas para que el ingeniero de
mecanica de suelos pueda predecir con mayor certeza los hundimientos a que se vera
sometida una obra de ingenieria
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ANEXO 1

IL.as cajetillas de cigarros de Terzaghi.

Karl Terzaghi unlizo cajenlias de cigarros para reafizar la prueba de Ja consolidacion micntras establecia el
procedimiento definitivo para realizar la prueba de la consolidacion wudimensional v definia su tcoria de la
consolidacion. Estc ¢s ¢! antecedente de dicha prueba . pero para entender o Terzaghi ¢s bueno conocer este
hecho.

En aquetia cpoca (1a deécada de los 207s) las cazenllas de cigarros cran de metal. Las cajeullas de cigarros
constituian de un contenedor que i gente utilizaba para guardar una dowcion de cigarros. Estos cran
vendidos en cajetillas de un tamanio de 8 por 10 cm los que se encendian on un oxXgremo ¥ s¢ aspiraba el
humo por =i owo. lo que s¢ hacia deliberndamente para transferir los gases (definidos desde aquellos
tiempos como venenosos ) demro de los pulmones esto se hacia para hacer trabajar al cerebro menos
oficiememente. ; ©Sto cra considerado gracitoso on aquciia época ! Casy todos los caballeros fumaban en
aquellos dias. por o cual también Kart Terzaghi 1o hacia. Cuando necesito una caia de metal no habia nada
mas natural que utilizar eswas cajas. De todos modos no podian tencr un mejor Uso que este.

“dnexo”
~248-



“Co lidacion de

fos tinos: diferenies modelos de comporiamiento

Anexo 2

Direcciones de Internet Consultadas.

/s h.civen gk e, i Iz, i2h

hup://pgotech civen okstate. ech/people/tcrzaghi2 hun
hup:/wyvwy civils.eng ox ac uk/theses/lee htm
Lhtm

hup://pumas.itengen. unoym. mx/info-ii/a2 szl htm
http//vwvww.asce org
http://geotech.civen.okstme.ede/eige

http//wwav network. compuserve.com
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