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RESUMEN

En este trabajo se describe un modelo elasto-viscoplastico (EVP) para la consolidacién de los

suelos. Los parametros requeridos para la evaluacion de este modelo se obtienen a partir de pruebas
de odoémetro convencional.

Se calibra el modelo con los resultados de pruebas de odometro realizadas a muestras provenientes
de la ciudad de México y del antiguo lago de Texcoco. Posteriormente, se aplica el modelo EVP al
caso de un depédsito sometido a una carga,. se adapta este modelo para el caso del hundimiento
regional introduciendo la variaciéon de las condiciones de frontera con el tiempo. Se considera
también, el caso de los suelos estratificados y la variacién de la permeabilidad con el tiempo. Para
la implementacion del modelo se resuelve el sistema no lineal de ecuaciones diferenciales a través
del método de las diferencias finitas.

Para la calibracion y aplicacion del modelo EVP al caso del hundimiento regional, se utiliz6
informacion piezométrica, geotécnica y de bancos nivel instalados en el Centro Histérico de la
ciudad. En general, los asentamientos obtenidos con el modelo EVP, son una buena aproximacion a
los valores observados. Finalmente, se presenta una discusion en la que compara el modelo EVP
modificado (Nash, 2001) con el modelo desarrollado por Juarez Badillo (1981). Se muestra que
existe una gran similitud en la forma de sus ecuaciones, pese a que fueron desarrolladas utilizando
conceptos diferentes.
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Capitulo 1 Introduccion

1. INTRODUCCION

1.1 Antecedentes

Cuando un suelo saturado se somete a un incremento de carga, inicialmente el agua presente en los
poros del suelo es la que soporta dicha carga, entonces se genera un aumento en la presion de poro
de igual magnitud que la carga aplicada. Dicha presién de poro se disipa de forma diferida y es asi
como la carga aplicada se transfiere al esqueleto de suelo. Si durante el proceso de consolidacion, se
considera que el suelo es un medio poroso Unicamente, su deformacion es funcién solamente de las
propiedades hidraulicas del suelo, de su compresibilidad y de la magnitud de carga aplicada. No

interviene la velocidad de aplicacion de la carga, ni el tiempo que permanece aplicada.

Durante las ultimas décadas, el proceso de consolidacion de los suelos y su dependencia con el
tiempo, se ha convertido en un fendomeno ampliamente aceptado y estudiado. Sin embargo, atn no
existe un concepto unificado que permita explicarlo.

Modelos que involucran el tiempo como un factor importante en el proceso de consolidacion,
comenzaron a ser desarrollados tan solo una década después de que Terzaghi diera a conocer su
teoria. A través de pruebas de laboratorio y observaciones de campo, Buisman (1936) v Taylor
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(1942) identificaron la relacion del tiempo con la compresibilidad de las arcillas. Buisman encontrd
que los asentamientos se incrementaban de forma lineal con el logaritmo del tiempo cuando el suelo
se encontraba bajo un esfuerzo efectivo constante.

Todas las teorias coinciden en definir la consolidacién primaria como el proceso en el que a través
del incremento de esfuerzos efectivos ocurre una disminucién de volumen del suelo. Este proceso
finaliza cuando el exceso de presion de poro generado por el incremento de carga se disipa en su
totalidad. El fendémeno esta gobernado por el flujo de agua a través del suelo.

La consolidacion secundaria es un fendmeno gobernado por las propiedades mecanicas del suelo y
también ocasiona una disminucién en el volumen del mismo. Existen trabajos que apoyan el hecho
de que este proceso ocurre de forma simultinea a la consolidacién primaria, aunque hay otros
investigadores que opinan lo contrario.

La alta compresibilidad del suelo de la cuenca del valle de México, ha obligado a los ingenieros
geotecnistas a prestar especial atencion al fendmeno de la consolidacion de los suelos. La
construccion y desempeiio de cimentaciones, obras subterraneas y de drenaje, se ve afectada
adicionalmente por el hundimiento regional. Este fendmeno se debe a la sobreexplotacion de los
acuiferos. y origina una disminucion en el exceso en la presion de poro lo que a su vez se traduce en
un aumento de los esfuerzos efectivos. que actian comprimiendo la masa de suelo. Fue Nabor
Carrillo (1948) quien haciendo uso de la teoria de Terzaghi, por primera vez relaciond el
hundimiento regional con la extraccion del agua del subsuelo. Sin embargo, es necesario considerar

explicitamente a la consolidacion secundaria para avanzar en el estudio de este fenomeno.

1.2 Objetivo y alcances

El objetivo de este trabajo es modelar el comportamiento del suelo bajo condiciones de

compresibilidad unidimensional incluyendo el fenémeno de la consolidacién secundaria.
Para lograr este objetivo se llevaron a cabo las siguientes actividades:
e Se realizo una revision del estado del arte de la consolidacién unidimensional de los suelos.

e Se eligid un modelo elasto- viscoplastico, que toma en cuenta los conceptos aceptados y
probados acerca de la influencia del tiempo en el proceso de consolidacion. Ademas, involucra
parametros que pueden obtenerse mediante pruebas de odometro.

2
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e Para la aplicacion del modelo elasto- viscoplastico, se construyé el programa de computadora
IINCON, el cual permite resolver un sistema de ecuaciones diferenciales no lineal a través del
método de las diferencias finitas. Este programa permite ademas, resolver la ecuaciéon de

consolidacion de Terzaghi con la misma herramienta numérica.

e Para verificar el funcionamiento del modelo elasto- viscoplastico se simularon diferentes
pruebas de odometro. También se aplicd el modelo al caso de una sobrecarga de longitud infinita
actuando sobre un depodsito de suelo estratificado. En ambos casos los resultados fueron
comparados con los obtenidos a través de la teoria de Terzaghi.

Por ultimo, se propuso una alternativa para modelar el proceso de hundimiento regional de la ciudad
de México debido al bombeo de sus acuiferos, para lo cual se introdujo al modelo el concepto de
condiciones de frontera variables en el tiempo. Se aplicé y calibré el modelo elasto- viscoplastico
para el hundimiento regional mediante informacién piezométrica y geotécnica de un sondeo

ubicado en el Patio de la Emperatriz del Palacio Nacional en el Centro Histérico de la ciudad.
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2. TEORIAS DE LA CONSOLIDACION UNIDIMENSIONAL

2.1 Introduccion

Terzaghi describi6 el comportamiento que experimentan algunos suelos finos saturados, cuando se
les aplica una carga constante, mediante la siguiente ecuacion:

o%u _du

Gz @1
'z

donde. C, es el coeficiente de consolidacion vertical, u el exceso en la presion hidrostatica, t el
tiempo v z coordenada vertical del elemento suelo.

k
C, = (2.2)
’Y\\-‘ m v

El coeficiente de consolidacion C, indica la rapidez con la que se disipa la presion de poro, una vez

se aplica un incremento de carga Ap. Depende de la permeabilidad k y de la compresibilidad
volumétrica m, del suelo.
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El coeficiente de compresibilidad volumétrica m, se define como la relacion esfuerzo-deformacion
y expresa la compresibilidad del suelo, referida a su volumen inicial. Ver figura 2.1.

a\"
My, =—— 2.3
Y 1+e, (23

a, es el coeficiente de compresibilidad y e, la relacion de vacios inicial del estrato analizado. El
coeficiente de compresibilidad expresa la razén de variacion de la relacién de vacios con la presion
(ver Figura 2.2) y esta dado por la siguiente expresion:

de
a, = — (2.4)
dp
w
= °
E Ef 'g %
5 m, 3 &
[ E > e
=) L)
.; - - »
E £y g <
S =
a &
G O Oy Gy Oy Oy
Esfuerzo vertical efectivo, o+, Esfuerzo vertical efectivo, o -,
Figura 2.1 Coeficiente de compresibilidad Figura 2.2 Coeficiente de compresibilidad a,.

+ volumétrica m,,

La ecuacion 2.1 expresa como el exceso de la presion de poro generada ante la aplicacion de dicha
carga varia con el tiempo, con la posicion del elemento suelo analizado y con las propiedades del
mismo. La teoria esta basada en suponer que el agua y los granos del suelo son incompresibles, la
homogeneidad del estrato de suelo, la validez de la ley de Darcy, la invariabilidad de la
permeabilidad a través del estrato, la relacion lineal esfuerzo-deformacion, el principio de esfuerzos
efectivos y la existencia de flujo en una sola direccion.

La solucion de la ecuacion 2.1 depende de las condiciones de frontera del estrato compresible. En la
Figura 2.3 se muestran los casos de un estrato confinado por uno o dos estratos permeables, que
permiten la expulsion del agua una vez se aplica un incremento de esfuerzo al suelo.
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Figura 2.3a Estrato doblemente drenado
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Figura 2.3b Estrato simplemente drenado

Las condiciones de frontera que se presentan, para el caso de la Figura 2.3a son:

Parat=0", 0<z<2H,
Parat>0, z=0,
Parat>0, z=H,
Parat= 0<z<2H,

Il
>
=]

T =~ —
Il
o o o

De esta forma, la solucién de la ecuacion 2.1 para el caso de un estrato compresible confinado por
dos estratos permeables esta dada por la siguiente ecuacion:

u(z,t) = Z 2Ap sen(M. - ].e"M’T
m=0 M H

donde. M = mEE

T el factor adimensional denominado factor de tiempo, definido como:

_Ga
=

i

(2.5)

conm=0, 1,2, ...00, Hes la longitud maxima de la trayectoria de drenaje,

(2.6)

La ecuacion 2.5 puede ser representada por un conjunto de isocronas que indican la variacion del
exceso de la presion u, con la profundidad z y el tiempo t, tal como se muestra a continuacion:
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2H

Figura 2.4 Curvas isocronas, estrato con drenaje doble

El grado de consolidacion del suelo a una profundidad z en un instante t, se define como la relacion
de la consolidacion desarrollada hasta el instante t entre la consolidacion total que ha de producirse
bajo el incremento de carga Ap, y se expresa mediante la ecuacion.

oy —ianf AF U
U(%) 100( - ] Q2.7)

Para el caso de un estrato de suelo compresible, con drenaje doble se tiene:

U(%)=100{1- Y sz-.e-“‘T (2.8)
=0

El grado de consolidacion del estrato del suelo es solo funcion del factor T. La figura 2.5 muestra la
relacion tedrica entre U y T, llamada curva de consolidacion.
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Grado de consolidacién, U%

100 v ii::::l
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Figura 2.5 Curva de consolidacion tedrica

2.2  Otras Teorias

En 1936 Buisman, present6 la ecuacion que corresponde a la primera expresion relacionada con el
fenémeno de consolidacion total de los suelos. Expresa como los asentamientos totales que
experimenta el suelo ante la aplicacion de una carga, son funcion del proceso de consolidacion

primaria y de consolidacién secundaria siendo esta Gltima a su vez, proporcional al logaritmo del
tiempo:

5, =8, +8, @.11)

Buisman sugirié ademas, que ambos procesos ocurren de manera simultanea y fue el primero en
nombrarlas como “primaria” y “secular” aunque se le denominé posteriormente “secundaria”.

A partir de la idea de Buisman han surgido hasta la fecha varias teorias que han pretendido darle

una explicacion al fenomeno observado. Hasta ahora se distinguen dos enfoques mediante los
cuales se ha estudiado el fenémeno de la consolidacion.

Enfoque A: Algunos autores como Mesri et al (1985), Jamiolkwski et al (1985) y Leonards et al
(1995), definen la consolidacion primaria como un proceso durante el cual ocurre una disminucién
de volumen del suelo, debido a la expulsion de agua presente en los poros del suelo. Esta primera
parte del proceso finaliza en un tiempo t,, cuando el exceso en la presion de poro es nula o
imperceptible. La disminucion en el volumen del suelo para tiempos mayores a t;,, se debe entonces
a la consolidacién secundaria.
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Enfoque B: Otros autores como Marshall (1961), Bjerrum (1967), Zeevart (1967), Larsson (1986),
Leroueil (1988), Martins et al (1985), han definido a la consolidacién primaria, como un proceso en
el que el incremento de esfuerzos efectivos provoca una disminucién de volumen del suelo, debido
a la disipacion del exceso de presion de poro hasta alcanzar un valor nulo 0 muy cercano a él. De
otra parte, la consolidacion secundaria se define como un proceso de disminucién en el volumen
del suelo, cuyos efectos mas notorios se presentan cuando la disipacién de la presion de poro se
completa o esta préxima a hacerlo. Ambos procesos ocurren de forma simultanea.

Se ha tratado de establecer cual de los dos enfoques, representa de mejor forma el comportamiento
de los suelos. Ain no existe claridad acerca del tema.

2.2.1 La Viscosidad del suelo.

La viscosidad es la propiedad que tienen algunos materiales de responder con variaciones en el
tiempo, cuando se les somete a una carga constante o a procesos de carga lentos. La respuesta
fundamental de estos materiales es la fluencia lenta. Algunos investigadores han atribuido el
fenomeno de consolidacion secundaria a esta propiedad de los suelos. Basados en ello, han

desarroliado modelos reolégicos y matematicos que logran describir el fendmeno, en ocasiones en
forma aproximada.

La teoria de Zeevaert

Zeevaert en 1967, propuso un modelo reolégico formado por una serie infinita de s6lidos Kelvin,
similar a la propuesta por Terzaghi, a la cual le adiciond un nuevo elemento o unidad “Z”, formada
por dos amortiguadores en paralelo, uno de fluidez lineal y otro no lineal.

Las hipotesis en las que esta basada esta teoria son:

- El suelo esti conformado por dos estructuras basicas; la primera esta formada por granos
microscopicos carentes de cohesion, y la segunda esta formada por floculos de granos
submicroscopicos que forman aglomeraciones de minerales de arcilla, ver Figura 2.6.

- La estructura primaria esta constituida por granos mas gruesos saturados, formando un
esqueleto continuo, capaz de soportar esfuerzos efectivos. La deformacién volumétrica de esta
estructura es de naturaleza elastoplastica y ocurre hasta que la disipacion del exceso de la presion
de poro se completa. La teoria de Terzaghi la describe.

- La estructura secundaria esta constituida por suelo fino de tipo coloidal, saturado. Durante el
proceso de consolidacion el agua presente en los poros de esta estructura es expulsada. La
deformacion volumétrica es de naturaleza viscosa, debido a la pelicula de agua adsorbida que rodea
los minerales de arcilla, y que controla el movimiento entre los granos submicroscopicos.
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Figura 2.6 Arreglo estructural del suelo

- La deformacion volumétrica de las dos estructuras ocurre simultaneamente, por lo tanto la
deformacion total de suelo es la suma de las deformaciones ocurridas en cada una de las estructuras.

La consolidacién primaria se analiza mediante el modelo reolégico de Kelvin, las deformaciones
ocurridas debidas a este fendmeno son finitas. EI modelo consiste en dos elementos en paralelo, el
primero es resistente y capaz de tomar carga permanente al final del proceso primario, el otro
representa el amortiguamiento con fluidez lineal, ¢, (ver Figura 2.7). La deformacién volumétrica
de la estructura primaria se puede escribir como:

A, =m, . Ap.F(T) (2.12)

Donde, m, es el coeficiente de compresibilidad volumétrica, Ap el incremento de presion y F(T,) es
la funcion de Terzaghi definida como :

o0

F(T)=1-), Zz.e-M‘T (2.13)
m=0M

La consolidacidon secundaria se analiza mediante un modelo reoldgico denominado Z, el cual
representa el comportamiento viscoso intergranular del suelo. Este modelo esta constituido por dos
elementos ambos newtonianos, uno de fluidez no lineal que representa la fluidez intergranular que
disminuye con el tiempo, y el otro que representa un amortiguador de fluidez lineal ¢, €l cual
retarda la deformacién volumétrica unitaria de la estructura secundaria.
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P
Gm
Unidad
Kelvin e,_u o, £ =9, 0n
Unidad Z |PJ _l £n2 =9 O
&
El IH-I(,l
. A
P

Figura 2.7 Modelo reolégico

Resolviendo para 4¢,, se obtiene la siguiente ecuacion diferencial para el modelo Z mostrado en la
figura 2.7:

Ky (2.14)
a
b+ —+t
3!
Al integrar la ecuacion 2.12, considerando que parat =0 Ap=Acna Y A¢ =g 40 yYb=0,se

tiene:

4.62 ¢, ]
Ag,; =my.logl 1+ ——. "= TIA (2.15)
2 t G[ B o, p

Donde,
m, = coeficiente de compresibilidad volumétrica secundario, definido como:

C,

m, =23la=
2H.Ac

(2.16)

= Coeficiente de viscosidad intergranular, definido como:

11
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B=—t (2.17)

_4.62 ¢,

Sea &

, la deformacién total del estrato de suelo esta dado por la siguiente expresién:

Ae, =m ,Ap(F(T) + Blog(l + £T)) (2.18)
La Teoria de Mesri
En 1974 Mesri reunid los conceptos mas aceptados, en cuanto a la consolidacion total de los suelos.

Su teoria estd basada en considerar la ecuacién propuesta por Garlanger en 1972 como la ecuacién
real del estado del suelo, la cual corresponde a una modificaciéon de la ecuacion de consolidacién

unidimensional de Terzaghi:
O | |47 +[Q_e] (2.19)
dt \oo", ) ot ot ),

donde ce/dc”,, es la compresibilidad del suelo y (0e/0t). representa la variacion de la relacion de
vacios, debido a las propiedades viscosas del suelo. Posteriormente, introduce el concepto de la
variabilidad de la permeabilidad con el cambio de la relacion de vacios.

La ecuacion 2.19 puede escribirse de la siguiente manera:

. P . t
ae= (|| = dcu[&J dt + J‘(ae) dt (2.20)
o', ) dt Loty ot )y

Lo anterior indica que para tiempos mayores a t,, do’,/dt=0. El intervalo de tiempo comprendido
hasta el tiempo t, representa el periodo en el cual el esfuerzo efectivo se incrementa, y es aqui
donde ocurre la consolidacion primaria. Posteriormente, cuando el esfuerzo permanece constante, la
disminucion en la relacion de vacios es funcion del tiempo, y en este periodo ocurre la
consolidacion secundaria (ver Figura 2.8).
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Logt
t
(Ae), 4
Consolidacion Consolidacién
Primaria Secundaria
Pendiente C,
(Ae)s
v ow S
e —2%0 z-
dt dt
Y

Figura 2.8 Curva tipica de compresibilidad

La componente hidrodinamica del proceso de consolidacion, cuyo comportamiento obedece a la ley
de Darcy, esta representado por la siguiente ecuacion:

. 2
| ey, BN Q( k _52] 2.21)
do z /¢ dt Yw Oz\l+e 0z o,

donde, u es el exceso en la presion de poro, k es el coeficiente de permeabilidad en sentido

vertical, z es la distancia vertical medida desde la frontera permeable, y vy, es el peso unitario del
agua. '

Durante la consolidacion, el coeficiente de permeabilidad en la ecuacion 2.21 varia con la

profundidad y disminuye con el tiempo, debido a que la relacion de vacios también decrece con el
tiempo, por lo tanto, se establece la siguiente relacion:

logk =logk, — ‘?%:_‘% (2.22)
k

El valor de Cy puede considerarse constante. Ademas, algunos estudios realizados demuestran que
existe una relacién directa entre la relacion de vacios inicial del estrato considerado y el coeficiente
Cy. . Este tema sera tratado mas adelante.

La ecuacion 2.20 puede resolverse utilizando las siguientes expresiones:

13
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Para 0 <t <t,
o] et (2.23)
o', ), o, '
(5_’?‘] __0434pC, (2.24)
ot )y, t '
Para t> t,
(q;] _0434C, 55
ot )y t ;

Donde B=(eo-€)/(es-€,), C. indice de compresion y C, indice de compresion secundaria.

A * (o'4,.€)
€o

* (o' nep)

(0°2¢)

A}

f

Logo’,

Figura 2.9 Definicion de C..

El valor del indice de compresibilidad C,, se define como la pendiente de la linea virgen en la curva

de compresibilidad del suelo (ver Figura 2.9). El indice de compresibilidad secundario C,, se define

como la pendiente de la curva de consolidacion una vez se ha completado el cien por ciento de la
consolidacion primaria tal como se ilustr6 en la Figura 2.8.

Mesri ha encontrado que el valor de C,/C.

para cada tipo de suelos tiende a ser constante, y varia

entre 0.03 y 0.05 para la mayoria de las arcillas inorganicas. Para el caso del suelo de la ciudad de

México se han encontrado valores de C./C.

entre 0.1 y 0.001 (Jaime, 1988).

aproximadamente igual a 0.046 (Mesri, 1975), y de C,
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Los asentamientos debidos a la consolidacion primaria, pueden expresarse asi:

’

o o .
=———|Crlog > +C;log _* (2:26)
1+ € Q.. o p

Z

donde C, es el indice de compresibilidad en el tramo de recompresion, C.'es el indice de
compresion observado, y Ho el espesor del estrato. Por lo tanto, es valida la siguiente expresion:

r

CologZz=|c, 10g22 +pC, log - 2.27)
g p g P tp

Los asentamientos debidos a la consolidacion secundaria, estan dados por la siguiente ecuacion:

Ho |[C4

Ss= .
I+Co Cc

C, log (2.28)
Y

Tal como lo explican Prakash y Shridaran (1998), la forma de la curva de consolidacion una vez
finaliza el proceso de consolidacién primaria, no es siempre una linea recta. Por lo tanto, el calculo
de asentamientos en algunos casos puede ser erroneo si es que se considera el criterio del
coeficiente de consolidacion constante C,, para evaluar los asentamientos secundarios.

Mesri en su teoria considera que la relacion de vacios al final de la consolidacion primaria, para un
estrato de suelo no depende de su espesor es decir, ha de esperarse una misma relacion de vacios en
un estrato pequeno y en uno grande. Ademas considera que el valor del coeficiente de consolidacion
secundaria es constante, mientras que otros autores como Larsson (1986), Martins y Lacerda
(1989) opinan que este parametro varia con el estado de esfuerzos del suelo y con el tiempo.

Tanto la teoria de Zeevaert como la de Mesri y Choi (1985), consideran que el esfuerzo de
preconsolidacion es independiente de la velocidad de deformacion, y que la deformacion unitaria
para un tiempo t,, no depende de la velocidad de deformacion del suelo.

Cuando ciertos materiales se someten a procesos de deformaciéon volumétrica constante,
experimentan una disminucion progresiva del esfuerzo efectivo. Este comportamiento Ilamado
relajacion, se presenta en materiales con propiedades elastoviscosas. Lo anterior implica ademas,
que el material admite una cierta cantidad de deformacion elastica, que desaparecera al quitar el
esfuerzo y una deformacion de tipo viscoso que serd permanente.
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La teoria de Marsal.

Marsal en 1961, presento la teoria X para la consolidacion de los suelos. Esta teoria se basa en
suponer que el proceso de transferencia de cargas exteriores a la fase sélida de un suelo por
disipacion del exceso de la presion de poro no esta regulado inicamente por el flujo del agua, sino
también por el acomodo que deben sufrir las particulas antes de alcanzar su condicion de reposo.

Las hipdtesis en que esta basada la teoria X son:

- El suelo esta saturado y es homogéneo, es valida la ley de Darcy, el flujo de agua ocurre en
sentido vertical, el agua es incompresible comparada con la matriz sélida del suelo.

- Los movimientos de los granos no tienen una trayectoria predeterminada. El fenémeno interno
es esencialmente tridimensional, ain en pruebas de consolidaciéon convencionales.

- El suelo tiene un comportamiento viscoso que genera una resistencia en la transferencia de
esfuerzos a este y por lo tanto, existe un retardo en la disipacion en el exceso de presion de poro.
No obstante, cuando la disipacién ha concluido, el suelo continda fluyendo.

- La deformacion de la fase sélida del suelo, se divide en dos componentes: una instantanea y
otra diferida en el tiempo.

- La componente instantanea de la deformacion es de tipo elastico y es funcion lineal del
incremento de esfuerzos efectivos:

g0k (2.29)

donde, M; es el modulo de deformacion instantanea y Ac”, es el incremento de esfuerzos efectivos.

- La deformacion diferida es proporcional al aumento de esfuerzos efectivos y a una funcion
exponencial del tiempo.

A’
E\v": r;';lz (l = e—{‘ti) (230)

donde, My es el médulo de deformacion diferida, t el tiempo y a el coeficiente de relajacién , cuyo
parametro depende de los esfuerzos efectivos actuantes. Esta deformacion es de tipo viscoplastica
por consiguiente es de caracter no recuperable.
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- La velocidad de la deformacion diferida es proporcional a la compresion que falta para que el
suelo logre su condicion de reposo.

dgv“

= 0EE, ") 2.31)

Donde &, “(ver Figura 2.10), es la deformacion diferida total del elemento de suelo, definida como:

Ao’
svf"=-M: (232)

>

Figura 2.10. Esquema de deformaciones del suelo.

Esta hipotesis fue propuesta originalmente por Taylor (1942) y esta restringida al comportamiento
del suelo después de haberse disipado el exceso de la presion de poro.

- La deformacion total del suelo es proporcional al incremento de esfuerzos efectivos, y puede
expresarse de la siguiente forma:

1 1

Eyp =A0, =3 + M,
1

(2.33)

Sin embargo. Marsal considera que si bien las deformaciones elasticas se dan de forma inmediata
una vez que se aplica un incremento de esfuerzos efectivos, las deformaciones diferidas se
combinan con la transferencia de esfuerzos a la fase sélida del suelo por disipacion del exceso de

presion de poro u. Al realizar un proceso convolutivo entre las funciones u(t) y &,(t), las
deformaciones diferidas pueden expresarse asi:
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t
£, "(t)= w; [Ac”,—u(0)][1 —'e'“‘]—‘[u'(t) [1-e (- ]dt (2.34)
d 0

Con lo anterior se pueden expresar las deformaciones totales del suelo de la siguiente manera:

1 I , . —a(t-t
a‘,(t)zmi [Acz—u(t)]+M—d—- [Ac’,—u(0)][1 e ‘]—Ju (1) [1-e*(-9]de (2.35)

Para plantear la ecuacion diferencial de la consolidacion en términos del exceso de presion de poro
u, se debe conocer la variacion de la deformacion volumétrica con respecto al tiempo e igualarla
con la ecuacion de continuidad de flujo en suelos asi:

e 2
ey _k 2.36)
&t v, 022
Al derivar la ecuacion 2.35 y reemplazarla en la ecuacion 2.36 se tiene:
k 0%u 1 | du o :
= — |+ —[[u(0)-Ac",]Je™ + |u'(x) [1-e*t]dy 2.37
i Mi[a} TRICORIEE Juw 1 ] (2.37)

0

La ecuacion 2.37 describe el proceso de consolidacion unidimensional de los suelos. Notese que si

el valor de o se hace igual a cero o My a infinito, la ecuacion 2.37 se reduce a la ecuacién de
consolidacion de Terzaghi.

En la fecha en que se dio a conocer esta teoria, Marsal no encontré un sentido fisico al coeficiente
de relajacion ni tampoco la forma de hallarlo mediante pruebas de laboratorio. Sin embargo. segiin
se define en la ecuacion 2.31 el coeficiente o podria interpretarse como la variacion del coeficiente
C,, traducido al espacio €, vs t. |

La Teoria de Leroueil: Comportamiento Viscoplastico del Suelo

Leroueil (2001), dio a conocer su modelo de comportamiento viscoplastico de los suelos aplicado a
las arcillas de Berthierville, Canada. En él expresa como la variacion de deformacion total de suelo

sometido a un esfuerzo efectivo o¢’, es la suma de dos componentes uno elastico y otro
viscoplastico.

€, =8, +&, " (2.38)
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A través de un gran nimero de pruebas de laboratorio Leroueil (1985) ha demostrado que el
comportamiento de las arcillas sometidas a un proceso de consolidacién, depende de sus
propiedades de viscosidad y que este comportamiento esta regido por una relacion tnica entre el

esfuerzo efectivo ¢”,, la deformacién volumétrica €, y la velocidad de deformacion €.
El comportamiento elastico de la velocidad de deformacion esta dado por la siguiente expresion:

i K o
8\!’0: ;z
l+e, 0,

(2.39)

Donde x, es el indice de recompresién Cs/In10, e, la relacién de vacios inicial, 6", la variacién

del esfuerzo efectivo ¢”, con el tiempo, ver Figura 2.11.

Figura2.11 g, vs. log o',

El comportamiento viscoplastico se define de forma experimental a través de curvas de esfuerzo de
preconsolidacién-velocidad de deformacién. La velocidad de deformacion viscoplastica esta dada
por:

I_‘;v\"FI - 10[(|08‘3'4”r_€oi -Ce?)/Cpl (2.40)

Donde. &, es el valor de la ordenada al origen de la linea con pendiente (1/C;), que describe el
comportamiento log(c”,/c,) versus €,%; I es el valor de ¢’, para una velocidad de deformacion,

£'? =10°. Cp es el indice de preconsolidacion, ver Figura 2.12.
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l 2 Log(c'/o) 10° 10° 10% 10" 10°  Log €,"
| Ll I T L T T Ll
Eio
r
gy
\/ LEe: 'y
Figura 2.12a Log(c’,/ 6’p) vs. €¥P o Figura 2.12b Logel? vs. o',

El valor de C, definido por Leroueil como la pendiente de la linea € vs. ¢', (ambos valores en

escala logaritmica), corresponde al mismo valor de C,/C. definido por Mesri en su teoria de
consolidacion, donde C, = de/d logty C.= de/d log .

Ahora, si se remplazan las ecuaciones 2.39 y 2.40 en la ecuacion 2.38 se tiene que la velocidad de
deformacion total del suelo es la siguiente:

u: K (.}" s ) =" P Bl
£, = Z +10[(|0g0, I-g,-CeP)/C,]

- : (241)
l+e, o

Z

Para obtener las deformaciones totales que presentara el estrato de suelo considerado cuando se
somete a un proceso de consolidacion es el siguiente:

£, = j &, dt (2.42)

La deformacion total del suelo es la suma de un componente elastico y otro viscoplastico. Este

ultimo es mayor cuando el suelo se encuentra en estado normalmente consolidado y disminuye
cuando el suelo esta preconsolidado.

La ecuacion de continuidad para la consolidacion de los suelos, segiin  Berry y Poskit (1972) puede
representarse de la siguiente forma:

o 68\-' :(‘+e0) a 1{ k 8u} (243)

o vy oz\l+edz
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Donde, u es el exceso en la presion de poro, k es el coeficiente de permeabilidad vertical, z es la
distancia vertical medida desde la frontera permeable, e es la relacion de vacios, € la deformacion
volumétrica del suelo y y,, es el peso unitario del agua.

Remplazando la ecuacion 2.43 en la ecuacion 2.41 se obtiene la variacion del esfuerzo efectivo
durante el proceso de consolidacion:

& ,= _( (I+eo) 0 [L @] +10l0loge’,-T-£,-Cel)/C,] J (I+ep)o’, (2.44)

Yw ©Oz\l+eoz K

El estado de esfuerzos efectivos para un in<tante dado, luego de aplicarle al suelo una sobrecarga L,
esta dado por:

6’ ,=0;+L—u (2.45)

Donde c’,; es el esfuerzo efectivo inicial, L la sobrecarga aplicada y u el exceso en la presion de
poro.

La variacion en el tiempo del esfuerzo efectivo puede expresarse también mediante:
o ,=L-u (2.46)

Al reemplazar la ecuacidn 2.44 en la 2.46 se tiene:

(2.47)

iopa|A¥ee) 0 ky u) , ldogo’,~T-e,-Cer)/C,] | (1+€0)07
T oz\l+e oz K

De la ecuacion 2.47 puede deducirse que el exceso en presion de poro durante el proceso de
consolidacion varia debido a la sobrecarga del suelo, a la disipacion de ella misma y a la relajacion
de esfuerzos que ocurre debido al comportamiento viscoplastico del suelo; asi:

du
ot Sobrecarga

o _[ o200 +e5)? a_( k au_} (2.49)
ot Disipacion Twk oz\l+e 0z

=T, (2.48)
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du - ( IOmogcg—r—aﬁ—ces?)mal)Ml"_’;_] (2.50)

Ot Def.Viscoplastica K

Si se considera el valor de k constante, la ecuacion 2.49 coincide con la ecuacidn 2.1 presentada por
Terzaghi.

Cuando la deformacion volumétrica €, permanece constante, ocurre un aumento en el exceso de la
presion de poro, debido a la relajacion de los esfuerzos efectivos. En efecto, si la deformacion total
es constante, ante un aumento en la deformacion viscoplastica, debe disminuir la deformacion
elastica, la cual es funcién directa del esfuerzo efectivo del suelo.

Otros autores tales como Kabbaj et al (1988), Rajot (1992), Yin y Graham(1989), enfocan el
comportamiento de los suelos compresibles de forma similar a Leroueil, considerando de igual
forma, las expresiones 2.38 y 2.39. La diferencia de cada uno de sus enfoques radica en la forma de
plantear expresiones que definen la velocidad de deformacion diferida del suelo o creep.

La Teoria de Martins y Lacerda.

Esta teoria supone que durante el proceso de consolidacion unidimensional, cuando se aplica al
suelo un aumento de carga constante, los esfuerzos cortantes disminuyen y tienden a disiparse hasta
desaparecer. Por lo tanto, el coeficiente de empuje lateral en reposo K,, aumentara hasta llegar a la
unidad y es en ese momento cuando la deformacién volumétrica en el suelo habra finalizado. Se
define entonces como consolidacion secundaria a aquel proceso mediante el cual la relajacion de
esfuerzos cortantes ocasiona una deformaciéon en el suelo adicional a la que ocurre debido a la
expulsion de agua en los poros. Ambos fenémenos ocurren de forma simultanea.

El estado de esfuerzos de un elemento de suelo, puede expresarse de la siguiente forma:

o', (1+2Ko
p'= 2 ) (2.51)
3
(1-K
= 8 gl—=0a) (2.52)
Z
Donde p” es el esfuerzo normal equivalente y q el esfuerzo desviador.
Esta teoria esta basada en suponer al suelo como un medio isétropo, en el cual durante el proceso de

consolidacién, la relajacion del esfuerzo desviador o del cortante equivalente, es proporcional al
cortante mismo:
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dq ‘
1=-_0 2.53
dt "’ ( )

Donde, Q2 es un coeficiente que depende del tipo de suelo y controla la velocidad de la
consolidacién secundaria.

De acuerdo al principio de esfuerzos efectivos, la variacion volumétrica de un elemento de suelo
sometido a un proceso de consolidacion, puede representarse mediante la siguiente expresion:

e (2.54)

Donde, M’ representa el inverso del médulo de compresibilidad volumétrica isétropa, m’, .

Al derivar la ecuacién 2.52 e igualarla con la ecuacion 2.53, se llega a la ecuacién que define la
variacion del coeficiente K, en el tiempo.

dK

Ko _afi-K,(0]+ [-Ko®)] do, (0

- ; (2.55)
o, (1) dt
Mediante operaciones matematicas, se encuentra que la ecuacion que define la variacion de la
deformacion volumétrica g, es la siguiente:

gy(t)= ®2()=04 +[2 9 4

= op (-Kan)i—e™® )] (2.56)

donde, o' ,; es el esfuerzo efectivo al inicio del proceso de carga y K,,, corresponde al valor del
coeficiente de reposo inicial. Martins y Lacerda, asocian el primer término de la ecuacién 2.56 con

la consolidacion primaria, la que a su vez utilizando la teoria de Terzaghi puede expresarse de la
siguiente forma:

oD

(o S 4 n Z
t)= zf zi - | LD ==
Eyp(t) M, 1 z(2n+])n sen[( n )[ 5 Hﬂ X

n=0

— [“’-(2114- AT } (2.57)
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Donde, o', es el esfuerzo efectivo final, z es la distancia medida desde la parte superior del estrato
de suelo considerado (ver Figura 2.12), 2H el espesor del estrato y T Factor tiempo ya definido.
Finalmente, el grado de consolidacion del suelo esta dado por la expresion 2.58.

_(iz_f__l J= 3 x -N2T
(G'Zi J[ nZ=0 2exP( )]

U%)=-—"— M—,
[5’?—%1} (1-Kqp)
Oz
2
3 (= Kon)[1 - exp(-6T)]

(iﬁ—q+§a—Km)

O

Z|M

[P 6]

(2.58)

2
Donde, N = nla+l) conn=0,1,2, ....0, 6= Qg— y Q es un parametro que depende del tipo

v
de suelo.

La Figura 2.13 muestra la solucién grafica de la ecuacion 2.58.

0 T
=
0.2 | |
K,,=0.6
0= 0.001
i P o125
U.zi
S 9
= . | 2 |
=06 | ‘ . 1.:’},; =150 |
af _20]
T, = |
Terzaghi \L o 40 i
| |
1 | i I\ ! I
0.0001 0.001 0.01 0.1 1 10 100 1000 10000

Factor Tiempo,T

Figura 2.13a.Curva de consolidacion, K,, y 0, constantes
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Figura 2.13b. Curva de consolidacion, K,, y o',/c",;, constantes
B s - ————s
0.2 5 ;
04 |
= 06 |
0.8 | I‘ =] 'i
| qﬂﬂ=]
| | '['c'rzaghi
l | I o = | e re— | TP -
0.0001 0.001 0.01 0.1 1 10 100 1000
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Figura 2.13c¢. Curva de consolidacién,0 y o',/c", constantes
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Actualmente los autores investigan la forma de determinar el parametro 6. Para encontrar este
parametro se deben conocer los valores de C,, H y. (, este ultimo puede ser hallado a través de

pruebas triaxiales o pruebas de odometro instrumentadas en las que se pueda medir la variacion del
esfuerzo lateral durante el proceso de consolidacion.

2.2.2 La Variacion de Permeabilidades.

Existen autores que consideran que la consolidacién total obedece a un mecanismo unico: la
reduccion de volumen del suelo debido a la expulsion del agua presente en los poros, cuando se
aplica un incremento de esfuerzos efectivos. Esta reduccion de volumen, ocurre de forma menos
acelerada en aquellas zonas del suelo que poseen permeabilidades menores que las demas,
lograndose de esta forma una compresion diferida del elemento de suelo. Bajo estas circunstancias
en todo momento existe exceso de presion de poro, s6lo que a partir de cierto momento deja de ser
percibida por los instrumentos cominmente utilizados para su medicion.

La Teoria de Figueroa: Un Suelo Dual

Esta teoria propone un procedimiento novedoso que permite calcular los asentamientos de un
estrato de suelo saturado, ante la aplicacion de una carga constante o variable. Figueroa considera al
fendmeno de consolidaciéon como uno solo, cuyo comportamiento estd gobernado por la no
homogeneidad del suelo, el que a su vez clasifica en dos: tipos primario y secundario o coloidal (ver
Figura 2.14). Distingue ademas dos etapas del proceso, la primaria y la secundaria. En la primera el
exceso en la presion de poro se disipa hasta alcanzar un valor muy cercano a cero, en la segunda el
suelo contintia consolidandose pero el exceso en la presion es tan pequeiio que no puede ser
percibido por los instrumentos convencionales.

Suelo Primario
m Suelo combinado

(primario y secundario)

Figura 2.14 Suelo Dual
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Se define suelo primario a aquel que posee una macropermeabilidad y suelo secundario a aquel de
tipo coloidal que posee una micropermeabilidad , ambos conforman el elemento de suelo, a través
del cual fluye agua como si se tratara de canales interconectados de diferentes tamaiios donde lo
mas pequeiios ejercen una resistencia al flujo logrando una compresion diferida en el suelo.

Las hipotesis en las que se apoya esta teoria son las mismas que plantea Terzaghi, en este caso

aplicadas de forma independiente a cada tipo de suelo (primario y combinado). EI modelo
representa a un suelo heterogéneo con permeabilidad variable.

Un concepto importante que se introduce en esta teoria es que el suelo dual tiene un

comportamiento dual (e-p) y (e-t), siendo e, p y t la relacion de vacios, esfuerzo efectivo y el tiempo
respectivamente.

El comportamiento (e-p) esta asociado a la disminucion de volumen del suelo con el incremento de
esfuerzos efectivos, mientras que el comportamiento (e-t) tiene que ver con la disminucion de
volumen cuando se encuentra sometido a una carga constante.

Sea oy la razon existente entre los factores tiempo de una pastilla de suelo combinado, y de la
muestra o estrato en proceso de consolidacién cuyo valor es diferente en cada caso. La siguiente
ecuacion describe la consolidacién total de los suelos saturados, en la cual el primer término
representa la consolidacion del suelo primario y el segundo término la del suelo combinado.

UI = U(T) + US(‘]“T) (259)

U(T) corresponde a la solucion tradicional de Terzaghi y Us(oT) esta dada por la expresion 2.60.

(2.60)
l-ay

El hundimiento esperado para una pastilla o estrato de suelo, esta dado por la siguiente ecuacion:

AH=AP*H(M, *U(T)+ M, *U(a;;T)) (2.61)

Donde, M;= m;p y M= my(1-p) son las compresibilidades relativas del suelo primario y
combinado. p la fraccion del suelo primario, m; y m, los coeficientes de variacion volumétrica de
los suelos primario y combinado, respectivamente.

Sea r= M /(M;+M>), la solucién grafica a la ecuacion 2.59 esta dada por la siguiente familia de
curvas:
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Figura 2.15 Solucion grafica de la ecuacion de consolidacion total de los suelos saturados.

A manera de ejemplo. si resigual 0.20, significa que del valor total de la consolidacién que sufre
el suelo, el 20% de ella es debida al suelo primario y el 80% restante al suelo combinado.

Las curvas de consolidacion mostradas en la Figura 2.15 muestran una gran similitud con las
obtenidas por Martins y Lacerda (Figura 2.13). Sin embargo, ambas teorias no presentan ninguna

similitud en sus planteamientos.

El Fenémeno del Hundimiento Regional

Para espesores de estrato muy grandes oy —® , la solucién a la ecuacion 2.60 corresponde a la
misma de Terzaghi. Ahora, si la variacion del hundimiento anual Vh del estrato en cuestion es
constante, la ecuacién 2.61 puede ser expresada de la siguiente forma:

AH

Cvl
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Al integrar la funcion U(T) se nota cierta tendencia para valores de T mayores y menores a la
unidad, con lo cual se establecen dos ecuaciones diferentes para cada caso.

Para T<1
0.695y., (M, + M, YH*VhT"*#
AH = YwM; +M,) (2.63)
Cv]
Para T>1
M, + M, )H*Vh(T - 0.305

Cvl

2.2.3 La Teoria de Juarez Badillo: El principio de Proporcionalidad Natural

Juarez Badillo (1975, 1981) mediante su principio de proporcionalidad natural, describe a través
de algunas ecuaciones la compresibilidad y expansibilidad de suelos finos, y su evolucioén en el
tiempo. Aunque esta teoria se aleja de todos los principios expuestos con anterioridad, cuando se
aplica a datos de campo y laboratorio, en ambos casos produce resultados satisfactorios.

Las hipdtesis en las que esta basada esta teoria son las siguientes:

- Para un tiempo t = 0 el suelo esta sometido a un esfuerzo inicial o
- El tiempo varia de 0 a oo,

- Para un tiempo t = 0, el hundimiento es igual a 0,

- Para un tiempo t = o, el hundimiento es igual AHr,

- Para un esfuerzo o = 0 el volumen del suelo es Vo,

- Para un esfuerzo o = w el volumen del sueloes V =0.

- Los asentamientos tienden a un valor final.

La ecuacion que describe la variacion de los asentamientos del suelo en el tiempo es:

(AH),
T m L wih
1 +[ t‘]
t

Donde t* es el tiempo necesario para que ocurra un 50% del hundimiento total (AH), que
experimentara el suelo, y & coeficiente de fluidez.

AH = (2.65)
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Seglin Juarez Badillo, todas las curvas de consolidacion estin compuestas de tres partes, la
primera con concavidad negativa, otra aproximadamente lineal seguida de una tercera parte con
concavidad positiva. Cada una de ellas representa una tercera parte “a”, del asentamiento total
que sufrira el estrato de suelo durante el proceso de consolidacion, ver Figura 2.16.

0.00
A1
| .
[}
| :
5= | i
| 1
L]
0.33 ey
(]
E =0 "
g !
& ——— 01 ||
]
| \ =03 ]!
. i} =,
w ]
=0.5 |
:
| 5=1.0 'l
1.00
0.01 0.1 1 10 100

(t/t*)

Figura 2.16 Curva de Consolidacion, Juarez Badillo

El coeficiente de fluidez depende del tipo de suelo, pero atn no existe una expresién mediante
la cual pueda determinarse directamente. Juarez Badillo mediante datos historicos de
hundimientos en diferentes sitios de la ciudad de México ha encontrado que el valor de § para
las arcillas del valle de México es aproximadamente igual a 1. Sin embrago, al realizar pruebas
de laboratorio de estos mismos suelos se ha encontrado que 8 es variable.

Aunque esta teoria aiin no ha sido desarrollada en su totalidad, se ha observado que es de gran
utilidad en la prediccion de asentamientos, cuando se conoce una o dos de las partes de la curva
asentamiento vs. tiempo, pues es posible con estos datos determinar el valor de d y a.

La “Ecuacion general de compresibilidad”, describe la variacion del volumen del elemento de
suelo cuando se le aplica esfuerzo . Con esta ecuacion es posible predecir los asentamientos de
un estrato de suelo cuando se dispone de pruebas de laboratorio. Asimismo, permite calcular la
variacion de volumen debido a la consolidacion secundaria para un tiempo o, a través de la
curva EOS (End of Secondary Compression). Dicha ecuacion es:
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v= (2.66)

Sea o* igual a la presion o, que reduce el volumen del suelo a la mitad, entonces v,=0.5Vo, la
ecuacion 2.66 puede escribirse de la siguiente forma:

\Y
v=— 9 _ (2.67).

(7]

Donde, ¥ es el coeficiente de compresibilidad volumétrica, V, es el volumen para ¢”,, igual a
Cero.

Para el caso de suelos altamente compresibles V, se considera infinito. A partir de la ecuacion

2.66 se tiene:
-y
L =( = ] (2.68)
\Z o,

La ecuacion 2.68 puede expresarse tal como se indica a continuacion:

=¥
e=(1+e1)[°] -1 (2.69)
[0}

Donde (o,. ¢) es un punto conocido en la curva de compresibilidad del suelo.

A través de pruebas de consolidacion donde se han aplicado esfuerzos constantes durante
periodos de tiempo muy grandes, Juarez Badillo (1988) ha encontrado que existe una relacion
entre la curva de compresibilidad primaria (EOP) y la curva de compresibilidad secundaria
(EOS). Ambas curvas son paralelas y para el caso especifico de la ciudad de México se ha
encontrado que la relacion (1+e,) /(1+e,) es igual a 0.8, como se ve en la Figura 2.17.
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Figura 2.17 Curvas EOP y EOS

A partir de esfuerzos cercanos al de preconsolidacion, las curvas EOP y EOS para cualquier
tiempo son paralelas es decir, presentan un mismo coeficiente de compresibilidad volumétrica.

Para determinar los asentamientos de un estrato de suelo es posible conocer el valor de y a partir
de la curva EOP. Conocida vy, y evaluando en uno o dos puntos la variaciéon de e debido a la
consolidacion secundaria es posible construir la curva EOS. Los asentamientos que
experimentara el estrato del suelo, podran calcularse a través de la siguiente expresion:

Ae
l+e,

' AH=—"_H (2.70)
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3. MODELO ELASTOVISCOPLASTICO (EVP).

3.1 Introduccion

Durante una prueba convencional de odoémetro la duracion de aplicacion de cada incremento de
carga es de 24 horas, usualmente. A dicha prueba corresponde una curva esfuerzo deformacion tal
como se ilustra en la Figura 3.1. No obstante, si se varia el tiempo durante el cual se deja aplicado

cada incremento de carga, la deformacion sera diferente. Aumentara si el tiempo es mayor y
viceversa.

o {0 Logao’,

Lt

t=24h

€, )t
\J

Figura 3.1. Curvas de compresibilidad para diferentes duraciones de carga
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Asimismo, el denominado esfuerzo de preconsolidacion en cada una de estas curvas sera diferente:
a menor velocidad de deformacién, menor esfuerzo de preconsolidacion. Este efecto puede
observarse con mayor claridad a través de pruebas de deformacion constante (CRS), en las que al
ensayar un mismo suelo a diferentes velocidades de deformacion, la curva esfuerzo-deformacion,
varia al igual que el esfuerzo de preconsolidacion. Esto ha sido observado por Bjerrum (1967),
Leroueil et al (1985), Mesri et al (1992) y Lopez (2002). Lo anterior pone en evidencia la relacion
del tiempo con la deformacion del suelo, durante el proceso de consolidacion.

Una forma de modelar el proceso de consolidacion de un suelo, es considerarlo como un medio
filtrante, con caracteristicas elasticas, plasticas y viscosas.

(Ee.Ey p)

Im lpg Log t

Figura 3.2 Curva de consolidacion durante un proceso de carga.

La Figura 3.2 muestra la relacion tiempo-deformacion durante un proceso de carga. Los términos g,
y &y, se refieren a las deformaciones eldsticas y viscoplasticas del suelo, respectivamente. C,, es la

pendiente del tramo recto de la curva de consolidacion, Ap; y Ap; el incremento de esfuerzos
aplicado al suelo.

En esta figura se observa que la deformacion total del suelo €,, se debe a la expulsion del agua
presente en los poros y a las caracteristicas viscosas del suelo. Desde el inicio del proceso hasta un
tiempo t, ambos procesos ocurren de forma simultanea; una vez se disipa la presion de poro, la
deformacion que ocurre es de caracteristicas viscosas solamente.

Bjerrum (1967) realizo pruebas de odémetro variando la duracion en la aplicacion de la carga, y

demostr6é que la posicion de la curva de compresibilidad en el espacio €,-logc’,, es funcion del
logaritmo del tiempo, tal como se ilustra en la Figura 3.3.
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€2

1 dia
10 dias
100 dias
1000 dias

rLog o',

Figura 3.3 Lineas de tiempo

Segun Bjerrum(1967), la deformacion del suelo es funcion de la magnitud y tiempo de aplicacion
del esfuerzo, €= f (o, t) y puede expresarse de la siguiente forma:

de = Cer .A‘f_z +C_ﬂ§_(ﬁ) c<o, (3.1a)
23\ o, )7 23t
! G
de = Cee[ 897 |, _*18(‘:_“] o >0, (3.1b)
23\ o, J 23t

Donde, C,, y C... son las pendientes de la linea de recompresion y linea virgen respectivamente.

Cuando se realizan pruebas a deformacion constante (CRS) las curvas de compresibilidad
resultantes son como las mostradas en la Figura 3.3, debido a que para cada velocidad de
deformacion constante £, esta asociada una linea de tiempo.

3.2 Consideraciones

A continuacion se presentan algunos conceptos desarrollados por Yin y Graham (1994,1996) para
la construccion de un modelo de consolidacion unidimensional elasto-viscoplastico (EVP), en el
cual, como su nombre lo indica, se considera al suelo como un medio eléstico y viscoplastico.

Luego de que Bjerrum (1967) diera a conocer el concepto que relaciona el tiempo con la forma de
la curva de compresibilidad del suelo, algunos autores como Garlanger (1973) desarrollaron esta
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misma idea. Posteriormente, otros estudios entre los que figuran los realizados por Leroueil et al
(1985), Kabbaj et al (1988), permitieron demostrar que la linea de tiempo resultante para una
duracion de carga dada no es unica, por lo tanto fue necesario redefinir su concepto. Se considera
entonces a las lineas de tiempo a aquellas formadas por coordenadas (o, €,), donde a cada linea le
corresponde un tiempo equivalente t., el cual es un parametro que permite cuantificar la velocidad
de deformacion del suelo ¢. De esta forma la relacion (o, €, t.) 0 (0, €, £) es (nica para cada
tipo de suelo.

De manera ilustrativa, tal como se muestra en la Figura 3.4, si se aplica al suelo un esfuerzo o, se
produce un deformacion instantdnea, alcanzando la posicion 17 y posteriormente si esta carga se
deja aplicada durante un tiempo dado, se lograra que la coordenada (o, €,) se sitlie en el punto 1.
Por otro lado, si al suelo se le aplica un esfuerzo ¢, durante un tiempo t, de forma similar la
coordenada (o,, €,), se posicionard en el punto 2, al cual le corresponde una dcformacion €. Si
posteriormente, se descarga el suelo hasta alcanzar un esfuerzo efectivo igual a 6°,, la coordenada
esfuerzo-deformacion se trasladara conservando la misma pendiente de la linea instantanea hacia el

punto 1. Para estas dos trayectorias de esfuerzos, ambas con tiempo de duracion diferentes, esta
asociado un unico valordet.y ¢.

o'y o'y o' pn Logo’,

-

Linea instantianea

Linea de referencia

<« t<0

Linea limite

€,

Figura 3.4 Modelo EVP

La linea instantanea, conocida también como linea de recompresion y de descarga, representa la
respuesta inmediata del esqueleto del suelo, a cambios en los esfuerzos efectivos. Aunque la
deformacion que se produce realmente ocurre de forma diferida, varios autores acostumbran
llamarla instantanea para expresar que esta parte del proceso de consolidacion no depende del
tiempo. Este concepto es ampliamente aceptado y aunque parte de las deformaciones de tipo
instantaneo no son recuperables, se consideran en general de tipo elastico.
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Rajot (1992), a través de su modelo reolégico de consolidacion unidimensional considera las
deformaciones por “creep” o no recuperables, durante la compresion instantanea. Sin embargo, tal
como se observa en las pruebas a deformacién constante (CRS) realizadas por Leroueil (1988) y
Loépez (2002), la curva esfuerzo-deformaciéon en el tramo de esfuerzos menores al de
preconsolidacion, no difiere considerablemente cuando se varian las velocidades de deformacion, y
su pendiente es aproximadamente igual a la linea de descarga en cada una de las curvas.

La ecuacion de la linea elastica es la siguiente:

§ =g, “4 L == (.2)

VO c Zu

Donde x/v,= Ce/(2.3), y €x° es la deformacion correspondiente al esfuerzo o', = "4, (ver Figura
3.5). La relacion x/V describe la rigidez elastica del suelo, v, es el volumen especifico inicial del
suelo. Por otro lado « se define como Ae/[In(c’ /6’ ,,)]-

.

Gz Logo’,

Y

______________________ Linea de compresion
instantinea

#

Figura 3.5 Linea instantanea

Las lineas de tiempo paralelas representan la deformacion no recuperable que sufre el suelo debido
a la disipacion de la presion de poro y a sus propiedades viscosas. Para el cédlculo de las
deformaciones del suelo es necesario considerar una linea de referencia a la cual le corresponde un
tiempo equivalente t.=0. La ecuacion de la linea de referencia ilustrada en las Figuras 3.4 y 3.6, es
la siguiente:

z z0 e (3'3)
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Donde, A/ v, es la pendiente de la linea esfuerzo deformacion en el rango normalmente consolidado,
para cualquier velocidad de deformacién constante. En una prueba de odémetro convencional
donde cada incremento de carga tiene una duracién de 24 horas, este tiempo es suficiente en la
mayoria de los suelos para que el exceso de presion de poro se disipe. Por lo anterior, puede
asumirse que cada uno de los puntos que conforman la linea de consolidacion normal (LNC) o linea
virgen, tienen una misma velocidad de deformacion, y puede considerarse entonces que A/v, =
C/23.

G 405 €20 " son las coordenadas de un punto ubicado sobre la linea de referencia; ¢',, puede tomarse
como la interseccion de la linea de referencia con el eje log 6”,, en este caso €, seria igual a cero. Si
el suelo careciera de propiedades viscosas la:linea de referencia seria independiente del tiempo, y
por consiguiente, la curva de consolidacion del suelo seria Ginica.

.

S 2 Logao’,

€;

; Figura 3.6 Linea de referencia

Tal como lo ilustra al Figura 3.7 la linea de compresion diferida representa las deformaciones
ocurridas en el suelo durante el proceso de consolidacion, estas deformaciones son funcion del
tiempo v se deben a las propiedades viscosas del suelo. La ecuacion de la linea de compresion
diferida es:

t, +1,

g, Yo
A

-ty <ty < (3.4)
4] tl’J

Donde. t, es el tiempo requerido para que la presion de poro debido a un incremento Ao se disipe,
cuando el suelo se encuentra sometido a un esfuerzo efectivo 6",4 en el rango normalmente
consolidado. Pequeiias variaciones en el valor de t, no genera diferencias significativas en el valor
de g,°. El término / v, = Cq /2.3, es la pendiente de la linea de compresion diferida.
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Lo anterior explica por qué este modelo es aplicable s6lamente para predecir asentamientos para
suelos normalmente consolidados, ya que t, y W/ v, se consideran constantes y es en este rango
donde puede hacerse esta suposicion. Los parametros t, y y/v, varian considerablemente para
suelos sometidos a esfuerzos efectivos en el rango de recompresion comparados con los que se
tienen en materiales normalmente consolidados. Notese que el tiempo equivalente t., puede tomar
valores negativos y por lo tanto, la ecuacién 3.5 es valida para tiempos menores a t, (ver Figura
3.7

-t t, te LOg t

-
I 1 I L

€z

Figura 3.7 Linea de compresion diferida.

En la practica, la linea de tiempo limite no puede ser calculada, pero puede ser medida a través de
pruebas de consolidacion de larga duracién. Tal como se menciond en el capitulo 2, Juarez Badillo
realizo pruebas de larga duracion en algunas arcillas de la ciudad de México, encontrando que la
relacion (1+e,)/(1+e,) es igual a 0.8. Yin et al. (2002) presentan una expresion conservadora que
permite caleular la deformacion limite del suelo.

[+
Elim = ; (35)

l+e

()

donde, e, es la relacion de vacios del suelo antes de aplicarle un incremento de esfuerzo.

En la practica es com(n que los procesos de carga se hagan a diferentes velocidades por lo tanto la
velocidad de deformacion del suelo no es constante. La curva de compresibilidad de un proceso de
carga para velocidad de deformacion variable, es similar a la que se ilustra en la Figura 3.8 en la
cual se observa como entre los tramos AB y BC disminuye la velocidad de deformacién, (de es
menor que cero) es decir, aumenta la compresibilidad del suelo. En el tramo CD la velocidad de
deformacion permanece constante, la compresibilidad no varia. Por altimo, en el tramo DE se
observa que el suelo presenta (inicamente deformaciones por “creep” . debido a que el esfuerzo o',p
permanece constante durante un incremento de tiempo At. Si no ocurre un incremento de carga
adicional esta deformacion se continuara presentando hasta alcanzar la linea limite.
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Logo’,

Linea instantanea

Figura 3.8 Curva de compresibilidad con velocidad de deformacion variable.

Otra forma de ilustrar el comportamiento elasto-viscoplastico del suelo es a través de la Figura 3.9,
en la cual se observa un proceso de consolidacion con velocidad de deformacion constante el cual
se interrumpe dejando aplicado un esfuerzo o', por un periodo de tiempo At, y se reanuda
conservando la velocidad de deformacion que se tenia antes de suspender el proceso.

Loga’,

\ L

Linea instantanea

<0, € >ém|‘

\J )
< 70, By

|
| f

Figura 3.9 Curva de compresibilidad con velocidad de deformacion constante

{¢>0, é{éﬂ!f
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3.3 Ecuacion de continuidad

La ecuacion de continuidad para el proceso de consolidacion obtenida a partir del principio de la
conservacion de la masa y de la ley de Darcy puede expresarse de la siguiente forma:

o, k o%u
Tx v a2 )

Donde k es la permeabilidad del suelo y y,, el peso volumétrico del agua.

3.4 Ecuaciones generales

Si para un esfuerzo dado c’,, se conoce el tiempo equivalente t., la deformacion €, se puede
expresar de la siguiente manera:

& t
o= Py Xyl Ta |, Vgl To+le (3.7)
‘ “ VO 0'20 VO tU

De la ecuacion 3.7 se puede despejar el valor de t., conocido el par de valores (o.,€,) asi:

, N Mw
te=—t, +t, QXP[(Sz"EzoVP)VOil [C‘,z } (3.8)
v

GZO

Cuando se aplica un incremento de esfuerzo do’,, la variacion en la deformacion de, que resulta, es
la suma del incremento de deformacion elastica de,’, y de la deformacion diferida o por “creep”

C

de,’.

(3.9)

Al diferenciar las ecuaciones 3.2 y 3.4 se tiene:

TR [ ' )dcr'z+ ‘”[ : -]dt (3.10)
Vi G5 Vo s g

Reemplazando la ecuacion 3.8 en la ecuacion 3.10 se tiene la ecuacion que describe un modelo EVP
para consolidacion total del suelo.
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Ay
/ ' y
%, /v [%} VAL ex,{_ . _amvp)v_o_] [ o, ] @i
ot c ot t W c

z 0 0

El esfuerzo efectivo puede ser expresado como ¢’,= o,-u Considerando el caso en que la carga total
aplicada no varia con el tiempo es decir do,/0t=0, se tiene:

Ay
/ ;
By o AL W0 ] o g Wil 25 3.12)
ot o, ot ts Wy (o
Introduciendo la ecuacién 3.5 en la 3.12 se obtiene:
K 62 /v u / , AT
v v

Seiz _;1 - K_'i(_ ] P Yo exPI:_ (Sz _azovil)___sﬁ_:| [ 9;.2 (3.13)
Yo GF s, \ot te W G 20

Finalmente, las deformaciones del suelo durante el proceso de consolidacion pueden hallarse

resolviendo simultaneamente las ecuaciones 3.12 y 3.13 las cuales pueden rescribirse de la siguiente
manera:

2%u  du 1
= r(u, € 3.14
c\"c azz 5’[ m‘,c b( Z) (—) )
155 du
a: My o+ 8(0E) (3.15)
/ , Ay
gug)="" "0 exp[~ e, ﬂsm*)v"} [G} (3.16)
to W o’y

Donde. cve= Kk/(MyeYy), M= 8¢, 700", = (k/Vo)(T',) .

Existen suelos como algunas arcillas del valle de México cuyas curvas de compresibilidad son
similares a las de la Figura 3.10; donde se observa que la pendiente de la linea en el rango
normalmente consolidado, es variable. Por lo anterior, Nash (2001) propone un nuevo modelo EVP
similar al propuesto por Yin et al (1994).
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Lno’,

Figura 3.10 Curva de Compresibilidad con pendiente A/V variable

Este modelo se expresa en términos de deformaciones naturales. En el se utiliza el concepto de
deformacion natural definido por Butterfield (1979) y también por Juérez Badillo (1975), como se
indica después. La deformacion total es:

I =—1n['-"]=—1n(1-a) (3.17)
VO

Donde € es la deformacion volumétrica, v, y v representan el volumen especifico inicial del suelo, y
en un punto dado durante el proceso de carga, respectivamente.

Logo’,

f
-

Linea instantdnea

(8] . - (G, 203 %-c )

Linea de referencia

€<

1 e tcz 0

. 10d

Linea limite
< t>0

Figura 3.11 Modelo EVP modificado
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La linea de referencia mostrada en la Figura 3.11, tiene una pendiente A*/v,, la ecuacién que
describe esta linea es la siguiente:

* L3
In(v*P) = In(v, ) 2 L.{&] (3.18)
VO G Z0
La ecuacion 3.18 puede expresarse en términos de deformaciones naturales asi:
- A* o’
g =g,"" +—Ln[-—(z—) (3.19)

VO c 20

De esta forma, la variacion en la deformacion debida a un incremento en el esfuerzo efectivo del
suelo, esta dada por la siguiente expresion:

* *
de, =de,” +dg,° = K—[ 1 )dc‘z+ W—{ 1 )dt (3.20)

Donde x*/v, es la pendiente de la linea € vs In 6’,, en el tramo de recompresion o de descarga, y*/v,

es la pendiente de la linea de compresion diferida € vs In t. El tiempo equivalente t., se expresa de la
siguiente forma:

Ay
e | 22 3.21)

te =—1, +t,exp (sz_szovp) * :
ly o] Z0

Por Gltimo. la ecuacion que define las deformaciones totales del suelo es:

*
t,+t
Vo Ln| Tl

0 VO to

' (o}
€z = Szo‘p + Ln Z |+
Vo, \O

(3.22)

3.5 Solucion mediante el método de las diferencias finitas

El método de las diferencias finitas es una herramienta numérica de aproximacion, cuya ventaja
principal es que permite resolver conjuntos de ecuaciones diferenciales, a través de la solucion de
sistemas matriciales de la forma AX=b. Otra ventaja de este método numérico es su facil utilizacién
a través de programas de computadora.

Las ecuaciones 3.14 y 3.15, tienen la forma de un sistema de ecuaciones diferenciales no lineal que

puede ser resuelto mediante el método de las diferencias finitas utilizando el método implicito de
Crank-Nicholson.
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Capitulo 3. Modelo elasto-viscoplastico (EVP)

Con base en el esquema mostrado en la Figura 3.12, el método de las diferencias finitas permite
expresar las derivadas parciales de una variable en términos de diferencias, tal como su nombre lo
expresa, asi:

az_u 3 l(ui+l,j+l =205 541 + Uiy a1 )"‘ (Um,j —2uy; Ui )J
022 2(Az)?

(3.23)

2|2

("i.m =3 i.j)
e (3.24)

&

G (EZi,j,,, - azi,j)
- At

2

(3.25)

1B

411

1=n

j=0 | atl

j=m
Figura 3.12 Esquema de diferencias finitas

En este desarrollo de las diferencias finitas, se supone que el valor de la permeabilidad en cada uno

de los nodos es el mismo del sub-estrato ubicado en la parte superior del nodo. Utilizando las
expresiones anteriores, la ecuacion 3.14 puede escribirse asi:

1
(Cvedijj 2(A232' [(Um.j ‘2“i,j+, + ui-l.j+|)+ (“i+l,j -2y

+ui_,‘})]

1 1
= At (ui‘j+l - ui,j)_ My g(u,g,) (3.26)

Definiendo r=cv.*AV/AZ’, donde, Az = z.1-z;, At = tjy, t;, la ecuacion 3.15 puede escribirse de la
siguiente forma:

r
5 WinLj + (10U 500 = Uil
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r r 1
= Ui gt (=0 + U5+ At[ g(uaez)] (3.27)
2 2 - m,, .

De forma similar la ecuacion 3.16 queda:

(€2)i 501 = (825 — (M )y (U 50—y 5) + At[(g(uisz)]i‘j (3.28)

Los asentamientos que experimentara el estrato de suelo, pueden calcularse al integrar las
deformaciones en cada intervalo de tiempo asi:

. z=2H i=n1
Sj= [e,(j,z}dz= (0-5(32)0,1' i Z] (82)ij +0.5(€ ), ] (3.29)
z=0 . I=
Donde, 2H es el espesor del estrato, i= 1,2,3, .....n-1, representa la variacion en la profundidad

yj=0,1,2,3,....., m-1, representa la variacion en el tiempo.

En depodsitos de suelos estratificados cuyos valores de permeabilidad pueden cambiar
significativamente entre cada estrato, al utilizar el método de diferencias finitas para resolver las
ecuaciones que describen el modelo EVP, se requiere conocer el valor de la permeabilidad en la
interfaz de los sub-estratos. Tomando en cuenta el esquema mostrado en la Figura 3.13, para
garantizar la continuidad del flujo en el punto X situado en la interfaz de dos estratos p y q con

caracteristicas de permeabilidad diferente, se debe cumplir la siguiente condicion, (Nash y Ryde,
2001):

- kpAh, _ kqAh, i Ah, +Ahg

X
LIJ Lq LIJ + Lq

(3.30)

Donde. V es la velocidad de flujo, Ah es la carga de presion en cada uno de los puntos
esquematizados y L la separacion entre el nodo y la interfaz.

kp ® I
Lp
k'x X
____________ o,,__J:_.-.___-——--
Lq
ki
. e X
q

Figura 3.13 Permeabilidad en la interfaz de dos estratos
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Para el caso en que L, sea igual a L, el valor de la permeabilidad k-, en la interfaz de dos estratos
con permeabilidades k,, y kq es la siguiente:

k’ _2_kpk_‘l

= (3.31)
kp +kCI

Si el estrato que representa el nodo p, fuese impermeable es decir kp=c, el valor de k’ seria
entonces, igual a 2K,

Teniendo en cuenta las dos consideraciones anteriores, la ecuacion de continuidad para el proceso
de consolidacion es:
0|k, (0ou du 1
i [les i(_] = A g(u:gz) (3.32)
Oz| Yw \ 0z o my,

Con base en el esquema mostrado en la Figura 3.14, la parte izquierda de la ecuacién 3.32, puede
expresarse en términos de diferencias finitas asi:

k. u *i—l —u *i +k’ Y f_i_"_'_l __u...*.i
1 k Az b Az

(3.33)
Tw Az
!
i-1
1 Ik'x I _—
Az
i+1 o
kb
j i+l
Figura 3.14 Esquema de diferencias finitas
Sea:
U
W= . J+]2 = (3.34a)
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u:,.: |+U' .
U =— :+2 — (3.34b)
Wishs jal FUG4g
u*i = ) (3.34¢)
2
. k' *At
ni)=——— (3.35a
m (i) * v, (i) * Az? :
: k' +k'y) * At
B Q)= 1tKs) 5 (3.35b)
m e (i) * vy (1) * Az
. K’y *At
I3 ()= - : (3.35¢)
My (i) * ¥, (i) * Az2
2k k. 2k . k.
Donde k'y= ——--L y k'p=—itH ,parai=123, . .n-1.
ki +ki k; +kiy
Por lo anterior, la ecuacion 3.32 puede expresarse en términos de diferencias finitas asi:
(i) : r; (i
el IREREE( + 1 (D) 5 — 32( )'“i+l,j+1
(i) ; r; (i) 1
= 12 uj;+( —1"2(1))uLj + 3; Wissj +At[m g(u,sz)] (3.36)
ve i

ij

Durante el proceso de consolidacion, la permeabilidad varia conforme lo hace la relacién de vacios

del suelo. Taylor (1948) y posteriormente Mesri (1974), hicieron notar que existe una relacion entre
estos dos parametros, asi:

lnkzlnkﬂ—(e‘é_cJ (3.37)
k

Tavenas et al (1983), relacionaron el valor de Cy con la relacion de vacios inicial del suelo e,, para
el caso de algunas arcillas de Québec, encontraron que C,=0.5¢, (considerando la relacion log k-¢).
En este trabajo, se revisaron los resultados de varias pruebas de consolidacion hechas en muestras
provenientes del subsuelo de la ciudad de México y del suelo del antiguo lago de Texcoco, a partir
de las cuales se definid la relacion entre la permeabilidad y la relacion de vacios. Para el caso de las
pruebas provenientes de varios sitios de la Ciudad de México pudo observarse que el valor de Cy es
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aproximadamente 0.11 veces la relacion de vacios inicial de la muestra de suelo, mientras que para
las muestras provenientes del antiguo lago de Texcoco, la relacion fue de 0.07 veces. Lo anterior, se
ilustra en las Figuras 3.15 y 3.16

Cx

0.8

0.6

0.4

0.2

0.0

Ci=0.07e,

¢ Texcoco

PO N T T T PR T S ST TN TRICT T B EOR T S T O . P S PR O S R T

2.0

1.5

0.5

0.0

3.0 4.0 5.0 6.0 7.0 8.0 9.0 10.0
€o

Figura 3.15 Cy vs e,, Lago de Texcoco

Ci=0.11e,

+ Viaducto
n m SCT

A Plaza Rio de
Janeiro

4.0

5.0 6.0 7.0 8.0 9.0 10.0 11.0
€o

Figura 3.16 Cy vs e,, Ciudad de México

Conocida la deformacion del suelo a través de la ecuacion 3.28, la evolucion de la relacion de

vacios puede hallarse de la siguiente forma:

€= ll(ﬁz):,j = (Sz)i,j—l )x U € j-1 )J"ei,j-l (3:38)

Posteriormente, utilizando la ecuacion 3.37 se conoce el valor de la permeabilidad para cada uno de

los sub-estratos de suelo.
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€ —€e .
ki,j = ks,j—l xXexp e (3.39)

3.6 Condiciones iniciales y de frontera

Para resolver ecuaciones 3.14 y 3.15 es necesario conocer la distribucion inicial de la presion de
poro a través del estrato de arcilla considerado, asi como la evolucién de la presion de poro en los
extremos permeables (ver Figura 3.17). Adicionalmente, se debe conocer el estado de
deformaciones del suelo antes de ser cargado, lo cual no resulta dificil, si se trata de predecir el
comportamiento del suelo durante una prueba de odémetro.

sl wl] s

= s
AR T BT AT
RN 5
NN NN =0
AR WA =
Vv PRI
IRR RN W
l.|“" \\\\\
o \ _
5 =0 :,“I t=0 AR
2H i be uo VL
1 \
L 2H ‘\.
i/ L3 iy
Iy ISR
LN Yy
L s A |
4l {=co\\i 11
225227 o
Pl h

u(z.t) = ue(z.t)

Condicion inicial: Condiciones de frontera Condicion inicial: Condiciones de frontera
u(z.0)=Ac’, Para t=0 u(z,0) = uo+Ac’, Para t=0
u(0,t) =0, u(2ZH,t) =0 ue(z,0) = Ao’ u(0,t) = uo(0),
: u(2H,t) =uo(2H)
ue(0.t) =0, ue(2H.t) =0
a) Prueba convencional de odémetro b) Estrato de suelo, doblemente drenado

Figura 3.17 Condiciones Iniciales y de Frontera
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4. CALIBRACION Y APLICACION DEL MODELO EVP

Con el propésito de validar el modelo EVP propuesto por Yin y Graham (1994, 1996), se construy6
a traves del lenguaje MATLAB, el programa IINCON, el cual permite resolver las ecuaciones 3.14

v 3.15 y también la ecuacién de consolidacion unidimensional de Terzaghi, utilizando el método de
las diferencias finitas.

4.1 Prueba de Odémetro

Para calibrar el modelo se simularon dos de los incrementos de carga correspondientes a una prueba
de oddémetro realizada por Berre e Iversen (1972), a una muestra de arcilla proveniente de
Drammen. Noruega. Se decidié modelar esta prueba para comparar los resultados con los obtenidos
por Yin y Graham (1996). Posteriormente, se modelaron algunas pruebas de odémetro convencional
realizadas en el suelo de la ciudad de México y en el lago de Texcoco.

El odémetro utilizado en la prueba de Berre e Iversen, fue instrumentado en la base inferior, en la
cual no se permitia el drenaje. Las tablas 4.1 y 4.2, presentan los parametros utilizados para
modelar la respuesta del suelo después de aplicar dichos incrementos de carga. Ho representa la
altura de la muestra antes de ser ensayada y t, la duracién del incremento de carga.
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Tabla 4.1 Parametros del suelo proveniente de Drammen, Noruega. Berre e Iversen (1972).

to k op
min cm/seg &z
0.004 0.158 79.2 0.007 40 1.67E-7 0

K/V, A, O AN

Tabla 4.2 Informacion de la prueba de Odémetro, Modelo EVP

Prueba Incremento (Hn:)) €:(z,0) EI:; G;f;':) u(z,:(}l)):Acx mtin
4 0.0188 2.25 55.3 92.5 372 7055
7. s 100188 | 608 | 925 | 140.2 47.7 1000
Condicion inicial Condiciones de Frontera
u.(z,0)=Ac’, Para t>0
£Az,0)= £,z,0) u (0,t) =0, u.(Ho,t) =6u/6z=0

0.(z,0)= ¢'(z,0)+ Ac’,

Adicionalmente, ambos incrementos de carga se modelaron utilizando la teoria de Terzaghi. La
condicion inicial de la distribucion de presion de poro y las condiciones de frontera fueron las
mismas que las mostradas anteriormente. Los resultados de la calibracion del programa IINCON se
muestran en la Figura 4.1, en ella se observa una buena aproximacion de los resultados obtenidos
utilizando el modelo EVP en cuanto a la evolucion de las deformaciones y del exceso de la presion
de poro en el tiempo, obtenidos para ambos incrementos de carga. La diferencia entre los resultados
obtenidos eon el desarrollo del modelo EVP y la teoria de Terzaghi, difieren significativamente.

2.0 e
3

3.0

4.0

EVP
------- Terzaghi
© Prueba

5.0

S/Ho (%)
»

6.0
7.0

8.0

0.1 1.0 10.0 100.0 1000.0  10000.0

Tiempo (min)

a) S/Ho vs tiempo, prueba 7-4
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i
|
= '.
2 |
= !
:
0.1 1.0 100 100.0  1000.0 10000.0
Tiempo (min)
b) u. vs tiempo, prueba 7-4
4.0
6.0 |
_ 80
8
< 100
=
“ 120
14.0
16.0 "
0.1 1.0 10.0 100.0  1000.0 10000.0
Tiempo (min)
c¢) S/Ho vs tiempo, prueba 7-5
60
EVP
------- Terzaghi
= 4 Prucha
=
=
5 |
i

0.1 1.0 10.0 100.0 1000.0  10000.0
Tiempo (min)

d) u, vs tiempo, prueba 7-5.

Figura 4.1 Prueba de Odémetro, Berre e Iversen, 1972.
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Una vez se comprobo que el procedimiento IINCON funcionaba adecuadamente, se modelaron las
pruebas de odémetro convencional realizadas a las muestras SS-21-05 y SMS-13, provenientes del
suelo de la ciudad de México y el antiguo lago de Texcoco, respectivamente.

Muestra SS-21-05

Esta muestra proviene de la ciudad de México, fue obtenida a una profundidad media de
25.5 metros en un sitio ubicado en la denominada zona de transicion, donde los espesores de suelo

compresible no sobrepasan 20 metros. Algunas de las propiedades fisicas del suelo muestreado se
presentan en la Tabla 4.3.

Tabla 4.3 Propiedades fisicas, muestra SS-21-05

Descripcién 4 Ss e iy o 5
% s % % %o

Arcilla color gris verdoso,

con contenido de materia | 311.0 | 2.279 | 7.201 | 984 | 3154 52.6

organica.

e Determinacion de x/ vy, MV, , G 2 Y € 20

Para la determinacion de de k/ v, , A/ v, se midieron las pendientes de la linea de de descarga y la

linea de referencia, respectivamente. Ver Figura 4.2.

1 10 100 1000 10000
0 i
10 |
é 20 i
” Lineate
2. 0 referencia
: ]
E
e
S e
a2 40
Linea de descarga
Ve
50 '
A\l
60 L — i

o'z (kPa)

Figura 4.2 Curva de compresibilidad, muestra SS-21-05
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Por facilidad se consideré ¢, como la interseccion de la linea de referencia con el eje In(c”,), por

lo tanto el valor de €,, es igual a cero.

e Determinacion de y/v, y t,.

Para la determinacion de estos dos parametros se eligio la curva de consolidacion correspondiente al
punto B en la Figura 4.2. El valor de y/v, es la pendiente de la linea de compresién diferida en la
Figura 4.3, t, es el tiempo que tarda en disiparse la presion de poro en su totalidad.

I e —
L .. ”
*
30.0 3
*
35.0 .
i . to
X Linea de
S’ * .y
o 400 ¢} compresion
— - * . x
g B diferida
45. Teest
w0 *‘*"‘--
50.0
55.0
0.1 1.0 10.0 100.0 1000.0 10000.0 100000.0
Tiempo (min)

Figura 4.3 Curva de consolidacién, punto B (800 kPa)

e Determinacion de k

El modelo EVP tal como lo presentan Yin y Graham, no considera la variacién de la permeabilidad
durante la consolidacion, para este caso el valor de la permeabilidad de la muestra de suelo, se
obtuvo a partir de los resultados de la prueba de odémetro.

Los valores de los parametros obtenidos se muestran en la Tabla 4.4.

Tabla 4.4 Parametros muestra SS-21-05

G'm > tl] k
x/ Yo AJ Vo 'l}h’ Yo kPa € 20 min cmf'seg

0.018 029 [0.007( 158 | O 540 | 2.5E-08
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8.0 —
13.0

18.0

S/Ho (%)

23.0

28.0 |

C.1 1.0 10.0 100.0 1000.0  10000.0
- Tiempo (min)

a) S/Ho vs tiempo, ', =400 kPa

S/Ho (%)

0.1 1.0 10.0 100.0 1000.0  10000.0
Tiempo (min)

b) S/Ho vs tiempo, ', =800 kPa

Figura 4.4 Resultados modelo EVP, muestra SS-21-05

Tabla 4.5 Informacion de la prueba de Odometro (SS-21-05), Modelo EVP y Terzaghi

EVP Terzaghi
Incr. Ho £,(2,0) | 67.(z0) | u(i,0)=Ac, t Ho m, c, Ao, t
(m) Yo kPa kPa min m m*kN m*/min kPa min
1 0.0189 8.60 200 200 1500 | 0.0173 | 7.5E-04 | 1.5E-06 200 1500
2 0.0189 | 26.10 400 400 1500 | 0.0140 | 6.6E-04 | 5.8E-07 400 1500

En la Figura 4.4, se presentan las curvas de consolidacién obtenidas después de aplicar los dos
incrementos de esfuerzo a la prueba de consolidacion de la muestra SS-21-05, asi como las curvas
obtenidas con el programa [INCON. En ellas se observa que los resultados obtenidos usando el
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modelo EVP, son muy similares al comportamiento presentado por el suelo. También, se aplico la
teoria de Terzaghi para simular el comportamiento de la pastilla de suelo. La Tabla 4.5 muestra la
informacion de los dos incrementos de carga simulados.

Muestra SMS-8-13

Esta muestra proviene del antiguo lago de Texcoco, fue obtenida a una profundidad media de 13.5
metros. La Tabla 4.6 muestra algunas de las propiedades fisicas del suelo muestreado.

Tabla 4.6 Propiedades fisicas, muestra SMS-8-13

y W Gw
Descripcion % Ss €, %

Arcilla de alta plasticidad,
color café olivo con
fisuras de arcilla café
claro

262.0( 2.782 |6.7978| 100

e Determinacion de /v, , A/Vy, G 20 Y € 0.

Para la determinacion de de x/v, , /v, V se midieron las pendientes de la linea de de descarga y la
linea de referencia, respectivamente. Ver Figura 4.5.

1 10 100 1000

Lineca de
referencia

Deformacion (%)
g

Linea de descarga

L}
RO b S— . : .

Figura 4.5 Curva de compresibilidad, muestra SMS-8-1 3
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De igual manera, se consider6 ¢",, como el intercepto de la linea de referencia con el eje In(c’,),
por lo tanto el valor de ¢,, es igual a cero.

e Determinacion de y/v, yt,.

La determinacion de estos dos parametros se hizo a partir de la curva de consolidacién
correspondiente al punto C de la Figura 4.5.

10.0 -
. |
150 ¢ »
* 4 »
*
*
20.0
I *
|
= ; . ,
® 250 ¢ Linea de
- ] iy
S i . ®  compresion
= 300 | b diferida
w | 3
| - o
35.0 | it S
3 | -0...‘___---
40.0
|
| |
B0 s e e g e cenn e oo s
0.1 1.0 10.0 100.0 1000.0  10000.0 100000.0

Tiempo (min)

Figura 4.6 Curva de consolidacion, punto C (177.5 kPa)
Los valores de los parametros obtenidos se muestran en la Tabla 4.7.

Tabla 4.7 Parametros muestra SMS-8-13

o 3 t, k
K/v, A v, yiv, 20 .
kPa min | cm/seg

0.016 | 036 [0.010| 64 | O [ 1405 | 2.0E-08

Las curvas de consolidacion obtenidas después de aplicar los dos incrementos de esfuerzo a la
prueba de consolidacion de la muestra SMS-8-13, asi como las curvas obtenidas con el programa
IINCON, se muestran en la Figura 4.7. En esta figura se observa, que los resultados obtenidos con
el modelo EVP, tienen una gran similitud con el comportamiento presentado por el suelo. La Tabla
4.8 muestra la informacion de los dos incrementos de carga simulados.
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5.0
W i
g 90t
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200 |
*
s 25.0
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35.0
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0.1 1.0 10.0 100.0  1000.0  10000.0
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b) S/Ho vs tiempo, 6", =177.5 kPa

Figura 4.7 Resultados modelo EVP, muestra SMS-8-13

Tabla 4.8 Informacion de la prueba de Odometro (SMS-8-13), Modelo EVP

Teai Ho €,(z,0) | o y(z,0) u(z,0)=Ac, t
(m) % kPa kPa min
0.020 7.11 725 25 1500
2 0.020 14.35 97.5 80 1500

Anilisis Paramétrico

Para medir la influencia de las variables que involucra el modelo EVP, se realizaron andlisis variando
cada una de ellas. Los resultados de este andlisis se presentan en las Figuras 4.8 a4.11.
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En la Figura 4.8 se observa que al variar el parametro k/v,, no se presentan cambios significativos
en los resultados, sélo hasta que la proporcion de variacion alcanza valores mayores a 5. Es decir, la
evolucion de la deformacion del suelo con el tiempo no es sensible a la compresibilidad volumétrica
en la rama recarga-descarga, K.

En la Figura 4.9 se observa que al variar el parametro A/v, en un £25%, los resultados varian de
forma apreciable. Al aumentar el valor de A/v,, la muestra de suelo presenta mayor compresibilidad
y viceversa.

Al variar los parametros y/v, y k en un £50%, se observa que si bien se presentan cambios menores
que los mostrados en la Figura 4.9, estos resultados no pueden considerarse despreciables. En la
Figura 4.10 se nota que la muestra de suelo se tarda mas tiempo en disipar completamente el exceso
en la presion de poro, en la medida que el parametro y/v aumenta.

En la Figura 4.11 se observa que para todas las muestras con diferente valor en la permeabilidad,
una vez finaliza la disipacion del exceso de la presién de poro, la compresibilidad del suelo es sélo
funcion del parametro y/v,,. i

De lo anterior se concluye, que el modelo elasto- viscoplastico EVP es mas sensible a cambios en
las variables k y A/v,, que para K/v, y /v,

1o p— P EU——
Kv,=0.017
Wy, =029
- Wy, =0.007
' k=2.5E-08 cm/seg
= 180
2
)
23.0
10x/v,
28.0
0.1 1.0 10.0 100.0 1000.0 10000.0

Tiempo (min)

Figura 4.8 Curva de consolidacion, x/v, variable
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S/Ho (%)
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0.

8.0
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Kv,=0.017
Mv,=0.29
Wv,=0.007
k=2.5E-08 cm/seg
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Figura 4.9 Curva de consolidacion, A/v, variable

Mv =029

v, =0.007

k=2.5E-08 cm/seg
1.51|p’\"°

0.1 1.0 10.0 100.0 1000.0 100
Tiempo (min)

Figura 4.10 Curva de consolidacién, /v, variable
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8.0
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Wv,=0.29
S Wv,=0.007
k=2.5E-08 cm/seg
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S 180 &
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b .
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Figura 4.11 Curva de consolidacion, permeabilidad variable

4.2 Sobrecarga uniforme

Se aplica el modelo EVP para el caso de una sobrecarga actuando sobre un estrato compresible,
doblemente drenado y bajo condiciones de permeabilidad variable y constante durante el proceso de
consolidacion, para lo cual se utilizo la aplicacion del programa IINCON, que permite calcular los
asentamientos por consolidacion de un deposito de suelo estratificado, asi como la evolucién de la
presion de poro con el tiempo. Con el propésito de establecer diferencias, la evolucion de la
distribucion de la presion de poro y los asentamientos también se calcularan utilizando la teoria de
Terzaghi. Ambos modelos seran evaluados para un periodo de 20 afios.

Consideraciones

Se analizo un deposito de suelo estratificado, cuyas propiedades son tipicas del suelo que subyace al
Centro Historico de la ciudad de México. En la superficie se aplica una carga de 75 kPa, tal como se
indica en la Figura 4.12.

Relleno artificial

Deposito de arcilla

Arena

Figura 4.12 Esquema de carga del deposito compresible.
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El analisis se hace bajo las hipdtesis de que el relleno artificial es incompresible y que la carga
aplicada en la superficie se transmite totalmente al depdsito de arcilla. La condicién inicial en este

caso, corresponde a la distribucion de presiones poro medida en el sitio de interés. Esta distribucion
inicial puede expresarse de forma polinomial asi:

u(z.0)=a,z" +a,z"" + ... Aai. (4.1)

Donde, los valores de a,.; son los coeficientes del polinomio de grado n.

Como se vio en la Figura 3.11 (capitulo 3), las condiciones de frontera de un estrato doblemente
drenado, pueden expresarse tal como se indica a continuacion: '

u.(0,t)=0,u.(2H,t)=0, para t)0 (4.2)

Para resolver la ecuaciéon unidimensional de consolidacion de Terzaghi (eq. 2.1), se utiliz6 el
método de las diferencias finitas, tomando en cuenta el valor de la permeabilidad en la interfaz de
los estratos, de forma similar que en el capitulo 3, asi:

= rl;i) Ui ju + 1+ (g — rzz(l) Ujsgjel = Tlél) Uy + (= ; + 53—2@2 uj;  (4.3)
Donde,
) — (4.4)
m (i) *y,, (i) * Az
= (4.5)
m, (i) * v, (i) * Az
" (4.6)

m, (i) *y,, (i) * Az”
El valor del médulo de compresibilidad del suelo m,, se calculo a través de la siguiente expresion:

A

— 4.7
(l+en)*clzi ( )

m,

donde, o°,, es el esfuerzo efectivo inicial de cada sub-estrato de suelo.

Para el analisis considerando que la permeabilidad es funcion de la relacion de vacios, durante el
proceso de consolidacion, se emplearon las ecuaciones 3.38 y 3.39.
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» Condicién inicial. A continuacion, se presenta la distribucion de presién de poro, registrada a
través de piezometros ubicados a diferentes profundidades, en una estacion piezométrica del centro
Historico de la Ciudad.

u(z,0)=-2.05E-3x2z* +5.86E-2x 2> -4.26E -1x 2% +10.21x z + 55.42

(4.8)
R?=0.993
Donde 0< z <2H y 2H es el espesor del depésito de suelo analizado.

e Definicion de parametros. En la Tabla 4.10 se presentan las propiedades de cada uno de los
estratos que conforman el depésito de suelo analizado.

Tabla 4.10 Parametros del suelo, utilizados en el anélisis.

N Profundidad | vy Sn | k
Descripcion () WNmt| € X A ] o, | cmiseg C\/e,
Relleno Artificial 0.0-5.0 17 - - - - - - -
Arcilla gris verdosa 5.0-8.9 13 7.15 | 0.103 [ 2.683 [ 0.049 | 1.5 | 1.5E-8 | 0.11

Arcilla café rojizo 8.9-10.1 13 6.45 | 0.174 | 1.738 [ 0.058 | 1.5 | 6.0E-8 | 0.11

Arcilla gris verdosa| 10.1-15.9 13 5.88 | 0.100 | 2.148 [ 0.066 | 1.5 | 6.0E-8 | 0.11
Arcilla café rojizo 15.9-16.6 13 5.61 | 0.070 | 1.720 [ 0.058 | 1.5 | 6.0E-8 | 0.11

Arcilla gris verdosa| 16.6-30.5 13 5.86 |1 0.174 | 2.235 1 0.082 | 1.5 | 6.7E-8 | 0.11

Para el analisis se dividio el depdsito de suelo en 20 sub-estratos a los cuales se les asignd
parametros con base en la Tabla 4.10. El intervalo de tiempo considerado es de 10 dias, (ver Figura
4.13).

La eleccion del namero de sub-estratos e intervalo de tiempo a utilizar en la solucion de las
ecuaciones que describen el modelo EVP mediante el método de las diferencias finitas, se hizo
luego de probar otros valores y encontrar que a partir de un ne=20 y At= 10 dias, los resultados no
presentaban variaciones significativas comparados con los que se obtenian al aumentar el nimero
de sub-estratos y/o disminuia At.

Es importante mencionar que pese a que el método de diferencias finitas implicito de Cranck
Nicholson es incondicionalmente estable, los resultados obtenidos en ciertas ocasiones presentaron
un comportamiento erratico que se atribuye a los términos exponencial y potencial que conforman
la ecuacion 3.16. Este inconveniente se corrigié al modificar algunos parametros tales como A y v
en porcentajes pequeiios los cuales no alteraban de forma importante los resultados, pero si
mejoraban la estabilidad del método de las diferencias finitas.
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Cot, K1, A, W1, Ky, my
€02, K2, A2, W2, Kz, my I Az
Numero de estratos, ne: 20
Espesor: 255 m
, K3, A3, W3, K3 m,
€01, K3, A3, W3, K3, . Az=134m
At=10 dias
tmax,= 20 aios
€q, K4, A4, e, Kg, my
255m

€os, K5, As, s, Ks, My

Figura 4.13 Esquema de diferencias finitas

En las Figuras 4.14 a 4.19 se presentan los resultados del andlisis de la evolucion de la presion de
poro, realizado con el modelo EVP y la teoria de Terzaghi. Con base en estas figuras se puede decir:

Al realizar los anélisis con el modelo EVP y la teoria de Terzaghi considerando la permeabilidad
constante durante el proceso de consolidacién y variable como funcion de la relacion de vacios, se
observa que en general para los dos tipos de analisis la disipacion del exceso de la presion de poro
es mayor cuando se calcula con el modelo EVP. Lo anterior se observa con mas claridad en la
Figura 4.18, donde se presentan las curvas isocronas para un periodo de 20 aios.

En la Figura 4.19 se presenta la relacion entre los valores de la presion de poro calculados con la
teoria de Terzaghi y el modelo EVP para un periodo de 20 afios, considerando la condicion de
permeabilidad variable.y constante. En ambos casos, se observa que dicha relacion es mayor o igual
a al unidad en casi todo el estrato, excepto en las cercanias a la parte inferior del mismo. En esta
figura también se observa que la relacién entre las presiones de poro es mayor en casi todo el
estrato, cuando se considera constante la permeabilidad.

65



Capitulo 4. Calibracién y aplicacion del modelo EVP
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Figura 4.14 Evoluci6n del exceso de la presion de poro, modelo EVP y k como funcién de la
relacion de vacios.
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Figura 4.15 Evolucién del exceso de la presion de poro, modelo EVP y k constante.
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Figura 4.16 Evolucién del exceso de la presion de poro, teoria de Terzaghi y k como funcién de la
relacion de vacios.
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Figura 4.17 Evolucién del exceso de la presion de poro, teoria de Terzaghi y k constante.
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E EVP, k vble o
2 150 | —%—EVP, k cte o
= ; 3
:E ....... Terz., k vble -‘.:"
2 200 ---m--- Terz, k cte .
2
B
25.0 |
30.0
35.0 ‘ '
0.0 20.0 40.0 60.0 80.0

ue (kPa)

Figura 4.18 Comparacion del exceso de la presion de poro, para un periodo de 20 aiios.
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Profundidad (m)
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ueTer/UCEVP

Figura 4.19 uere/uegyp, para un periodo de 20 afios.

En las siguientes figuras se presentan los resultados de la evoluciéon de las deformaciones
asentamientos.
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Figura 4.20 Evolucion de las deformaciones, modelo EVP y k como funcién de la relacion de
vacios.
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Figura 4.21 Evolucién de las deformaciones, modelo EVP y k constante

69



Capitulo 4. Calibracion y aplicacion del modelo EVP

0.0

5.0

10.0

0+ aiios

E
=t —s=— 4 aiios
=
3 —+— 8 aiios
E —a—— 12 ailos
=
o —»—— 16 afios
-

------- 20 aiios

35.0 : : .
0.000 2.000 4.000 6.000 8.000 10.000

Ez (%)

Figura 4.22 Evolucién de las deformaciones, teoria de Terzaghi y k como funcién de la relacion de
vacios.
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Figura 4.23 Evolucién de las deformaciones, teoria de Terzaghi 'y k constante
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Figura 4.24 Comparacién de las deformaciones, para un periodo de 20 afios.
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Figura 4.25 Evolucion de los asentamientos

En las Figuras 4.20 a 4.24, se puede apreciar que en términos generales las deformaciones
calculadas con el método EVP son mayores que con la teoria de Terzaghi, como cabria esperase. En
la Figura 4.24 se observa con claridad que existe una similitud en la forma en que se distribuyen las
deformaciones del depésito de suelo, calculadas con los dos métodos mencionados.
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En la Figura 4.25 se muestra la comparacion de los resultados del analisis de la evolucién de los
asentamientos, calculados con el modelo EVP y la teoria de Terzaghi. En esta figura se observa una
diferencia de aproximadamente un 18% y 12% entre las dos teorias, para la condicién de k variable

y para k constante, respectivamente, al final del periodo de estudio (20 afios). Los resultados
obtenidos son cualitativamente congruentes con lo esperado.

4.3 Hundimiento Regional

El fenomeno del Hundimiento regional que afecta a la ciudad de México y algunas de sus zonas
aledaiias, se explica al considerar que los cambios en la presion de poro debidos al bombeo de agua,
incrementan los esfuerzos efectivos del suelo por lo cual, la extraccion de agua por bombeo de los
acuiferos, equivale a sobrecargar efectivamente el suelo. Este proceso de carga lenta ha ocurrido

desde hace mas de 150 afios por lo tanto, se justifi~a incluir el comportamiento viscoplastico del
suelo para estudiarlo.

En la ciudad de México existe un gran nimero de estaciones piezométricas, cuyos registros han
permitido identificar ciertas tendencias de la evolucion de las presiones de poro en las arenas y
limos arenosos que confinan los estratos arcillosos. La profundidad, distribucion de las bombas, asi
como las caracteristicas del bombeo, y las caracteristicas de los materiales térreos sujetos al efecto
del bombeo, tal como su compresibilidad y su permeabilidad, son algunos de los factores de los
cuales depende la evolucion de la presion de poro, en las fronteras de los estratos arcillosos.

Consideraciones

Una forma de modelar el hundimiento regional ocasionado por bombeo, se logra resolviendo las
ecuaciones que gobiernan el proceso de consolidacion. En este trabajo se emplea para estos fines el
modelo EVP (eq.3.14 y eq.3.15), bajo condiciones de frontera que simulan la evolucion de la
presion de poro en los materiales permeables que confinan a los estratos de arcilla, mediante el
programa IINCON. Se incluye también, el anélisis de asentamientos mediante la teoria de Terzaghi
utilizando la metodologia propuesta por Blanch (1999), en la cual se considera un coeficiente de
consolidacion C, equivalente para todo el depoésito de suelo, que permanece constante durante todo
el proceso de consolidacion.

La condicién inicial en este caso, corresponde a la distribucion de presiones poro medida en el sitio
de interés, al comienzo del periodo bajo estudio y puede expresarse tal como lo define la ecuacién
4.1,

Para determinar las condiciones de frontera, es necesario conocer la velocidad de abatimiento de la
presién de poro. en la parte superior e inferior del estrato confinado. Conocidas estas velocidades,
se pueden especificar las funciones que definen las condiciones de frontera del estrato arcilloso:
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u(0,t) =u(0,0) - (V; *1t)
u(2H, t) = u(2H,0) - (V; *t) 4.11)

Donde, V; y V; son las velocidades de abatimiento de la presion de poro, en la frontera superior e
inferior, del estrato arcilloso; 2H es su espesor, y t es el tiempo.

Calibracion y aplicaciéon del modelo

Para la calibracion del modelo EVP aplicado al proceso de hundimiento regional, se eligio el sitio
Patio de la Emperatriz, ubicado en el Palacio Nacional del Centro Historico de la ciudad de México.
En este sitio, se dispone de amplia informacion geotécnica y piezométrica, (Blanch, 1999).

Se considera que los asentamientos registrados en el sitio analizado, obedecen al bombeo de agua
en el subsuelo, ya que la participacion del peso de las de las estructuras alli edificadas, en el proceso

de consolidacion es minima o casi nula, debido a que estas estructuras fueron construidas hace mas
de 100 afios.

e Estratigrafia. Con Base en el sondeo SCE-10, la estratigrafia del suelo que subyace el Palacio
Nacional esta conformada tal como se describe a continuacién (Blanch, 1999):

De 0.0 a 12.5 m. Relleno artificial constituido por material heterogéneo y costra natural formada

principalmente por limo arcilloso café, preconsolidado por secado solar, con lentes finos de arena
pumitica.

De 12.5 a 38 m. Serie arcillosa superior, formada por estratos arcillosos, separados por lentes de
arena v limo.

De 38 a 42 m. Capa dura, constituida por una secuencia de lentes duros y blandos, los primeros
formados por arenas finas y limosas y los segundos principalmente por limos arcillosos.

De 42 a 51 m. Serie arcillosa inferior, formada por estratos arcillosos separados por lentes duros.

A 51 m. Depésitos aluviales inferiores, compuestos por arenas finas con fragmentos de conchas y
gravas pumiticas en lentes delgados.

e Definicién de parametros. La calibracion del modelo EVP se efectué con base en los
asentamientos observados durante el periodo 1991 a 1999, ocurridos en la serie superior arcillosa,
en la cual. a través de los resultados de pruebas de odémetro se identificaron cinco estratos
arcillosos con caracteristicas diferentes.
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Tabla 4.11 Parametros del suelo, utilizados en el analisis.

. =
Proftl:l()lldad kN'ima & G A i 0 k,
Relleno Artificial 0.0-12.5 17 . . " _

Arcilla gris verdosa | 12.5-16.4 13 7.15 1 0.103 | 2.683 [ 0.049 | 1.5 | 7.5E-9 | 0.11
Arcilla café rojizo 16.4-17.6 13 6.45 | 0.174 | 1.738 [ 0.058 | 1.5 | 3.0E-8 | 0.11
Arcilla gris verdosa 17.6-23.4 13 5.88 | 0.100 | 2.148 | 0.066 | 1.5 | 3.0E-8 | 0.11
Arcilla café rojizo 23.4-24.1 13 5.61 | 0.070 | 1.720 | 0.058 | 1.5 | 3.0E-8 | 0.11
Arcilla gris verdosa |  24.1-38.0 13 5.86 | 0.174 | 2.235(0.082| 1.5 | 3.4E-8 | 0.11

Descripcion

¢, | cm/seg Ce,

i

Con base en los resultados de las pruebas de odometro disponibles se observd que los diferentes
estratos de suelo se encuentran en un estado ligeramente preconsolidado, con un valor de la relacion
de preconsolidacion (OCR) de 1.3 aproximadamente. A partir de esta ultimo valor se calcul6 el
esfuerzo critico de cada uno de los sub-estratos, y por consiguiente los valores de 6", ¥ €4, El

valor de t, se consideré para todos los estratos igual a 1 dia. El volumen especifico inicial del suelo
Vo, S€ tomo como 1+e,,

Para modelar el deposito de suelo con el programa IINCON, se dividio el deposito de suelo
compresible en 20 sub-estratos, a los cuales se les asigné las propiedades mostradas en la Tabla
4.11, el periodo de evaluacion del modelo fue de 8 afios, considerando incrementos de tiempo de un
dia (ver Figura 4.27) . En este anélisis se considero al valor de la permeabilidad en la interfaz de los
sub-estratos, asi como la variacion de la permeabilidad durante el proceso de consolidacion.

La eleccion del nimero de estratos e intervalo de tiempo a utilizar en el método de las diferencias
finitas se hizo de la misma forma que se describi6 en el numeral 4.2.

o1, K1, A1, W1, K

Ca2, K2, A2, V2, k2 T

Namero de estratos, ne: 20
Espesor 1 25.5m
Az=134m

----- At~ ldia

tmiax,= 8 afos

Cor, X3, A3, 3, k3

€1, K3, A3, W3, Ka

255m

Figura 4.26 Esquema de diferencias finitas, modelo EVP.
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La estabilidad de los resultados se vio afectada de la misma forma en que se describi6 para el caso
de la sobrecarga uniforme.

e Condicion inicial. En la Figura 4.26 se presentan los valores de la presion de poro medidos a
través de diferentes piezometros ubicados a diferentes profundidades en la estacion piezométrica
EP-10. Estos valores se registraron durante el mes de marzo de 1991. La ecuacién que mejor se
ajusta a la tendencia que describe la distribucion de presion de poro, es la siguiente:

u(2,0)=-2.05E -3xz* +5.86E-2x2> -4.26E -1x 2% +10.21x 2 +55.42

) (4.12)
R? =0.993

Donde 0< z <2H y 2H es el espesor del depésito de suelo analizado.

e Condiciones de frontera. Las velocidades de abatimiento en la frontera superior e inferior de la
serie arcillosa superior, para el periodo comprendido entre marzo de 1991 y marzo de 1999, en el
sitio Palacio Nacional , son las siguientes, (Blanch, 1999):

Velocidad de abatimiento frontera superior, Vs = 2.021 kPa/afio
Velocidad de abatimiento frontera inferior, Vi = 2.259 kPa/afio

0.0 |
|
5.0 |
|
E oo
=
7
2 150
-
-1
= .
be = |
e 20.0
2 .
£
25.0 -
30.0 - :
0 50 100 150 200 250

u (kPa)

Figura 4.26 Distribucion de presion de poro, marzo de 1991

A continuacion se presentan los resultados de la evolucién de la presion de poro y asentamientos
debidos al fenémeno de hundimiento regional, en el sitio Patio de la Emperatriz del Palacio

nacional.
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En la Figura 4.28 se presenta la evolucion de la distribucion de la presién de poro calculada con el
con el método EVP para el periodo comprendido entre marzo de 1991 y marzo de 1999. La Figura
4.29 muestra los valores calculados de la presién de poro para marzo de 1999, y los registrados en

la estacién piezométrica EP-10. En ella se observa una buena concordancia entre los datos reales y
los teodricos.

En la Figura 4.30 se nota que entre los 12.5 y 15.5 metros de profundidad aproximadamente, las
deformaciones son menores que en el resto del depésito de suelo. Lo anterior ocurre, debido a que
para estas profundidades la relacion /v, es muy pequeiia, por lo tanto el componente secundario de

la deformacién es menor. Adicionalmente, entre estas profundidades se presenta poca disipacion en
el exceso de presion de poro.

En la Figura 4.31 se presentan los asentamientos calculados con el método EVP y con la teoria de
Terzaghi, para el sitio Patio de la Emperatriz del Palacio Nacional. Desafortunadamente no se
cuenta con mediciones de los hundimientos reales en este sitio, por lo cual los resultados de la
Figura 4.31, se comparan con los valores registrados en el mismo periodo de tiempo, en la serie
arcillosa superior en la Catedral Metropolitana, en un sitio ubicado a unos 200 metros del Patio de
la Emperatriz. En esta figura se observa una diferencia de aproximadamente un 40% entre los
resultados obtenidos a través del modelo EVP y la teoria de Terzaghi, a los 8 afios a partir de marzo
de 1991. Los resultados obtenidos con el modelo EVP son levemente menores que los medidos en
la Catedral Metropolitana, lo cual resulta congruente con el hecho de que el suelo sobre el cual se

apoya el Palacio Nacional es un poco mas duro que el suelo sobre el cual esta cimentada la
Catedral.

Con base en un sistema de bancos de medicion ubicados en la torre oeste de la Catedral
Metropolitana, se sabe que para el periodo en que se esta efectuando este analisis, aproximadamente
el 48% de los asentamientos totales registrados, corresponden a la serie arcillosa superior y un 52%
aproximadamente a la serie arcillosa inferior. Es interesante mencionar, que durante los Gltimos
anos estos porcentajes han ido cambiando, pues se ha reconocido que los depésitos profundos que
antes se consideraba no contribuian significativamente en el proceso del hundimiento regional en el
sitio, ahora sufren asentamientos que no son despreciables, (Ovando, 2003).
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Capitulo 4. Calibracion y aplicacion del modelo EVP
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Figura 4.28 Evolucion de la presion de poro.
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Capitulo 4. Calibracion y aplicacion del modelo EVP
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Capitulo 5. Comentarios y conclusiones

5. COMENTARIOS Y CONCLUSIONES

- La ecuacién de consolidacion unidimensional de Terzaghi, en rigor debe ser aplicada para casos
en que las deformaciones esperadas sean pequeiias, de tal forma que la variacion del espesor del
estrato con en el tiempo pueda despreciarse. Sin embargo, esta ecuacion en su estado original o bien
con algunas modificaciones, se aplica para predecir el comportamiento compresible de depésitos de
suelo con espesores mayores, sin que se conozca con certeza si esta simplificacion afecta
significativamente los resultados. Cabe expresar que en procesos de carga relativamente lentos, tal
efecto es menos notorio que en procesos de carga rapidos.

- El Fenémeno del hundimiento regional que afecta a la ciudad de México y otros sitios aledafios,
ha despertado el interés de los ingenieros geotecnistas durante varias décadas. La seguridad y
funcionalidad de-las estructuras, asi como la preservacion de los monumentos histéricos de la
ciudad. han motivado el estudio detallado de las propiedades del subsuelo y del comportamiento
del mismo, con el propésito de entender mejor el fendmeno y poder predecir asentamientos.

- La importancia de considerar los asentamientos adicionales a los ocurridos debido a la
disipacion del exceso de presion de poro, es ampliamente aceptada. Pese a lo anterior, atin no existe
una unica teoria que tenga la aceptacion unanime de los especialistas. Existen un gran nimero de
teorias sobre la consolidacién secundaria, lo cual genera confusién y escepticismo.
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Capitulo 5. Comentarios y conclusiones

- De lo expuesto en este trabajo puede sugerirse que una manera sencilla de calcular los efectos
viscosos del comportamiento del suelo es a través del parametro \y, también llamado C, Para
determinar este parametro, al menos un incremento de carga debe dejarse aplicado, hasta que la
pendiente de la parte recta en la “curva de consolidacién”, se aprecie con claridad. También, se
pueden realizar pruebas a velocidad de deformaci6n controlada (CRS).

- Una de las ventajas principales del modelo EVP de Yin y Graham es que puede ser aplicado con
facilidad debido a la forma de sus ecuaciones y a los parametros que involucra (x, A, ).

- En el modelo EVP de Yin y Graham, los valores de A y la permeabilidad k, son variables que ante
pequefios cambios generan variaciones importantes en los resultados. La determinacién de la
permeabilidad inicial del suelo debe hacerse mediante pruebas especificas en campo y laboratorio.

- La utilizacion del modelo EVP de Yin y Graham mediante el inétodo de las diferencias finitas, es
un primer intento por validar su funcionamiento. No obstante, para este problema en particular este
método numérico presenta limitaciones en cuanto a la estabilidad de los resultados, lo que se
traduce en cierta dificultad para realizar los céalculos, ya 'que en ocasiones se requiere variar algunos
parametros en porcentajes minimos para poder obtener informacion consistente, de lo contrario se
obtienen resultados erraticos.

- Los resultados de los analisis efectuados mediante el modelo EVP se compararon con los
obtenidos a través de la teoria de Terzaghi, con el propédsito de demostrar la importancia de
considerar los efectos viscosos en el calculo de asentamientos por consolidacion.

- Los resultados obtenidos con el método EVP y la teoria de Terzaghi, para el caso del deposito de
suelo sometido a una sobrecarga uniforme, no presentan diferencias importantes. Sin embargo, este
concepto no puede generalizarse ya que para el caso del hundimiento regional, los asentamientos
calculados con el método EVP corresponden cuantitativamente a los registrados en la zona durante
el periodo de estudio y difieran considerablemente de los calculados con la teoria de Terzaghi.

- Debido a que no se dispone de suficiente evidencia documentada del comportamiento de los
suelos compresibles, en particular de la relacion de la deformacion con el tiempo, en etapas
posteriores a la de construccion; existe la necesidad de instalar instrumentos en el suelo en el que se
apoyan diferentes estructuras de cimentacion. Con lo anterior, se podrian validar teorias de la
consolidacion que funcionan en algunos casos, pero que deben ser probadas en otro tipo de suelos y
de condiciones.

- Como se explica en el Anexo I, al comparar el modelo de Yin y Graham modificado por Nash
(1994, 2000), con el Principio de Proporcionalidad Natural de Juarez Badillo (1975,1981), se
encuentra una gran similitud en la forma de sus ecuaciones. Ambos modelos consideran las
deformaciones naturales del suelo.
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Anexo I.

ANEXO L.

El Principio de Proporcionalidad Natural de los suelos (PPN) de Juarez Badillo (1975, 1981),
aplicado a la compresibilidad de los suelos expresa la relacién del volumen de suelo con el
esfuerzo efectivo a través de la siguiente ecuacion:

dz__do,

: (A.1.1)
z o,

Donde z = (1/v)-(1/Vo), y es el coeficiente de compresibilidad volumétrica y Vo es el volumen
ao’,=0, y es igual a c para arcillas.

Al integrar la ecuacion A.1.1, se llega a la siguiente expresion:

ln[ v—]=7]n[ GZ} (A.1.2)
Vi G 21

Teniendo en cuenta que (Juarez Badillo ,1975) expresa que :

daz—dV:—In[vJ (A.1.3)

La ecuacion A.1.2, puede escribirse de la siguiente forma:

8:31+}'lr{0{2] (A.1.4)

Gz

Se nota que las ecuaciones A.1.4 y 3.19 son idénticas, en ambos casos los parametros y y A*/v,,
representan la pendiente de la linea ¢ -Inc”, en el rango normalmente consolidado. Notese
ademas, que la definicion de deformacion natural propuesta por Juarez Badillo (1975), es la
misma que hizo Buterfield (1979) y que se presenta en el capitulo 3 (eq. 3.17).

Juarez Badillo (1988) mediante pruebas de laboratorio observd que existe una relacion entre la
curva de compresibilidad al final de la consolidacién primaria (EOP), la cual tiene la forma de
la ecuacion A.1.4, y la curva de compresibilidad para tiempos que tienden a infinito (EOS).
Ambas curvas tienen la misma pendiente v, y para el caso especifico de la ciudad de México se
ha encontrado que la relacion (1+e,) /(1+e,) es igual a 0.8.

Con base en lo anterior, puede decirse que las deformaciones naturales totales segin el
Principio de Proporcionalidad Natural pueden expresarse a través de la siguiente ecuacion:
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I3

e= 1 +yln| 22 |+§ (A.1.5)
G'ZI,

Donde S es el valor de la deformacién secundaria, hallado de forma experimental.

Al comparar las ecuaciones A.1.5 y 3.22 se ve que ambas tienen la misma forma, la diferencia
entre el modelo EVP modificado y el PPN esta en la forma en que se determinan el
componente secundario de las deformaciones. Lo sorprendente de la similitud entre estas dos
teorias, es que ambas fueron concebidas utilizando principios y conceptos que difieren
enormemente, por una lado el modelo EVP se basa en las leyes de los materiales que expresan
que el suelo es de caracteristicas elasticas, plasticas y viscosas, y de otra parte Juarez Badillo
quien niega la validez de estos conceptos, se apoya en el Principio de Propo:cionalidad
Natural, cuyo fundamento es de caracter filoséfico.

Para que se cumpla la siguiente igualdad, t. debe ser igual a infinito, y necesariamente el
parametro y debe disminuir con el tiempo, de lo contrario el término al lado derecho de la
ecuacion tenderia a infinito, lo cual no es cierto debido a que durante el proceso de
consolidacion. los asentamientos tienden a ser constantes con el tiempo.

=w*Ln t; +ta

Vo t

8= (A.1.6)

o

La atirmacion anterior, coincide con el concepto de algunos investigadores en el sentido de que

el parametro \, no es constante, cambia con el tiempo y probablemente con el estado de
esfuerzos:del suelo.
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