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Introducción

CAPITULO 1

INTRODUCCIÓN

1.1 ANTECEDENTES

El diseño de cimentaciones requiere una estimación de ia magnitud y la velocidad de los
hundimientos para verificar que la superestructura sea capaz de soportar los asentamientos diferenciales
máximos que se presentarán en el campo.

Durante mucho tiempo los ingenieros han estimado la magnitud y la velocidad de los
asentamientos por medio de la teoría de consolidación propuesta por Terzaghi cuantifícando los
parámetros de consolidación y compresibilidad a través de pruebas de consolidación unidimensional,
realizadas en especímenes representativos de suelo confinados lateralmente.

En los ensayes tradicionales de consolidación el suelo se somete a una serie de incrementos de
carga, generalmente a cada 24 hrs, y en cada incremento se registran las deformaciones que sufre la
muestra. La prueba se realiza aplicando de 6 a 8 incrementos de carga hasta llegar al esfuerzo máximo
deseado, después del cual el esfuerzo se reduce registrando en este caso las expansiones que acusa. El
tiempo de! procedimiento de prueba descrito dura entre 2 y 3 semanas y la interpretación de los datos
resulta tediosa. Como alternativa para eliminar estas desventajas, se han desarrollado variantes de las
pruebas de consolidación durante las últimas décadas entre las que podemos mencionar las pruebas de
velocidad de deformación controlada (CRS), gradiente controlado (CGT) y carga continua (CLT)

Las pruebas bajo carga controlada (CRS, CGT, y CLT) ofrecen importantes ventajas sobre la
prueba tradicional de consolidación entre las que destacan la reducción del tiempo de ejecución y la
presentación de los resultados de manera continua mediante curvas de esfuerzo deformación, lo cual
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facilita la interpretación de los datos; por otra parte, la alteración de las muestras se reduce
significativamente debido a que la carga se aplica de manera continua en pequeños incrementos.

El concepto de la prueba a velocidad de deformación controlada fue introducido originalmente por
Hamilton y Crawford (1959) como un procedimiento de prueba para determinar el esfuerzo crítico de una
manera más rápida. Posteriormente, Crawford (1964) realizó una serie de ensayes de consolidación con
diferentes velocidades de aplicación de carga para estudiar su efecto sobre la compresibilidad de los
suelos y encontró que al aumentar la velocidad, el valor del esfuerzo critico se incrementaba de manera
substancial. Asimismo, encontró que para excesos de presión de poro en la base menores al 8% del
esfuerzo total aplicado, el esfuerzo vertical efectivo es aproximadamente igual al total. A pesar de que
Crawford (1964) registró la presión de poro en la base de sus muestras, no logró determinar el
coeficiente de consolidación ni de permeabilidad debido a la falta de una teoría para su interpretación.

En 1969, Smith y Wahls desarrollaron una teoría para interpretar los resultados de una prueba a
velocidad de deformación controlada (CRS), estableciendo una relación entre la presión de poro media
en toda la altura de la muestra y la medida en la base (frontera impermeable).

Posteriormente Lowe, Joñas y Obricían (1969) desarrollaron la prueba a gradiente controlado
(CGT) en la cual la velocidad de deformación se va ajustando continuamente para mantener una presión
de poro constante en la base de la muestra. Para las condiciones de frontera bajo las que se realiza la
prueba y suponiendo una distribución parabólica de la presión de poro en toda la altura de la muestra,
desarrollaron un modelo matemático para interpretar los resultados de la prueba CGT.

En 1971 Wissa, Christian, Davis y Heiberg desarrollaron una nueva teoría para interpretar los
resultados de una prueba a velocidad de deformación controlada (CRS), analizando los dos estados que
se desarrollan durante el transcurso de ésta; uno transitorio en el que la velocidad de deformación se
ajusta al valor seleccionado y otro estable una vez que se ha alcanzado la velocidad de deformación.

Aboshi, Yoshikumi y Maruyama (1970) realizaron pruebas a carga continua (CLT) y para la
interpretación de sus resultados realizaron una adecuación a las ecuaciones propuestas para los
ensayes CRS y CGT. En 1981 Janbu, Tokheim y Senneset desarrollaron una teoría general para
interpretar cualquier tipo de ensaye bajo carga controlada.

Junto con la aparición de las nuevas técnicas y equipos para la realización de ensayes de
consolidación, se han desarrollado también diversos anillos de confinamiento instrumentados para medir
el esfuerzo lateral bajo una condición de deformación radial nula y de esta manera estimar el valor del
coeficiente de empuje de tierras en reposo Ko, cuyo valor resulta indispensable para estimar el estado de
esfuerzos en campo.

1.2 OBJETIVOS

Los objetivos de la presente investigación son:

Estudiar la influencia de la velocidad de desplazamiento y del exceso de presión de poro
mantenido en la base, en la compresibilidad de la arcilla de la ciudad de México.

Realizar un análisis comparativo de las diversas teorías desarrolladas para interpretar los
ensayes a velocidad de deformación controlada CRS y a gradiente controlado CGT.

Establecer un criterio para la selección de la velocidad de deformación y del exceso de
presión de poro en las pruebas CRS y CGT respectivamente, para que los resultados puedan
ser comparables con los de una prueba tradicional de consolidación.
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Estudiar el comportamiento de! coeficiente de empuje de tierras en reposo Ko durante un
proceso de deformación controlada.

Comparar los valores de Ko obtenidos en laboratorio con ios medidos en campo, empleando
las correlaciones propuestas por diversos investigadores para un dilatómetro de cuchilla
plana.

1.3 ALCANCES

Para lograr ios objetivos propuestos se realizaron diversos ensayes de consolidación y triaxiales
CU con medición de presión de poro, en muestras de arcilla inalterada extraídas de tres sitios distintos de
la ciudad de México. Para las pruebas de consolidación se empleó un consolidómetro instrumentado con
el que es posible realizar pruebas bajo diferentes condiciones de carga, mientras que los ensayes
triaxiales se realizaron en una cámara de alambres {Santoyo y Reséndiz, 1969) y una cámara
automatizada (Ovando, 1990), ambas desarrolladas en el Instituto de Ingeniería de la UNAM.

En el capítulo 2 se describen las características del equipo, los materiales y el desarrollo de los
ensayes. La descripción de las pruebas y las teorías desarrolladas para interpretar los ensayes a
velocidad de deformación controlada (CRS) y a gradiente controlado (CGT) se presentan en los capítulos
3 y 4 respectivamente; adicionalmente, se da una interpretación de los resultados obtenidos. En el
capítulo 5 se presenta un análisis comparativo entre los resultados del coeficiente de empuje de tierras
en reposo Ko obtenidos en laboratorio con los registrados en el campo por medio de un dilatómetro de
cuchilla plana. Finalmente en el capítulo 6 se dan las conclusiones y las recomendaciones derivadas de
esta investigación.
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CAPITULO 2

TÉCNICAS EXPERIMENTALES

2.1 DESCRIPCIÓN DEL EQUIPO

El equipo empleado para realizar los ensayes de consolidación es un consolidómetro de tipo
neumático el cual se controla por medio de una computadora que cuenta con los programas necesarios
que permiten realizar una gran variedad de pruebas bajo diferentes condiciones de carga midiendo la
presión de poro en la base de la muestra. El equipo permite aplicar una contrapresión a las muestras que
sirve para simular la presión hidrostática en el campo; además, garantiza que el suelo permanezca
saturado durante toda la prueba. La carga axial, la contrapresión y el exceso de presión de poro se
miden por medio de transductores de presión y la deformación axial por medio de un transductor de
desplazamiento lineal (LDT) con una precisión de +/- 0.0001 mm. La carga y la contrapresión pueden ser
reguladas manualmente.

El consolidómetro es de anillo fijo y tiene un diámetro exterior e interior de 136 mm y 63.5 mm
respectivamente; está hecho de aluminio impregnado con una capa de teflón, lo cual reduce
considerablemente la fricción entre el anillo y el suelo. La presión de suministro al equipo es de 620 kPa
(6.3 kg/cm2) suficiente para transmitir una carga máxima al espécimen de 10.4 kN (1.05 t). Las líneas de
drenaje son de plástico sarán sin presencia de codos a fin eliminar la formación de burbujas.

Todas las señales de los transductores son adquiridas en forma automática por una tarjeta
analógica-digital, que envía la información a la computadora y la despliega en pantalla. La lectura de las
señales se lleva a cabo con cierta periodicidad de acuerdo con un criterio seleccionado previamente; ya
sea en función de un cierto incremento de esfuerzo o una deformación. Durante toda ía prueba se lleva la
historia esfuerzo-deformación mediante gráficas de porcentaje de deformación axial contra esfuerzo
vertical efectivo. Asimismo, el equipo cuenta con sus propios vóltmetros que indican el valor de la presión
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suministrada, la carga aplicada, la contrapresión y el exceso de presión de poro, como un medio auxiliar
para comparar los valores desplegados en la pantalla de la computadora.

Antes de iniciar cada ensaye el operador crea un archivo de datos en el que se proporciona la
información requerida para automatizar la prueba y la adquisición de datos.

En las figs 2.1 y 2.2 se muestra un esquema general del equipo.

1.- Conexión para el suministro de presión
2.- Válvula de paso para alimentar al equipo
3.- Transductor que mide la presión de alimentación
4.- Perilla para ajustar e! valor de la presión suministrada al equipo
5.- Transductor que mide ia presión con la que operará el equipo
6.- Conectar para el manómetro de prueba

7.- Válvula de paso que permite aplicar la contrapresión

8.- Perilla para ajustar el valor de la contrapresión

9,- Transductor que mide la contrapresión
10.- Vaso para el agua de saturación
11,- Válvula que permite igualar la presión en la parte superior e

inferior de la muestra
12.- Válvula selenoide para regular la presión de poro
13.- Transductor que mide la presión de poro
14.-Válvula de purga.
15.- Vaso que contiene aceite para el disco de carga

16.- Swiích para seleccionar el tipo de prueba
17.- Control fino para ajustar un flujo de aceite constante
18.- Válvula selenoide para regular la carga
19.- Transductor que registra la presión aplicada al disco de carga
20.- Disco de carga
21.- Válvula que permite la entrada y salida del agua de saturación
22.- Switch para seleccionar la forma en que se lleva la prueba, manual

automatizada
23.- Switch de doble acción para registrar la contrapresión o la carga

aplicada al disco mediante el manómetro de prueba

Fig 2.1 Diagrama genera! del equipo
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Micrómetro digital

Contrapresión Presión de carga

Fig 2.2 Equipo de consolidación

2.2 MATERIALES EMPLEADOS

Los ensayes de consolidación se realizaron en muestras de arcilla natural extraídas de tres sitios
representativos de la zona lacustre de la ciudad de México (fig 2.3): la Catedral Metropolitana, FES-
Zaragoza, UNAM y Bodegas Azafrán; las cuales fueron proporcionadas por una empresa consultora. A
continuación se describirá brevemente las características geotécnicas de cada lugar.

2.2.1 Características geotécnicas del sitio de la Catedral Metropolitana

La exploración geotécnica la llevó a cabo la empresa consultora antes citada como parte de los
estudios geotécnicos necesarios para realizar los trabajos de subexcavación, la cual incluye 48 sondeos
de cono eléctrico realizados hasta 40 m de profundidad así como dos sondeos continuos con obtención
de muestras inalteradas; en laboratorio se identificaron a través de pruebas índice y se llevaron a cabo
ensayes triaxiales no consolidados no-drenados (UU) y ensayes de consolidación; además, se instaló
una estación de piezómetros abiertos. Los resultados de las pruebas de campo y laboratorio así como un
conocimiento detallado de la estratigrafía proporciona un sistema de referencia adecuado para poder
interpretar las pruebas de consolidación.

La estratigrafía del sitio se muestra en la fig 2.4, la cual se elaboró a partir de los resultados de
los sondeos de cono. La capa superior la constituyen rellenos arqueológicos que sobreyacen a un estrato
arcilloso blando y a la Costra Superficial; debajo de ella aparece la Serie Arcillosa Superior que llega a
profundidades que varían entre 37 y 40 m. La formación esta intercalada con estratos de arenas y limos.
Una sucesión de materiales duros, arenas y arenas-limosas, constituye la Capa Dura, de
aproximadamente 2 m de espesor. Debajo de ella está la Serie Arcillosa Inferior y abajo los Depósitos
Profundos. Las diferencias entre los espesores de los estratos de arcilla son resultado de la aplicación de
sobrecargas impuestas por las edificaciones prehispánicas y coloniales, los cuales también han
producido cambios en su compresibilidad.
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Fig 2.4 Perfil estratigréfico de la Catedral metropolitana

2.2.2 Características geotécnicas del sitio de la FES-Zaragoza, UNAM.

Este sitio se localiza en una zona de transición abrupta, de acuerdo con la zonificación
geotécnica del Valle de México, localizada entre la zona del lago y los domos volcánicos que la confinan
como el cerro del Peñón de Marqués. En esta zona se desarrolla un continuo y gradual proceso de
hundimiento regional.

Con eí objeto de definir el perfil estratigráfico, se efectuaron ocho sondeos de cono eléctrico y
dos sondeos de muestreo selectivo. Con la información obtenida de los sondeos, la estratigrafía del sitio
se define como sigue (fig 2.5): entre 0.0 y 8.0 m se encuentra una formación superior constituida por tres
subestratos, el primero con un espesor medio de 3.1 m está formado por un limo arenoso café, le
subyace un estrato de arcilla limosa carbonatada café claro con un espesor que varia de 0.7 a 1.0 m y el
último subestrato corresponde a una arena fina negra volcánica compacta. Subyaciendo a la formación
superior se encuentra la Sene Arcillosa Superior formada por arcillas blandas con grietas rellenas del
mismo material hasta una profundidad media de 12.0 m. Debajo se encuentra la Capa Dura formada por
arenas limosas y limos arenosos compactos y firmes producto de un proceso de secado hasta una
profundidad media de 15.5 m. Subyaciendo al depósito anterior se encuentra la Serie Arcillosa Inferior
constituida por depósitos de arcilla con intercalaciones de lentes duros formados por arenas y vidrios
volcánicos hasta una profundidad de 30.0 m. Finalmente y hasta una profundidad de 38.5 m se tienen
intercalaciones continuas de lentes muy delgados de arcillas y arenas. El nivel de aguas freáticas se
encuentra a una profundidad de 4.8 m de profundidad.

2.2.3 Características geotécnicas del sitio Bodegas Azafrán

Este sitio se encuentra en la esquina formada por las calles de Chicle y Azafrán en la colonia
Granjas México, en la zona de lago de acuerdo con la zonificación geotécnica del valle de México
característica por sus grandes espesores de arcilla blanda. El perfil estratigráfico se determinó a partir de
dos pruebas de cono eléctrico,:y un sondeo con muestreo selectivo. A partir de ios resultados de los
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sondeos de cono la estratigrafía se define como sigue: de 0 a 5.0 m se encuentra la Costra Superficial
constituida por dos subestratos, el primero de 0 a 0.80 m formado por rellenos y de 0.80 a 5.0 m por una
costra de arcilla endurecida producto del secado solar, de 5.0 a 38.0 m se encuentra la Serie Arcillosa
Superior formada por arcillas de color verde olivo y café obscuro con pequeñas intercalaciones de arena
pumítica y ceniza volcánica. A los 38.0 m se encuentra la Capa Dura formada por limos y arcillas
arenosas compactas

Resistencia de punta qc (kg/em1)

25 50 75

50

fí.f,U«.!/n,'J
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2.3 DESARROLLO DE LOS ENSAYES

La prueba de consolidación se utiliza para determinar la compresibilidad de los suelos blandos.
Algunas de sus limitantes son:
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II til 119

LINO

• * • • • • . *

< , ' FOJILÍ1

Fig 2.4 Perfil estratigréfico de Bodegas Azafrán

- Las velocidades de deformación impuestas en el laboratorio son mucho mayores a las que se
presentan en campo.

- El espécimen de suelo no es representativo de todo un estrato de arcilla.
- Ei tiempo de ejecución es demasiado largo

Como una alternativa se han desarrollado pruebas a velocidad de deformación controlada (CRS),
pruebas a gradiente controlado (CGT) y pruebas a carga continua (CLT), las cuales presentan las
siguientes ventajas:

- Producen datos continuos de la relación de vacíos contra ei esfuerzo vertical efectivo.
- Se reduce el tiempo de ejecución de la prueba hasta en un 70%.
- El equipo se puede instrumentar para automatizar la adquisición de datos.
- Proporciona datos continuos y confiables del coeficiente de permeabilidad, el coeficiente de

consolidación y de la relación de vacíos, calculados a partir del exceso de presión de poro
medido en la base del espécimen.

- Se pueden adoptar varios criterios y procedimientos de carga.

Eí programa experimental propuesto para esta investigación consta de un total de 14 pruebas de
consolidación y 6 ensayes triaxiales CU con medición de presión de poro, dividido de la siguiente
manera:

- 4 pruebas a velocidad dé deformación controlada CRS y 1 prueba convencional para comparar
el efecto de la velocidad de desplazamiento en la compresibilidad de los suelos ensayados.
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- 5 pruebas a gradiente controlado CGT y 1 prueba tradicional para verificar la influencia del
exceso de presión de poro en la compresibilidad de los suelos ensayados.

- 3 pruebas CRS con medición del esfuerzo radial para determinar el coeficiente de empuje de
tierras Ko y compararlo con mediciones realizadas en campo.

- 3 Ensayes triaxiales CU con medición de presión de poro para verificar la validez de la ley de
Jaky para obtener Ko.

- 3 Ensayes triaxiales CU con medición de presión de poro y consolidación anisotrópica para
obtener de manera indirecta el valor de Ko.

2.3.1 Preparación y montaje de la muestra

Las muestras de arcilla se extrajeron de los tubos muestreadores y se labraron pastillas
circulares de 6.35 cm de diámetro y 2.54 cm de altura. En el caso de las muestras de la Catedral
Metropolitana, el tubo muestreador se hincó con una inclinación de 20° con respecto a la horizontal, por
lo que, las muestras se cortaron con el eje vertical del tubo inclinado 20° para ensayar al espécimen en
posición horizontal similar a la del campo. El labrado se realizó con la ayuda de un anillo cortador de
acero inoxidable cuyo interior estaba previamente engrasado con aceite de silicón.

Para que los resultados de las pruebas se pudieran comparar, antes de labrar los especímenes
se determinó el perfil del contenido de agua de las muestras para ver su variación y seleccionar las que
tuvieran uno similar. En el caso de las muestras de la Catedral estas variaciones fueron inferiores a +/-
10%.

El anillo cortador se coloca sobre el anillo de consolidación, previamente engrasado con aceite
de silicón, y se transfiere la muestra aplicando una ligera presión con los dedos, se colocan los
aditamentos para transmitir la carga y se ajusta el domo. Posteriormente, se suministra agua al interior de
la cámara hasta que el nivel en el tanque de almacenamiento sea de aproximadamente 2/3 de su
capacidad y finalmente se coloca el micrómetro digital. Para asegurar el contacto entre el disco de carga
y los aditamentos para transmitirla, se aplica una ligera carga a una velocidad constante.

Antes de iniciar la prueba se crea un archivo de datos en el que se especifica la magnitud de la
contrapresión y el tipo de ensaye que se va a realizar CRS, CGT ó ILT.

Los especímenes se saturaron durante un periodo de 24 hrs, a una contrapresión de 148 kPa. Vale la
pena mencionar que la contrapresión y el exceso de presión de poro sólo se pueden registrar cuando se
tengan condiciones simples de drenaje.

La contrapresión se aplica en pequeños incrementos hasta alcanzar el valor seleccionado (148
kPa); durante cada incremento (de aproximadamente 34.5kPa) se establece un periodo de estabilización
para permitir que ía presión de poro y la contrapresión se igualen.

Durante la aplicación de la contrapresión, la muestra se puede expandir y para documentar este
fenómeno se aplicó una ligera carga hasta que el micrómetro marcara nuevamente ceros y a partir de
ese momento se inicio la prueba.

En el caso de los ensayes triaxiales se labraron muestras cilindricas de 35 mm de diámetro y 85
mm de altura. Al igual que en los ensayes de consolidación, el material excedente del labrado se empleó
para determinar las propiedades índice de las muestras y se saturaron a una contrapresión de 148 kPa
durante 24 horas.
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2.3.2 Descripción de los ensayes

Pruebas convencionales (iLT)

La prueba convencional se lleva a cabo mediante la aplicación de varios incrementos de carga,
los cuales generalmente actúan sobre la muestra durante 24 hrs. El programa de cómputo del equipo
permite variar el tiempo de aplicación de la carga. Se selecciona el número y la magnitud de los
incrementos, el tiempo que se va a dejar aplicada-la carga, las condiciones de drenaje {simple o doble) y
el número de decrementos.

Durante el transcurso de la prueba se muestran en la pantalla de la computadora los valores de:
la presión aplicada, la contrapresión, el exceso de presión de poro, el tiempo transcurrido, la deformación
axial y el número de incremento; asimismo, se puede ver la gráfica de deformación contra logaritmo del
tiempo. Al final de la prueba se presentan: las curvas de consolidación correspondientes a cada
incremento, la evolución de la contrapresión y la curva de compresibilidad expresada en porcentaje de
deformación. Por otra parte, es posible crear un archivo de datos en forma tabular

• Pruebas a velocidad de deformación controlada {CRS).

: En realidad este tipo de ensaye es de desplazamiento controlado, sin embargo, como
tradicionalmente se les ha llamando de pruebas de velocidad de deformación controlada, en esta
investigación se les seguirá llamando así para evitar confusiones.

En las pruebas CRS, el operador selecciona la velocidad de desplazamiento a la que desea
realizar la prueba mediante el control fino. En esta prueba el LDT monitorea y controla la presión para
mantener una velocidad constante de desplazamiento. Durante la prueba se pueden ver los valores del
exceso de presión de poro, la deformación axial, el esfuerzo total y el esfuerzo efectivo, así como la curva
de porcentaje de deformación contra el esfuerzo vertical efectivo. Una vez concluida la prueba se puede
crear un archivo de datos en forma tabular.

Pruebas de Gradiente Controlado (CGT)

En este tipo de prueba se selecciona un exceso de presión de poro en la base de la muestra para
que se mantenga constante durante toda la prueba. El software del equipo permite mantener este exceso
de presión de poro constante controlando la carga. Al igual que en las pruebas anteriores, durante la
prueba se va monitoreando los valores de la carga axial, el esfuerzo vertical efectivo, la deformación y el
exceso de presión de poro en la base de la muestra. Al finalizar la prueba es posible crear un archivo de
datos en forma tabular.

Pruebas con el anillo Ko

El anillo de consolidación Ko está formado por dos anillos concéntricos tal como se muestra en la
fig 2.4. La cavidad entre la pared delgada de anillo interno y la pared del anillo exterior esta llena de un
liquido de muy baja compresibilidad. Sobre la pared del anillo flexible están adheridos una serie de strain-
gauges, los cuales detectan cualquier tendencia de deformación por medio de un control eléctrico
automático que incrementa o disminuye la presión del aceite que se encuentra en la cavidad para
mantener una deformación lateral nula. La presión interna del aceite se registra por medio de un
transductor de.presión y se lee mediante un vóltmetro. El esfuerzo horizontal será igual a la presión
lateral de confinamiento necesaria para mantener a la muestra con un diámetro constante
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Por limitaciones del equipo, las pruebas con medición del esfuerzo horizontal únicamente se
pueden realizar con pruebas CRS y CGT.

Ensayes triaxiales CU con consolidación isotrópica

Este tipo de ensayes se realizó en una cámara de alambres desarrollada en el Instituto de
Ingeniería (Santoyo y Reséndiz, 1969) consolidando isotrópicamente al suelo y llevándolo a la falla a
deformación controlada. Estos ensayes se realizaron con medición de poro para obtener el ángulo de
fricción máximo desarrollado en la arcilla (en términos de esfuerzos efectivos).

Ensayes triaxiales CU, con consolidación anisotrópica

En estos ensayes el suelo se consolida anisotropicamente con diferentes relaciones de esfuerzo
(K — <7h I av) y finalmente se lleva a la falla. Para realizar estos ensayes se empleó una cámara triaxial

instrumentada también desarrollada en el Instituto de Ingeniería de la UNAM y la adquisición de datos se
hace de manera automatizada (Ovando, 1990).

Strain gauges
Aceito do
silicón

L

• — » -

o 0

\

0 Panal de control

i

fl

Fig 2.4 Anillo Ko
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CAPÍTULO 3

PRUEBAS A VELOCIDAD DE DEFORMACIÓN CONTROLADA (CRS)

3.1 ANTECEDENTES

3.1.1 Descripción de la prueba

Las pruebas de consolidación a velocidad de deformación controlada (CRS) se usan
principalmente para fines de investigación y en e! subsuelo de la ciudad de México, hasta el momento, se
han realizado muy pocas pruebas de este tipo (Paniagua, 1990 y Mendoza, et al, 1996). La investigación
realizada por Paniagua se enfocó principalmente a estudiar el proceso de disipación de presión de poro
en pruebas de consolidación unidimensional, realizadas en un consoudómetro con el que es posible
aplicar una contrapresión, sin embargo, no encontró nada relevante con respecto al efecto de la
velocidad de desplazamiento en la compresibilidad de la arcilla de la ciudad de México. Una investigación
más profunda en pruebas a velocidad de deformación controlada, la realizaron Mendoza, et al en 1996,
encontrando que el efecto de la velocidad de desplazamiento en la arcilla de la ciudad de México es muy
pequeño siempre y cuando el exceso de presión de poro en la base sea menor del 30% del esfuerzo
vertical efectivo aplicado. Uno de los problemas que se presenta en el suelo de la ciudad de México son
sus variaciones en los contenidos de agua (300-500%), las cuales dificultan la interpretación de los
resultados en cualquier tipo de investigación.

En las pruebas CRS se tiene la ventaja de definir de manera continua la curva de compresibilidad
(e vs log cfv), además, permite realizar una evaluación de la influencia de la velocidad de

desplazamiento en los resultados de las pruebas. Los especímenes se preparan y se montan de la
misma manera que las pruebas convencionales, pero la carga se aplica continuamente a una velocidad
predeterminada con mediciones dé presión de poro en la base.

14



Pruebas a velocidad de deformación controlada (CRS)

3.1.2 Factores que influyen en la prueba

Una de las principales incertidumbres en una prueba CRS es saber cuál es la velocidad de
desplazamiento que se debe aplicar a los especímenes (Hamilton y Cradwford, 1959; Cradwford, 1969,
1965; Smith y Walhs, 1969, Wissa, et al 1971; Gorman, et al, 1978; Silvestri, et al, 1986; Sandbaekken,
et al, 1986; Cradwford, 1988; Mesri y Feng, 1992). Por ejemplo es sabido que el esfuerzo crítico decrece
al disminuir la velocidad de aplicación de carga (Hamilton y Crawford, 1959; Salfors.1975; Mesri y Choi,
1979; Leroueil et al, 1983; Mesri y Choi, 1984).

Smith y Wahls (1969) recomiendan determinar la velocidad de desplazamiento, r en función de
la compresibilidad del suelo mediante la siguiente expresión:

r =
m H0{l +

a
(3.1)

Donde:

eQ es la relación de vacíos inicial; Ho altura inicial de la muestra; cv coeficiente de

consolidación; Cc índice de compresibilidad; m constante de proporcionalidad; ub/a, relación entre

la presión de poro medida en la base y el esfuerzo vertical efectivo aplicado.

Los valores de cv, Cc , y m se pueden obtener de una prueba de consolidación convencional

realizada previamente o bien mediante correlaciones empíricas con el limite liquido del suelo. Smith y

Walhs (1969) asumen que el valor de ub/(fv puede variar entre 0.2 y 0.7.

Mesri y Feng (1986) recomiendan determinar la velocidad de desplazamiento en términos de la

relación evslogcfv tomados a partir de una prueba convencional al final de la consolidación primaria,

cuando el exceso de presión de poro en el punto más alejado de la frontera de drenaje es muy cercana a

cero y asumiendo que la permeabilidad y la compresibilidad, en términos de cc y ck, disminuyen; la

velocidad de desplazamiento al final de la consolidación primaria se puede expresar mediante:

2

ti (3.2)

Donde:
s velocidad de desplazamiento al final de la consolidación primaria; kv0 permeabilidad

inicial del espécimen; H distancia máxima de drenaje; yw peso específico del agua; & carga de

preconsolidación; ck índice de permeabilidad y ck ~ Ae/Alogkv; cc índice de compresión y

cc - Ae¡ Alog&\ ; ck índice que muestra la variación de la relación de vacíos con el tiempo y

ca = Ae/Alogí

Si se aplican velocidades de desplazamiento iguales o menores a sp se pueden presentar

diferencias en la compresión secundaria además de que la presión de poro en la base del espécimen
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estaría muy cercana a cero lo que dificultaría el cálculo del coeficiente de permeabilidad y la prueba
tardaría mucho tiempo.

De acuerdo con lo anterior será recomendable aplicar un velocidad de deformación, s,, que sea

mayor a sp , pero suficientemente baja para producir un exceso de presión de poro que permita una

relación ub/a'v en un intervalo comprendido entre 3 y 15 % {Mesri y Feng, 1992).

La carga de preconsolidación obtenida en un prueba CRS para una velocidad de deformación
mayor a s , se podrá correlacionar con la correspondiente a la obtenida en una prueba convencional

mediante la siguiente expresión (Mesri y Choi, 1979,1984):

(3.3)

Donde:
\p'p\ es la carga de preconsolidación para una velocidad igual a e y [oJ \ es la

carga de preconsolidación para una velocidad £¡ (mayor a £ ).

Por otro lado, a partir de una serie de ensayes realizados en varias arcillas, Sandbaekken, et al
(1986) encontraron que para mantener una relación de exceso de presión de poro entre 2 y 7% la

velocidad de desplazamiento debería estar entre 1.4xI0~6 y 2.8xlO~6 s'1; finalmente para arcilla de la

ciudad de México, Mendoza, et al (1996), aplicaron velocidades de desplazamiento entre 1.86xlO~6 y

4.35xlO~6 y en ningún caso la presión de poro excedió el 30% del esfuerzo vertical efectivo aplicado.

Otros factores que afectan a este tipo de pruebas son:

Fricción del anillo

El esfuerzo efectivo que realmente se aplica a! suelo generalmente es menor que el aplicado
externamente debido a la fricción generada entre el anillo y el espécimen de suelo, por lo que el esfuerzo
promedio aplicado es:

Donde Aes un coeficiente de fricción y varía de 0.90 a 0.95 para anillos metálicos engrasado y
no engrasados.

Impedancia del flujo en la frontera

Las piedras porosas que se encuentran en la parte superior e inferior de la muestra suelen
taponearse e impedir el flujo de agua expulsada. Para evitar este problema se recomienda emplear un
disco de papel filtro (Whatman num 54) entre la piedra porosa y el suelo.

Alteración de la muestra

Los efectos de alteración de la muestra se pueden apreciar en la curva de compresibilidad tal
como se muestra en la siguiente figura (fig 3.1).
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Arcilla
Arcilla \ \¡nalterada
remoldeaaa

Loga 'v

Fig 3.1 Efecto de la alteración de la muestra

Temperatura

El incremento de temperatura causa pequeñas variaciones en la relación de vacíos y reduce la
viscosidad del agua lo cual se refleja en un aumento de los valores del coeficiente de permeabilidad, k, y
el coeficiente de consolidación, cv. Sin embargo, se ha observado que las variaciones en la temperatura

no afectan a la compresibilidad del suelo (Gray, 1936; Mitchell, 1969; Plum y Esrig, 1969; Hansen e Inan,
1969).

3.2 TEORÍAS PARA LA INTREPRETACION DE RESULTADOS

Para interpretar los resultados de una prueba de consolidación a velocidad de deformación
controlada se han desarrollado diversas teorías. En lo que sigue sólo se mencionarán algunas de las
más conocidas.

3.2.1 Teoría de Smith y Walhs

La teoría desarrollada por Smith y Walhs (1969) para las pruebas CRS es muy similar a la teoría
de Terzaghi. Las hipótesis empleadas en ella son:

- El suelo es homogéneo y está 100% saturado.
- El agua y las partículas sólidas del suelo son incompresibles.
- La Ley de Darcy es válida para el flujo a través del suelo.
- El suelo esta confinado lateralmente y el flujo sólo ocurre en la dirección vertical.
- El esfuerzo total y el esfuerzo efectivo son uniformes en un mismo plano horizontal.

La ecuación básica de consolidación a partir de la continuidad de flujo a través de un elemento
de suelo es:

Donde:

di k du\ _ I de
dz\yw ¿k) 1 + e ¿k

d u/d z distribución de la presión de poro a lo largo de! eje vertical de la muestra

(3.4)
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Considerando al coeficiente de permeabilidad como una función que depende únicamente del
tiempo y la relación de vacíos, la ecuación anterior queda como:

yw dz2 J + e dt
(3.5)

En una prueba CRS la velocidad de desplazamiento es constante y debido al confinamiento
lateral que proporciona el anillo de consolidación, la velocidad del cambio volumétrico también es
constante, de esta forma la variación de la relación de vacíos con el tiempo se puede expresar como:

de 1 dv A dH AR
— r — cte /O C\

(o.o;, , ,
dt dt vc dt vc dt vr

Donde:
v volumen de la muestra; vs volumen de sólidos; A área de la muestra; H altura de la

muestra; R velocidad de desplazamiento; r es una constante; y e relación de vacíos media en toda la
muestra, cuyo valor puede expresarse como:

= -~ \edz
n Q

(3.7)

Smith y Walhs (1969) sugieren expresar la relación de vacíos en cualquier punto y tiempo
mediante una función lineal de la forma:

p ~ p — o( 7 ) t C\ R\
c co _. ( *• J í \°-°}

Donde: e0 es la relación de vacíos inicial y g(z) es una función que depende de la posición

únicamente y

b(z-0.5H\g(z) = r 1- (3.9)
ry H )

Donde:

b constante que depende de la variación de la relación de vacíos con la profundidad y el

tiempo; b/r relación que indica la variación de la relación de vacíos con la profundidad y su intervalo

práctico es de 0 a 2, b/r = 0 indica que la relación de vacíos es uniforme en toda la profundidad y

b/r = 2 indica que la relación de vacíos de la muestra permanece constante para z = H y varía
linealmente con z .

Sustituyendo la ecuación 3.9 en la ecuación 3.8 se tiene:

b(z-0.5HS
= en-rt 1-

H J
(3.10)

Sustituyendo la ecuación anterior en la ecuación 3.5, se puede obtener una solución mediante
una doble integración con respecto a z e involucrando las condiciones de frontera:

u(0,t) = 0
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u =
k

Para b/r ^ O la presión de poro queda:

I -t- K- til 7

zH
eo-bt

rt(bt) 2rt rt(bt) bt
-zln(l + eB)-

eT)

bt
eT)

(3.11)
En la que eT y eB es la relación de vacíos en la parte superior e inferior de la muestra

respectivamente y

7* í¡ y eB=e0-rt (3.12)

Debido a la complejidad de la ecuación 3.12, Smith y Walhs recomiendan remplazar el término

(l + e) por [l + ej para simplificar la solución de la presión de poro, donde e no es función de z , de
esta manera la ecuación 3.12 queda:

u =
y r
/ w' Hz~

r\ 4 6H

Para el caso más simple b/r = 0 la solución a la presión de poro es:
-2

U =
Y f"/ w

k\J

(3.13)

(3.14).

L a p r e s i ó n d e p o r o e n la b a s e , z - H s e r á :

u-u.-
2 Al2

(3.15)

Conocida la presión de poro en la base de la muestra y considerando b/r = 0, el coeficiente de
permeabilidad se puede calcular mediante la siguiente expresión:

k = (3-16)

La consideración de tomar b/r = 0 es válida siempre y cuando el exceso de presión de poro en
la base se mantenga reducido, con relación al esfuerzo vertical (Larson, 1981; Tavenas, 1983; Hartlen,
1985: Mesri y Feng, 1992: Mendoza, et al, 1996). La simplificación anterior conduce a isócronas de
variación parabólica y además, es consistente con la hipótesis de sustituir l + e por l + e .

De acuerdo con la teoría de Terzaghi el coeficiente de consolidación se define como:

c.. =
e)

Sustituyendo k de la ecuación 3.16 se tiene:

H2r

(3.17)

(3.18)

19



Pruebas a velocidad de deformación controlada (CRS)

3.2.2 Teoría de Wissa, Christian, Davis y Heiberg

En una prueba CRS se desarrollan dos estados, uno transitorio y otro estable. El primero se da
en un intervalo de tiempo pequeño cuando el pistón va descendiendo y el segundo cuando las
condiciones ya se han establecido. Wissa, et al (1971), proponen una solución teórica que abarque
ambos estados para describir el comportamiento del suelo en la forma más general posible y con
hipótesis que puedan verificarse con los resultados de las pruebas de consolidación. Asumen que la

deformaciones son infinitesimales y que el coeficiente de consolidación, cv, es independiente de la

profundidad para cualquier tiempo, t. A menos que el suelo ensayado sea un lodo, las consideraciones
anteriores son razonables.

Las hipótesis en las que se basan para desarrollar su teoría de consolidación son las siguientes:

- Las deformaciones y el flujo ocurren en una sola dirección.
- Los sólidos del suelo y el agua son incompresibles.
- El suelo está saturado.

La ecuación de consolidación es:

c'S=f (3-19)
OtDonde:

t tiempo; z coordenada vertical de un punto; s deformación vertical; k coeficiente de

permeabilidad; yw peso volumétrico del agua; mv coeficiente de compresibilidad volumétrica; cv

k
coeficiente de consolidación y cv =

En la ecuación anterior k y mv no dependen del esfuerzo ni de la deformación y la relación de

vacíos, e, es independiente de la posición, z ,

Durante la prueba, el espécimen se deforma verticalmente en la superficie por un
desplazamiento rtH , donde r es la velocidad de desplazamiento y H es la altura de la muestra.

La solución de la ecuación 3.19 da como resultado la deformación en cualquier punto para un
tiempo t y esta dada por:

e = (X,Tv) = rt [l + F(X,Tv)] (3.20)
en la que:

(3-21)
6TV" ' 7i%Zi n¿

Donde X y Tv son parámetros adimensionales que se definen de la siguiente manera:

H' v H2

La ecuación 3.20 da una visión de lo que ocurre en la prueba. La primera parte de la ecuación
representa el promedio de la deformación impuesta, la segunda consiste a su vez de dos términos
(ecuación 3.21). Eí primero representa la desviación de la deformación promedio en el estado estable, la
cual es independiente del tiempo y el segundo es el estado transitorio.
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Condición estable

Para la condición estable, las ecuaciones 3.20 y 3.21 quedan:

s{z,t)-r t rH2 \l

H H
(3.23)

Para cualquier tiempo, / , la diferencia entre la deformación en la parte superior y en la parte
inferior es:

As = s{o,t)- s{H,t) = - — (3.24)
2

La diferencia de deformaciones en cualquier punto z para dos tiempos cualesquiera t¡ y t2 es

En la parte superior de la muestra el esfuerzo efectivo es igual al esfuerzo total, debido a que el
exceso de presión de poro es cero, (fvo ~ crv y en la parte inferior el esfuerzo efectivo será:

°*vh ~ av ~ uh • ̂ -a diferencia del esfuerzo efectivo entre la base y la parte superior de la muestra es:

= ub (3.25)

Donde: uh es el exceso de presión de poro en la base

Para una relación lineal esfuerzo-deformación, Wissa, et al (1971) consideran un coeficiente de
compresibilidad volumétrica constante, mv, de la forma:

As
A&v = ~~ (3.26)

mv

Sustituyendo As y Acfv en la ecuación anterior se puede determinar el coeficiente

permeabilidad:

2 uh

Como la velocidad de deformación es la misma en cualquier punto, el cambio de &v y la

distribución del exceso de presión de poro, también son constantes, la ecuación 3.26 puede rescribirse
de la siguiente forma:

As ( At*\
»«„=:—- = r _ — (3.28)

Acxv {AcrJ

En la que Acrv es el cambio de esfuerzo total medido en un incremento de tiempo, por lo tanto:

Esta ecuación es la misma que presentan Smith y Whals (1969).
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Para un suelo con comportamiento no lineal, con una relación de vacíos, e, es válido considerar un

índice de compresión, cc, de la forma:

-de
d{loga'v)

si las deformaciones son muy pequeñas, el índice de compresión, es equivalente a:
-de c.

d{logo*v)

Donde: c es el índice de deformación

= C =
1 + e

(3.30)

(3.31)

Durante la prueba se conoce el esfuerzo total, el esfuerzo efectivo, y la presión de poro en la
parte superior e inferior de la muestra, por lo que la ecuación 3.31 se puede escribir de manera
aproximada como:

s(0,t)-£(H,t)

o bien como:

logav-log{av-uh)

-rH2

c,. =

(3.32)

(3.33)

2cvlog\
cr.,

Aplicando las mismas condiciones para dos tiempos en la cara superior conduce a:
rAt

<:„ = (3.34)

a.vi

Donde crv¡ y cry2 son ios esfuerzos totales para dos tiempos t, yt2 respectivamente y

At-t2-t¡.

Combinando las últimas dos ecuaciones se tiene:

H2log[

c,, =
v2-

2Atlog\ 1-

(3.35)

V <rvJJ
Donde uh / av puede ser un promedio en el intervalo At y el término c£ se puede calcular fácilmente

con la ecuación 3.34 y entonces:
0.434 c.

m.. = (3.36)

k = c TU. y (3.37)

En cualquiera de ios dos casos, lineal o no lineal, se ha supuesto que la deformación tiene una
distribución parabólica con la profundidad de la muestra por lo que la deformación media será:
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(3.38)

Si el suelo tiene un comportamiento lineal, el esfuerzo efectivo medio correspondiente a esta
deformación es:

l[A ( ) ) ] (3.39)
si el suelo tiene un comportamiento no lineal, el esfuerzo efectivo medio correspondiente a la
deformación media es:

(3.40)

Condiciones transitorias

En las condiciones transitorias se puede aplicar cualquier relación esfuerzo deformación para
interpretar la ecuación 3.21. para cualquier tiempo,

&AF{IT;I ( )
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F/gf 3.2 Curva para calcular el valor dé cv en el estado transitorio

Para un material lineal la deformación es proporcional al cambio del esfuerzo efectivo del tiempo
t0 al tiempo t, y para ¿

vpar

(7 vparat=0

(3.42)

Para un material no lineal (con Cc = cíe) la deformación es proporcional al logaritmo del

esfuerzo efectivo, y para t,

TESIS CON
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l0g{<Tv -Uk)~ g[vparat=0 )
—j—/ \ .—/ \ (3-43)

log[o-v)-log(a =0)

Con los datos de una prueba se obtiene el valor de F¡ ya sea lineal o no lineal y se obtiene el

valor de Tv mediante la gráfica de la fig 3.2. El valor de cv será simplemente el producto de Tv por

H2/t. Si se determinan diferentes valores de F3 se obtiene una serie de valores de Tv los cuales se

pueden graficar con sus correspondientes H2 /t. La pendiente de la curva será el valor de cv.

3.2.3 Teoría de Janbu

Janbu, et al (1981) trataron de desarrollar una teoría general que se aplicara a cualquier tipo
prueba bajo carga controlada sin necesidad de basarse en matemáticas rigurosas impuestas por el
procedimiento de prueba.

En una prueba de carga controlada se puede tener un registro continuo de la carga axial
aplicada, la presión de poro en la base, la deformación axial y el tiempo. Por lo tanto también se conocen
las derivadas de los parámetros anteriores con respecto al tiempo es decir:

da • dS . duh ,„ ,JV

dt dt dt

Donde:
q es la carga vertical aplicada al espécimen; S desplazamiento axial; ub presión de

poro en la base de la muestra y / tiempo

A partir de los datos conocidos, se usan las ecuaciones establecidas para definir el módulo
tangente, M, el coeficiente de permeabilidad, h, y el coeficiente de consolidación, cv:

JJ (3.45)
o

(3.46)
2ub

^ (3.47)
2ub

Donde:
H altura inicial de la muestra; yw peso volumétrico del agua; ccm,ak y ac son

coeficientes adimensionales que están en función de A y:

Á = ^ (3.48)

El rango de valores para A es de 0 a 1. La condición A = / representa condiciones de drenaje
libre y un valor de A - 0 representa condiciones sin drenaje en la cual no hay cambios volumétricos. En
una prueba de carga continua el valor de A permanece constante.
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Para obtener los valores de los coeficientes es necesario determinar la distribución de la presión
de poro a través de toda la muestra, la cual esta dada por una función, de la forma:

u = Jub (3.49)

Donde:/ =
o

La ecuación de continuidad propuesta por Janbu, et al (1981), es:

0 (3.50)

considerando A = cíe, la solución a la ecuación anterior esta dada por:

~{l + C¡senhag+C2cosha¿;) (3.51)
A

Aplicando las condiciones de frontera:

/ - 0 para ¿j = 1 (base de la muestra)

/ ' = 0 para ¿j = 0 (parte superior de la muestra); y

la distribución de la presión de poro a lo largo de la altura de la muestra es:
cosha

cosha -1

Donde: (l - A)cosha = 1

Conocida la distribución de la presión de poro, se determinan los coeficientes:

tanha
<3-53>

( 3 5 4 )

f'\l,A) asenha
aMak = 2(-C°sha~J> (3.55)

a cosha

3.3 RESULTADOS DE L A B O R A T O R I O

El suelo empleado para reaiizar los ensayes CRS se extrajo del Sagrario Metropolitano; el
material recibido en laboratorio se almacenó en el cuarto húmedo hasta el momento de ensayarse. El
excedente de suelo producto del labrado se empleó para determinar las propiedades índice del suelo,
cuyos valores se resumen en la tabla 3.1 en la que además se incluyen: la profundidad y la lumbrera de
las muestras, el contenido de agua antes y después de la prueba, y la relación de vacíos inicial y final.

En dicha tabla se puede observar la gran similitud que existe en las propiedades índice de los
materiales ensayados lo cual refleja las ventajas del muestreo inclinado con él que es posible obtener
muestras de un mismo estrato de suelo y poder hacer comparaciones de su comportamiento mecánico.
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Los valores registrados en las pruebas CRS son: la carga y el desplazamiento axial, ei exceso de
presión de poro en la base de la muestra y el tiempo. A partir de estos datos los resultados se presentan

en curvas de: compresibilidad (evslogoJ
v), módulo de deformación volumétrica contra el esfuerzo

efectivo (mvvs logoJ
v) coeficiente de permeabilidad contra ei esfuerzo efectivo (kvvslogoJ

v) y

coeficiente de consolidación contra el esfuerzo efectivo {cv vs log a\).

TABLA 3.1 CONDICIONES INICIALES Y FINALES DE LAS MUESTRAS ENSAYADAS

PRUEBA

ILT-CRS
CRS-2
CRS-7
CRS-B
CRS-9

VELOCIDAD
r

.
2-78E-06
1.70E-06
9.84E-0?
9.20E-06

SONDEO

L-25
L-25
L-25
L-25
L-25

PROF.
(m)

9.80-10.00
9.40 - 9.60
9.40 - 9.60
9.60 - 9.80
9.60 -9.80

Antes da la prueba

Wl
(g)

103-7
103.5
101.6
103.8
101.3

Wl
1%)

156.5
159.4
151.6
156.2
154

LL
(%)

188.2
183.5
181.8
187.5
185

LP
(%>

59.2
53.6
52.3
54.5
57.6

Ss

2.29
2.30
2.29
2.26
2.27

6 i

3.51
3.59
3.52
3.53
3.53

G[w)
<%)

100
100
93
100
99

Después de la prueba

Wf
(g)

83.4
94.4
65.2
82.7
82,4

W(

<%)

105.3
95.5
120.8
109

108.5

e<

2.29
2.49
2.87
2.17
2.23

CV
(kPa)

435
430
380
355
520

Donde: W¡= peso inicial de la probeta; w,= contenido de agua inicial; LL= límite liquido; LP= limite plástico; Ss= densidad de
sólidos; et= relación de vacíos inicial; G(w) = grado de saturación; W(= peso final de la probeta; wp contenido de agua final; e(=
relación de vacíos al final de la prueba; a'c= esfuerzo crítico.

Los ensayes se realizaron con el fin estudiar la influencia de la velocidad de desplazamiento
sobre la compresibilidad de los suelos ensayados, así como hacer una comparación entre las diferentes
teorías desarrolladas para interpretar los resultados en una prueba CRS.

3.3.1 Curvas de compresibilidad, evslogcfv

Cada uno de los ensayes se llevó a cabo mediante un ciclo de carga-descarga-recarga; la carga
y la recarga se realizaron con velocidad de desplazamiento controlado y la descarga mediante
decrementos de esfuerzo en un tiempo aproximado de 12 hrs. Antes de consolidar las probetas se
saturaron a volumen constante durante 24 hrs aplicando una contrapresión de 148 kPa; para verificar la
saturación de la muestra se determinó la B de Skempton mediante la siguiente expresión:

(3.56)

para lograr lo anterior, se aplicó una ligera carga y se registró la presión de poro generada. Vale la pena
señalar que el grado de saturación, G(w), obtenido fue superior al 99% en todos los ensayes (véase la
tabla 3.1).

Las curvas de compresibilidad se muestran en las figs 3.3 a la 3.7 para los ensayes ILT, CRS- 2,
CRS-7, CRS-8 y CRS-9 respectivamente. En ellas se puede apreciar claramente el punto a partir del cual
el material sufre deformaciones plásticas (punto de fluencia). La relación de vacíos se cálculo de acuerdo
a la teoría de Smíth y Walhs (1969) mediante la ecuación 3.10, considerando un valor de b/r = 0, es
decir, considerando la relación de vacíos uniforme en toda la muestra y una distribución parabólica de la
presión de poro.

El esfuerzo vertical efectivo medio, &vm, se determinó mediante la siguiente ecuación:

vm~<7v~aUb
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Donde:

av esfuerzo vertical aplicado; ub presión de poro en la base y a cociente que indica la

relación entre la presión de poro media y la presión de poro en la base:

# = — (3.58)
«*

el valor dea que se considera es de 2/3 por considerarse una distribución parabólica.

En general todas las curvas presentan una forma muy parecida en la rama virgen, sólo varía el
esfuerzo crítico. Conviene comentar que el suelo empleado en este tipo de ensayes está fuertemente
preconsolidado ya que los esfuerzos críticos en todos los ensayes sobrepasaban los 350 kPa. Una
prueba de esto se puede ver en la fig 3.8 en donde se muestran dos curvas de compresibilidad para dos
suelos extraídos a una misma profundidad provenientes de las lumbreras 25 y 21, ensayados mediante
pruebas ILT. En esta figura se puede ver la gran variación que existe en la relación de vacíos y el
esfuerzo crítico mientras que la pendiente de la rama virgen es aproximadamente igual en ambas
muestras. Lo anterior es un reflejo de la gran variación en la compresibilidad del suelo de la Catedral
Metopolitana, producto de las sobrecargas impuestas por las edificaciones prehispánicas, por las de la
Catedral misma y el incremento de esfuerzos efectivos causado por el bombeo regional y local que se
llevó a cabo durante los trabajos de subexcavación.

La lumbrera 25 se encuentra bajo la cúpula central del Sagrario y la lumbrera 21 bajo el coro de
la Catedral. La primera muestra está sobrecargada pues se encuentra justo debajo de los restos de la
pirámide de Tonatiuh mientras que la segunda proviene de una zona donde se han detectado restos de
estructuras prehispánicas.

3.3.2 Curvas mvvslogoJ
v

El módulo de compresibilidad volumétrica se determinó a partir de las curvas de compresibilidad
trazadas en escala aritmética para cada ensaye mediante la siguiente expresión:

f ^ (3.59,
1 + e 1 + e

Donde:

av es el coeficiente de compresibilidad y representa la pendiente de la curva de

compresibilidad en escala natural y 1 + e es el volumen inicial de la muestra.

Físicamente el valor de mv expresa la compresibilidad del suelo relacionándolo con su volumen

inicial. Las curvas obtenidas para cada ensaye se muestran en las figs 3.9 a 3.13; en ellas se aprecia que
todas la muestras tienen un comportamiento muy parecido, en el cual, inmediatamente después de
alcanzar el esfuerzo crítico el valor del módulo de compresibilidad alcanza su valor máximo y a partir de
ahí comienza a disminuir. Es importante notar que los valores de mv no son tan altos comparados con

los de otras arcillas la ciudad de México, lo cual indica que el suelo en ésta zona esta fuertemente
preconsolidado.

3.3.3 Curvas cvvslogoJ
v

El coeficiente de consolidación, cv, se puede calcular en cualquier momento durante la prueba a

partir del exceso de presión de poro medido en la base de la muestra.
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Con el objeto de ver las variaciones de cv para las diferentes teorías aquí presentadas, este
parámetro se calculó mediante las ecuaciones 3.18, 3.29, 3.35 y 3.47 de acuerdo a la teoría de Smith y
Walhs (1969), Wissa et al (1971) lineal y no lineal bajo condiciones establecidas y Janbú (1981)
respectivamente, para el caso de la prueba ILT-CRS el coeficiente de consolidación se determinó
mediante el método de Terzaghi comúnmente empleado. Las gráficas se muestran en las figs 3.14 a
3.18.

La prueba CRS-8 y la CRS-2 presentan un comportamiento muy similar. El coeficiente de
consolidación se incrementa hasta un valor máximo y después de ahí empieza a disminuir a medida que
el esfuerzo se incrementa. El esfuerzo donde el coeficiente de consolidación alcanza su valor máximo es
un 80% menor ai esfuerzo critico.

3.3.4 Curvas kvvsloga\

El valor del coeficiente de permeabilidad, kv, se obtuvo mediante las ecuaciones 3.16, 3.27, 3.37
y 3.46, para las pruebas CRS y para la prueba ILT, se aplica la teoría clásica de Terzaghi. Los resultados
de estas curvas se muestran en las figs 3.19, 3.20, 3.21, 3.22 y 3.23 para las pruebas ILT, CRS-7, CRS-
8, CRS-2 y CRS-9 respectivamente. En ellas se puede apreciar un comportamiento muy similar al que
presenta, cv, es decir, el valor del coeficiente de permeabilidad, kv, disminuye conforme se incrementa el
esfuerzo vertical.

3.4 INTERPRETACIÓN DE RESULTADOS

3.4.1 Velocidad de desplazamiento, r

En la fig 3.24 se muestra el comportamiento de la velocidad de desplazamiento durante cada
ensaye, en esta figura se aprecia como la velocidad de desplazamiento no se mantuvo constante debido
a las deficiencias que presenta el equipo. Ai inicio de la prueba, la velocidad de desplazamiento fue
menor a la seleccionada y después presentó variaciones. El valor medio de estas variaciones es el que
se adoptó como la velocidad de desplazamiento en cada prueba. De acuerdo con lo anterior, se tendrán
que hacer ciertas adaptaciones al equipo para mejorar este tipo de pruebas.

3.4.2 Exceso de presión de poro, ub/o
J
v

El comportamiento del exceso de presión de poro medido en la base, ub/(?'v , no se conservó

constante durante el ensaye. Su comportamiento fue muy similar al de la velocidad de desplazamiento de
tal forma que al aumentar ésta, el exceso de presión de poro también se incrementó, aunque no en igual
magnitud.

El exceso de presión de poro, ub/cfv, máximo medido en la base de la muestra fue de 2.4, 2.9,
3.4 y 21% para las pruebas CRS-8, CRS-7, CRS-2 Y CRS-9 respectivamente. La norma ASTM (1989)
señala que el exceso de presión de poro en la base debe ser inferior al 30%. De acuerdo con esto, en
ningún caso se sobrepasó el exceso de presión de poro máximo permitido. La diferencia del exceso de
presión de poro máximo entre la prueba de menor velocidad de desplazamiento, CRS-8, y la de mayor
velocidad, CRS-9, fue considerable, sin embargo la variación entre los esfuerzos críticos no vario mucho.

En la fig 3.25 se gráfica el exceso de presión de poro máximo alcanzado en cada ensaye contra
la velocidad de desplazamiento, en ella se aprecia cómo a medida de que la velocidad de
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desplazamiento disminuye, el exceso de presión de poro también lo hace pero de manera asintótica. La
velocidad de desplazamiento a partir de la cual el exceso de presión de poro presenta un

comportamiento asintótico es r ~2.5xlO~61/s. De acuerdo con lo anterior, se puede decir que a

velocidades de desplazamiento inferiores 2.5xlO~ las variaciones del exceso de presión de poro
máximo medido en la base serán despreciables. De esta manera, resultaría poco práctico realizar
pruebas a velocidades de desplazamiento muy bajas ya que los resultados obtenidos serían muy
parecidos a los de una prueba a mayor velocidad. Por otro lado, no hay que perder de vista que las
pruebas a velocidad de deformación controlada {CRS) se idearon principalmente para reducir el tiempo
de ejecución.

3.4.3 Variación del esfuerzo crítico, &c

En la gráfica de la fig 3.26 se muestran las curvas de compresibilidad obtenidas para cada
ensaye donde se aprecia un ligero corrimiento de la curva hacía la derecha conforme se incrementa la
velocidad de desplazamiento. El esfuerzo crítico {oJ

c) se determinó por el método de Casagrande y
tiende a aumentar en función de la velocidad de desplazamiento, sin embargo, la proporción en la que
varia &c es pequeña comparada con el rango de velocidades aplicadas. La prueba que se realizó a la

velocidad de desplazamiento más grande (CRS-9) el esfuerzo crítico resultó ser mayor en un 10% con
respecto al obtenido en la prueba tradicionai, mientras que las más lenta (CRS-8) fue menor en un 5%.

Al graficar el índice de liquidez (IL) contra el esfuerzo vertical efectivo ( a'v), fig 3.27, se

observa el mismo comportamiento que el de las curvas de compresibilidad en donde una vez que se
alcanza el esfuerzo crítico, la forma de la rama virgen presenta una ligera curvatura conforme la
velocidad de desplazamiento es mayor; de esta manera, en la prueba CRS-8 que se realizó a la
velocidad más baja la rama virgen resultó ser perfectamente recta, mientras que la prueba CRS-9 que se
realizó a la mayor velocidad presenta esa curvatura.

La relación que existe entre la velocidad de desplazamiento, r, y el esfuerzo crítico, oJ
c,

obtenido en cada uno de los ensayes, se asemeja a una curva de tipo exponencial de la forma:

&c = crm (3.60)
Donde:

c y m son constantes que están en función del índice de liquidez y del índice plástico
del material.

Para el suelo del Sagrario Metropolitano que está fuertemente preconsolidado, las constantes c
y m se pueden expresar mediante las siguientes expresiones:

c = 45*IP . (3.61)
y

m = 0.27*IL (3.62)

sustituyendo el valor de estas dos constantes en la ecuación 3.60 se tiene que:

(3.63)

Donde:
IP es el índice plástico; IL índice de liquidez, oJ

c esfuerzo crítico obtenido en una prueba
tradicional ILT en kPa y r es la velocidad de desplazamiento en 1/s.
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Tomando en cuenta las propiedades índice del suelo que se empleó para realizar el ensaye
tradicional ILT

IL = 0.75

y sustituyendo dichos valores en la ecuación 3.63, se obtiene la curva que se muestra en la fig 3.28 en la
que se incluyen los esfuerzos críticos obtenidos en los ensayes CRS; los cuales, como se puede ver, se
ajustan perfectamente a la curva propuesta. Vale la pena aclarar que esta curva se aplica únicamente al
suelo del Sagrario Metropolitano.

Despejando r de la ecuación 3.63 se obtiene la velocidad de desplazamiento adecuada para un
ensaye CRS con la que es posible mantener una presión de poro en la base inferior al 20%:

(&c Y
r = — £ - (3.63)

y [45IPJ

Sustituyendo, el esfuerzo crítico obtenido en el ensaye tradicional ILT {o*c~ 440 kPa) y tomando

en cuenta las propiedades índice del suelo ensayado, se tiene que la velocidad de desplazamiento
óptima para realizar el ensaye CRS es:

r = 2.93x10~6 1/s

dicho valor se encuentra en el intervalo de velocidades recomendado por Mendoza et al (1996) en su
estudio realizado en la compresiblidad de la arcilla del valle de México en pruebas a velocidad de
deformación controlada.

De acuerdo con los resultados obtenidos en los ensayes CRS, es importante decir que para

velocidades de desplazamiento menores a l.OOxlO'7 se generan excesos de presión de poro muy bajos
lo cual puede dificultar la interpretación de la prueba.

La ecuación 3.63, es una expresión sencilla que permite estimar la velocidad de desplazamiento
para realizar un ensaye CRS y que únicamente requiere el conocimiento de los límites de plasticidad del
suelo, así como, el valor del esfuerzo crítico obtenido en un ensaye previo de consolidación. En caso de
no contar con este último dato se podrá considerar al esfuerzo crítico igual al esfuerzo vertical efectivo in
situ.

3.4.5 Comportamiento del módulo de compresibilidad volumétrica, mv

En la gráfica de la fig 3.29 se muestra el comportamiento del módulo de compresibilidad

volumétrica, mv, en función del esfuerzo vertical efectivo, <fv, para cada ensaye. En dicha gráfica se

aprecia cómo el módulo de compresibilidad volumétrica se incrementa hasta alcanzar un valor máximo,
mvmáx> y ^e a n ' presenta un comportamiento descendente asintótico. El módulo de compresibilidad

volumétrica máximo alcanzado, mymáx, varía en cada prueba dependiendo de la velocidad de

desplazamiento. De esta manera, en el ensaye que se realizó a la velocidad de desplazamiento más baja
el mvmáx resultó ser superior al de los demás ensayes.
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Pruebas a velocidad de deformación controlada (CRS)

Lo anterior reafirma los resultados obtenidos en investigaciones anteriores, en el que la
compresibilidad de un suelo depende de la velocidad con la que se aplique la carga, es decir, a mayor
velocidad de carga, menor compresibilidad y viceversa (Hamilton y Crawford, 1959; Salfors,1975; Mesri y
Choi, 1979; Leroueil et al, 1983; Mesri y Choi, 1984).

El esfuerzo vertical efectivo, a)
v, con el que se alcanzó el módulo de compresibilidad volumétrica

máximo, mvmáx, fue superior al esfuerzo crítico en todos los ensayes. Conviene señalar que los valores

obtenidos de mv no son tan altos como los registrados en suelos de otros sitios de la ciudad debido a

que el suelo en esta zona esta fuertemente preconsolidado.

Al graficar el módulo de compresibilidad volumétrica contra el índice de liquidez (fig 3.30) se
aprecia el mismo comportamiento de la figura anterior.

3.4.5 Comportamiento del coeficiente de consolidación, cv

Los valores del coeficiente de consolidación, cv, obtenidos a partir de las ecuaciones propuestas

para cada una de las teorías aquí presentadas, arrojan resultados muy parecidos como puede verse en
las gráficas de las figs 3.15, 3.16, 317 y 3.18.

De acuerdo con lo anterior, para comparar el comportamiento de cv, en cada uno de los

ensayes, resulta indistinto emplear una u otra teoría; sin embargo, debido a la simplicidad de las
ecuaciones para programarse en una hoja de cálculo, se empleó la teoría de Smith y Walhs.

Los valores del coeficiente de consolidación durante la recarga son ligeramente mayores a los
obtenidos durante la etapa de carga, no obstante, a medida que el esfuerzo vertical va aumentando, los
valores de cv se ajustan muy bien a la tendencia de la curva cv vs log &v, véase la fig 3.31.

Aparentemente no existe algún efecto considerable de la velocidad de desplazamiento sobre el
coeficiente de consolidación, sin embargo, es posible delimitar una zona de influencia que englobe todos
los valores obtenidos de cv (fig 3.31).

En la gráfica de la fig 3.32 se observa como el coeficiente de consolidación presenta un
comportamiento asintótico hacía un valor de 0.0002 cm2/s; es importante notar que, dicho valor es bajo
comparado con los valores típicos de la arcilla lacustre de la ciudad de México. Lo anterior refleja
nuevamente lo fuertemente preconsolidado que está el suelo en la zona de donde fue extraída la
muestra.

3.4.6 Comportamiento del coeficiente de permeabilidad, kv

Para comparar el comportamiento del coeficiente de permeabilidad, kv, obtenido en cada uno de
los ensayes realizados, se emplearon las ecuaciones propuestas por Smith y Walhs. En la gráfica de la
fig 3.33 se observa como los valores obtenidos de kv se pueden encasillar en una zona de influencia
cuyo límite inferior esta representada por la prueba tradicional (ILT-CRS), a medida que el esfuerzo
vertical efectivo se incrementa, dicha zona se reduce hasta formar casi una recta.

31



Pruebas a velocidad de deformación controlada (CRS)

De manera similar que cv, el coeficiente de permeabilidad, kv, tiende hacía un valor constante,

de 6X10-9 cm/s, cuyo efecto se aprecia mejor en la gráfica de la fig 3.34 en donde se gráfica k vs IL

(índice de liquidez).

Por último, es importante decir que los valores de kv durante la recarga son menores a los
obtenidos durante la primera etapa de carga, sin embargo, al incrementarse el esfuerzo vertical efectivo
los valores tienden a ser prácticamente los mismos (fig 3.33).
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Pruebas a Velocidad de Deformación Controlada (CRS)
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Fig. 3.3 Curva de compresibilidad prueba tradicional ITL-CRS
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Fig. 3.7 Curva de compresibilidad prueba CRS-9 (r = 9.20 E-06 1/s)
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Fig. 3.8 Curvas de compresibilidad de dos muestras extraídas a la misma profundidad en la
Catedral metropolitana de la Ciudad de México, que muestran el efecto de las sobrecargas

impuestas oor las construcciones oreshisoánicas
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Fig. 3.19 Variación de coeficiente de permeabilidad, kv; ensaye ILT-CRS
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CAPITULO 4

PRUEBAS A GRADIENTE CONTROLADO (CGT)

4.1 ANTECEDENTES

4.1.1 Descripción dé la prueba

Las pruebas a gradiente controlado, CGT, se realizan en pastillas cilindricas de suelo similares a
las empleadas en la prueba de consolidación tradicional, pero en este caso, se tiene sólo una frontera de
drenaje en la parte superior de la muestra y en la parte inferior se registra el exceso de presión de poro.

Los ensayes de consolidación a gradiente controlado (CGT) consisten en mantener un exceso de
presión de poro constante en la base de la muestra, controlando la velocidad de aplicación de la carga.
Esta prueba se realiza en dos diferentes modalidades: manteniendo una presión de poro constante en la
base de la probeta o bien manteniendo un cociente constante entre la presión de poro en la base y eí
esfuerzo normal aplicado ub/av.

Los principales objetivos que se buscan a! realizar una prueba de consolidación a gradiente
controlado son:

- Tener una condición de esfuerzo lo más uniforme posible a lo largo del espécimen durante la
prueba.

- Mantener una velocidad de deformación lo más uniforme posible.
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Pruebas a Gradiente Controlado (CGT)

- Realizar pruebas con diferentes velocidades de deformación, para extrapolar los datos a las
velocidades de compresión que ocurren en el campo.

De acuerdo con las condiciones de frontera, en una prueba a gradiente controlado, CGT, se
considera que durante la prueba se desarrolla una distribución parabólica del exceso de presión de poro,
la cual varia de cero, en la parte superior de la muestra, hasta el valor seleccionado en la base. Esta
distribución se mantiene constante durante toda la prueba, excepto al inicio y al final de la misma.

En la fig 4.1 se muestra la comparación entre la distribución del exceso de presión de poro que
se desarrolla en una prueba tradicional con la de una prueba CGT.

Frontera de drenaje

Plano medio

Kg/cm1

0 % Vi 1

Frontera de drenaje

Esfuerzo efectivo, <JV
isócronas en una prueba convencional

Desarrollo de
distribución
parabólica

Disipación del
exceso de
presión poro

Kg/cmJ

0 2
Frontera no drenante Esfuerzo efectivo, CT'V

Isócronas en una prueba CGT

Fig 4.1 Comparación del exceso de presión de poro generado en una prueba convencional y en una CGT

Es importante aclarar que la velocidad de la consolidación depende del exceso de presión de
poro generado en el interior de la muestra, por lo que a grandes excesos de presión de poro se
presentan grandes velocidades de deformación y viceversa. En una prueba tradicional se tiene que para
un instante después de aplicar una carga se presentan velocidades de deformación muy grandes que
difícilmente se presentarían en el campo, así por ejemplo, se estima que el exceso de presión de poro
generado en una prueba tradicional de consolidación para un tiempo T = 0.08 es 10 veces mayor que
para el tiempo T = 1.1.

En una prueba a gradiente controlado es posible estudiar el fenómeno de consolidación
secundaria, interrumpiendo la prueba y dejando que el espécimen se siga consolidando bajo un esfuerzo
vertical sostenido hasta lograr que la presión de poro se disipe.

Como en las pruebas CGT se tiene la intención de estudiar el efecto de la velocidad de
desplazamiento sobre los parámetros de compresibilidad, obtenidos a partir de curvas e vs o*v, cvvs a'v

y kvvscr'v, el programa experimental para este tipo de pruebas contempla la ejecución de varias

pruebas CGT con diferentes excesos de presión de poro.
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4.1.2 Factores que influyen en la prueba

Presión de poro en la base, ub

Uno de los factores que más influye en este tipo de pruebas es el exceso de presión de poro que
se mantenga en la base, ya que de ésta dependerá la velocidad a la que se ejecute la prueba. Hasta el
momento no existe un método que permita determinar el exceso de presión de poro a la cual se deba
realizar una prueba CGT; al respecto, Lowe (1969) recomienda un rango comprendido entre 5 y 30 kPa.
Por otro lado, Gorman (1971) encontró que, para suelos con contenidos de agua muy bajos (menos de
30%), la influencia de la velocidad de deformación es mínima siempre y cuando la presión de poro en la
base se mantenga por debajo del 50% del esfuerzo aplicado.

De lo anterior, se puede ver que el exceso de presión de poro adecuado para realizar una prueba
a gradiente controlado depende en gran medida de las propiedades índice de los materiales y del grado
de consolidación del suelo.

Desafortunadamente las condiciones bajo las que se realizan las pruebas CGT no son
representativas de lo que ocurre en el campo, sin embargo, numerosas investigaciones han demostrado
que los parámetros de compresibilidad obtenidos en arcillas inalteradas en este tipo de pruebas son muy
parecidos a los de una prueba tradicional (Lowe, 1969; Gorman, 1971), además, también se ha
observado que el tiempo de duración en una prueba CGT y una CRS son aproximadamente iguales
(Lowe, 1969).

Fricción del anillo

Como se mencionó en el capitulo anterior, la fricción que se genera entre la muestra de suelo y el
anillo de consolidación, reduce ligeramente el valor del esfuerzo vertical aplicado, de esta manera el
esfuerzo real aplicado será:

<rv=X<rv (4.1)

Donde X es un coeficiente de fricción cuyo rango se encuentra entre 0.95 y 0.90 para anillos
metálicos engrasados y no engrasados respectivamente.

Impedancia del flujo en la frontera

Si la piedra porosa que se encuentra en la parte inferior de la muestra se llegara tapar las
lecturas del exceso de presión de poro no corresponderían a las reales y ocasionaría datos erróneos en
la prueba. Lo anterior se puede evitar hirviendo las piedras porosas antes de cada ensaye y colocando
un disco de papel filtro (Whatman num 54) entre la piedra porosa y el suelo.

Otros factores que influyen en la prueba y que se describieron en al capítulo anterior son: la
alteración de la muestra y la temperatura

4.2 TEORÍAS PARA LA INTREPRETACIÓN DE RESULTADOS

A continuación se describirán brevemente algunas de las teorías más conocidas para interpretar
las pruebas a gradiente controlado.
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4.2.1 Teoría de Lowe, Joñas y Obrician

Las hipótesis en las que se basaron Lowe, et al (1969) para obtener la ecuación de consolidación
son muy similares a las propuestas porTerzaghi:

- El suelo está totalmente saturado.
- Las partículas sólidas de! suelo y el agua son incompresibles.
- El flujo de agua se rige por la ley de Darcy y se presenta en una sola dirección.
- Durante el proceso de consolidación no existen variaciones de temperatura.
- La compresión del suelo es unidireccional y se presenta por la aplicación de una sobrecarga

que actúa en esa dirección.
- El fenómeno se considera únicamente como un proceso hidrodinámico.
- El coeficiente de compresibilidad, av, se considera constante para un cierto intervalo de carga.

- El peso del espécimen es despreciable en comparación con el esfuerzo total aplicado.

Tomando como referencia el siguiente elemento diferencial de suelo al que entra un flujo de agua
y cuyo gasto de entrada es igual al cambio de volumen del esqueleto del suelo, se tiene que

Fig 4.2 Elemento diferencial de suelo con dimensiones dx, dy y dz

k d2u . . . ¿?e dxdydz
dxdydz = —

J + e
(4.2)

Donde:
k es el coeficiente de permeabilidad; yw peso volumétrico del agua; u exceso de

presión de poro; e0 relación de vacíos inicial; e relación de vacíos y e = e0 — av(o'—oJ
0 ) y; / tiempo.

Utilizando al coeficiente de compresibilidad ,av (av -dejdcf), la ecuación se puede rescribir

como:

ywctv dz2 dt
(4.3)

Donde:
¿desfuerzo vertical efectivo y a coeficiente de compresibilidad
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Si el coeficiente de consolidación, cv, vale:

cv = ' »' (4.4)

y considerando que af= a-u , la ecuación 4.3 puede escribirse como:

d2u _ da du
°v dz2 ~ dt dt

Donde a es el esfuerzo vertical total

Al inicio de una prueba CGT se aplica un pequeño esfuerzo vertical a la muestra y se genera un
exceso de presión de poro igual al esfuerzo aplicado; este esfuerzo se desarrolla uniformemente a lo
largo de la muestra. Cuando se alcanza el exceso de presión de poro seleccionado, ésta se mantiene
constante y el esfuerzo se va ajustando continuamente. Para fines prácticos se puede considerar que
para un intervalo de tiempo muy pequeño, la deformación es tan pequeña que puede considerarse igual
a cero y la distribución del exceso de presión de poro se mantiene constante, por lo que dujdt = 0 y la
ecuación 4.5 puede escribirse como:

da d2u
— = -cv —p (4.6)

Como el miembro izquierdo de la ecuación 4.6 es independiente de la profundidad, z , puede
considerarse como una constante:

La ecuación 4.6 queda:

A = ~ c , ^ (4.8)

despejando se tiene que:

§ = " (4-9)

La ecuación anterior se resuelve haciendo una doble integración con respecto a z y
considerando al coeficiente de consolidación cv como una constante

ro u r /L
Integrando la ecuación 4.9, —— = , se tiene que:

^ = -~z + B (4.10)
oz cv

Las constantes A y B se pueden determinar a partir de las condiciones de frontera de la prueba
CGT, de esta manera:

Para z - 0, no existe flujo, es decir: — = 0, por lo que B - 0
dz

rr
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Integrando la ecuación 4.10 con respecto a z, [—dz = - [—zdz , se tiene:

Aplicando las condiciones de frontera:

a) 2 = 0 => u = Au (exceso de presión de poro en la base) se tiene que: C - Au

2c,,Au
b) z = u~0 se tiene que: A = —

(4.11)

Sustituyendo A y B en la ecuación 4.11 y reordenado se tiene.

u = áu\ i
V H'

(4.12)

La ecuación anterior proporciona una distribución parabólica del exceso de presión de poro cuya
forma es independiente del tiempo y permanece constante durante toda la prueba excepto al inicio y al
final de la prueba cuando la distribución de presión de poro se establece y se disipa.

La parábola descrita por la ecuación 4.12 se aproxima a la distribución de la presión de poro
propuesta porTerzaghi para un factor tiempo T = 0.08 en una prueba tradicional, tal como se muestra
en la Fig 4.3

o ,e

U/ACT'

0 ,6 0 4

z = H

z = 0

U para
isocro
por Te

fi
II

II
II

II
II
11

/ ;
i i

i

T = 0.08
ia propuesta
zaghi ^

y>

/

\

U=AU(1-— 2 )

Prueba CGT

Fig 4.3 Comparación de la distribución de presión de poro en una prueba CGT, con ia isócrona
correspondiente a T= 0.08 de acuerdo a la Teoría de Terzaghi.
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da
dt

c =

2cvAn
H2

H2 da

De la ecuación 4.7 y del valor obtenido de la constante A se puede calcular fácilmente el
coeficiente de consolidación, cv ,de tal forma que:

(4.13)
oí n~

Despejando cv se tiene:

cv =
2Au dt

Donde:

cv coeficiente de consolidación, dajdt variación del esfuerzo total con respecto al

tiempo, H espesor del espécimen y Au exceso de presión de poro en la base.

El coeficiente de consolidación para el periodo en el que se esta formando la distribución
parabólica se designa como cv¡ y para el periodo de disipación de la presión de poro es cvd. Los valores
de esos dos coeficientes pueden ser consistentes con los coeficientes de compresibilidad, asi como con
la relación de vacíos y el coeficiente de permeabilidad.

Una vez conocido el coeficiente de consolidación se puede calcular el coeficiente de
permeabilidad con la ecuación básica propuesta porTerzaghi, por lo que:

k.. =
1 + e

Donde:

kv coeficiente de permeabilidad; yw peso específico del agua; e relación de vacíos

inicial y av coeficiente de compresibilidad.

4.2.2 Teoría de Janbu

Como ya se indicó en el capítulo anterior, Janbu, et al (1981) desarrollaron una teoría general
para interpretar los resultados de cualquier prueba de consolidación a carga controlada.

A partir de los resultados proporcionados por la prueba misma, se calcula: el modulo tangente,
M; el coeficiente de permeabilidad, k y; el coeficiente de consolidación, cv; por medio de las siguientes
ecuaciones:

. . da'

(4.17)

(4.18)

l

dq

dt.'
s dS

dt ' Ub

S

dub

dt
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Donde; a' esfuerzo vertical efectivo; £ deformación unitaria; H altura inicial de la muestra; q carga

vertical aplicada al espécimen; S desplazamiento axial; yw peso volumétrico del agua; ub presión de

poro en la base de la muestra; t tiempo y; am ,cck,ac son coeficientes adimensionales que están en

función de X:

^ (4.20)

(4.21)

(4.22)

a,, =-
2 _ 2(cosha -1)

f'(l,X) asenha

2(cosha -1)
= a,, a. = a2 eosha

cosh a =
1

(l-X)

(4.23)

(4.24)

En una prueba de carga continua el valor de X permanece constante y el rango de valores que
puede adquirir es de 0 a 1; X = / indica condiciones libres de drenaje y X = 0 representa condiciones
sin drenaje.

4.3 RESULTADOS DE LABORATORIO

Los ensayes CGT se realizaron con el suelo extraído de la lumbrera 21, durante los trabajos de
subexcavación que se llevaron a cabo en la Catedral Metropolitana, mediante tubos de pared delgada
tipo shelby. Al igual que las muestras para realizar los ensayes CRS, el material se almacenó en el cuarto
húmedo hasta el momento de emplearse y el suelo producto del labrado se utilizó para determinar sus
propiedades índice. En la tabla 4.1 se resumen las propiedades índice, antes y después de la prueba, de
las muestras ensayadas así como la profundidad a las que fueron extraídas.

PRUEBA

ILT-CGT
CGT-2

CGT-3
CGT-5

CGT-6
CGT-7

TABLA 4.1

AUb

(kPa>

18.20
40.00
5.50

60.80
91.20

SONDEO

L-21
L-21
L-21
L-21
L-21
L-21

CONDICIONES INICIALES

PROF.
(m)

10.40-10.60
10.20-10.40
10.40-10.60
9.20 - 9.40
9.20 - 9.40
9.40 • 9.60

Y FINALES DE LAS MUESTRAS ENSAYADAS
Antes de la pfuoba

Wi

<g>

104.9

106.5
107.3
105.7

107.6
107.1

WI

(%)

136,8
137.4
140.3
133.7
138.8
540

LL

<%)

198,7
199

202.9
194

200.9
199.8

LP
(%)

60.2
53.2
51.8
55

52.5
52.9

Ss

2.45
2.49
2.48
2.49
2.5

2.49

ei

3.41
3.42
3.43
3.39
3.42
3.45

Gfw}

(%)

98.4
100
100
98.3
100
100

Después de

Wt

(9)

83.4
87.6
79.1
86.3
83

63.3

WI

<%)

105.3
97,2
75.7
89.3
79.6
78.3

a prueba

6(

2.12
2.21
1.72
2.01
1.87
1.92

a'v
<KPa>

285
300
345
255
402
490

Donde: Wt= peso inicial de la probeta; w¡= contenido de agua inicial; LL= límite liquido; LP= limite plástico; Ss= densidad de
sólidos ; et= relación de vacios inicial; G(w) = grado de saturación; W(= peso final de la probeta; w,= contenido de agua final; e r
relación de vacios al final de la prueba; a'c= esfuerzo crítico.

Como se aprecia en la tabla anterior las propiedades índice iniciales de los materiales son muy
semejantes, io cual refleja ia importancia del muestreo inclinado con el que es posible obtener muestras
de un mismo estrato y cuyo comportamiento puede ser comparable.

Los datos que arroja la prueba de manera continua son: la carga, la deformación axial; la
contrapresión, el exceso de presión de poro en la base y el tiempo. Dichos valores se presentan de
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manera gráfica mediante curvas de compresibilidad (evslogoJ
v), módulo de deformación volumétrica

contra esfuerzo efectivo (mvvsloga'v ), coeficiente de permeabilidad contra esfuerzo efectivo

(kv vs log &v) y coeficiente de consolidación contra esfuerzo efectivo (cv vs log oJ
v).

Se realizaron un total de 5 pruebas con diferentes excesos de presión de poro con la finalidad de
estudiar la influencia de ésta sobre ios parámetros de compresibilidad y hacer una comparación entre las
dos teorías aquí presentadas, Lowe, et al (1969) y Janbu, etal (1981).

4.3.1 Curvas de compresibilidad evslog&v

Antes de iniciar ia prueba de consolidación, las probetas se saturaron a volumen constante,
durante 24 hrs, aplicando una contrapresión de 148 kPa. Para verificar el grado de saturación se aplicó
una ligera carga al espécimen y se registró el exceso de presión de poro generado; si el cociente entre la
presión de poro generada y la carga aplicada es superior a 0.98 la probeta se considera saturada (ver
tabla 1); es decir:

Auu
L>0.98 (4.25)

En realidad las pruebas CGT se asemejan en mucho a las pruebas convencionales de
consolidación, ya que una vez que se ha alcanzado el exceso de presión de poro seleccionado, el
esfuerzo se aplica en pequeños incrementos, generando presiones de poro adicionales que se disipan en
poco tiempo. De acuerdo con lo anterior un instante después de que se ha aplicado la carga, la presión
de poro aumenta y el esfuerzo vertical efectivo disminuye; a medida que la presión de poro disminuye, el
esfuerzo vertical efectivo se incrementa. Lo anterior se ilustra en la gráficas de las figs 4.4 y 4.5, en
donde se muestra la variación del esfuerzo efectivo durante la prueba así como las variaciones que tiene
el exceso de presión de poro mantenido en la base, considerando todos los datos arrojados en una
prueba CGT.

Al igual que en los ensayes CRS, las pruebas CGT se llevaron cabo bajo un ciclo de carga y
descarga y como los datos arrojados por cada prueba eran demasiados, se procedió a realizar un
burbujeo para la presentación de los resultados, seleccionando ¡as valores medios del esfuerzo vertical
efectivo.

Las curvas de compresibilidad se muestran en las figs 4.6 a la 4.11 para los ensayes ILT-CGT,
CGT- 2, CGT-3, CGT-5, CGT-6 y CGT-7 respectivamente, en todas ellas se puede apreciar una curva
continua en la que se define claramente el punto en el que el material comienza a sufrir deformaciones
plásticas y a modificar su estructura.

La relación de vacíos se cálculo tomado en cuenta la deformación axial y las propiedades índice
iniciales del suelo mediante la siguiente ecuación:

e = e: - 1 (4.26)
W •

L. mi

Donde

e relación de vacíos para un tiempo, / ; e¡ relación de vacíos inicial; H¡ altura inicial de

la muestra; AH desplazamiento axial; w¡ contenido de agua inicial; Ss densidad de sólidos; yw peso

volumétrico del agua y Wmi peso inicial de la probeta.
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El esfuerzo vertical efectivo medio,cr1^, se calculó considerando una distribución parabólica del

exceso de presión de poro mediante la siguiente ecuación:

C,™ = ^ - < * « * (4-27)
Donde:

<7V esfuerzo vertical aplicado; ub presión de poro en la base (constante) y a cociente

que indica la relación entre la presión de poro media y la presión de poro en la base cuyo valor es de 2/3.

El esfuerzo crítico obtenido en cada uno de los ensayes fueron de: 285, 255, 300, 345, 402 y 490
kPa para los ensayes ILT-CGT, CGT-5, CGT-2, CGT-3, CGT-6 y CGT-7 respectivamente, (ver tabla 4.1)

4.3.2 Curvas mvvslogoJ
v

El módulo de compresibilidad volumétrica, mv, se determinó a partir de las curvas de

compresibilidad trazadas en escala aritmética, por medio de la siguiente expresión:

m = ^ = ! v (4.28)
v

1 + e 1 + e
Donde:

av coeficiente de compresibilidad y 1 + e volumen inicial de la muestra.

Las curvas obtenidas en cada ensaye se muestran en las figs 4.12 a la 4.17 para pruebas ILT-
CGT, CGT- 2, CGT-3, CGT-5, CGT-6 y CGT-7 respectivamente. En cada una de estas curvas se aprecia

como el valor del módulo de compresibilidad, mv , alcanza un valor máximo una vez que se ha

alcanzado el esfuerzo crítico, o"' .

4.3.3 Curvas cvvslogoJ
v

El coeficiente de consolidación, cv, se determinó a partir de las teorías de Lowe (1969) y Janbu
(1981) por medio de las ecuaciones 4.14 y 4.18 respectivamente. Como se puede observar en las figs
4.18, 4.19, 4.20, 4.21, 4.22 y 4.23, los valores de cv calculados con ambas teorías son muy semejantes,
excepto al inicio de la prueba, cuando las condiciones de la prueba aún no se han establecido. En cuanto
a la prueba ILT-CGT, el coeficiente de consolidación, cv, se cálculo por el método de Terzaghí.

4.3.4 Curvas kvvslogoJ
v

El valor del coeficiente de permeabilidad, kv, se obtuvo mediante las ecuaciones 4.15 y 4.17,
para las pruebas CGT, mientras que para la prueba ILT se aplicó la teoría clásica de Terzaghi. En las figs
4.24, 4.25, 4.26, 4.27, 4.28 y 4.29 se muestran dichas curvas para cada uno de los ensayes, en las que
se puede ver, de manera general, que el valor de kv decrece de una manera más o menos uniforme

conforme aumenta el esfuerzo vertical efectivo. Vale la pena mencionar que los valores arrojados por las
teorías aquí presentadas son muy semejantes una vez que se ha alcanzado el exceso de presión de
poro seleccionado.
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4.4 INTERPRETACIÓN DE RESULTADOS

4.4.1 Presión de poro en la base, ub

En la gráfica de la fig 4.30 se observa el comportamiento de la presión de poro en la base de la
muestra en función del esfuerzo vertical efectivo, en ella se puede apreciar como al inicio de la prueba la
presión de poro se incrementa continuamente hasta alcanzar el valor seleccionado y de ahí se mantiene
mas o menos constante durante toda la prueba, excepto en la descarga donde se registraron valores
negativos.

Vale la pena mencionar que entre más grande sea la presión de poro en la base de la muestra,
mayores serán las fluctuaciones que ésta presente una vez que se alcance dicho valor. Lo anterior se
aprecia en la gráfica de la fig 4.30, ensaye CGT-7, el cual se realizó con un exceso de presión de poro
superior al de los demás.

El exceso de presión de poro, representado mediante el cociente ub/cfv, alcanza un valor
máximo justo en el momento cuando se llega a la presión de poro predeterminada y a partir de ese punto
disminuye de manera asintótica tal como se muestra en la gráfica de la fig 4.31 en la que se traza
ub/cfv vs oJ

v para todos los ensayes. Cabe indicar, que en todas las pruebas el exceso de presión de

poro máximo registrado fue inferior al 25% del esfuerzo efectivo.

4.4.2 Velocidad de desplazamiento, r

La velocidad de desplazamiento a la cual se llevaron a cabo los ensayes CGT, se encuentran
dentro del intervalo de velocidades aplicadas en las pruebas a velocidad de deformación controlada,
CRS, con la diferencia de en los ensayes CGT la velocidad desplazamiento, r, disminuye conforme se
incrementa el esfuerzo vertical efectivo, oJ

v. (fig 4.32).

Es sabido que al incrementar la presión de poro en la base de la muestra, la velocidad de
desplazamiento también se incrementa. En la gráfica de la figura anterior se puede ver como una vez que
se alcanza el esfuerzo crítico, el efecto de la presión de poro sobre la velocidad de desplazamiento es
más notable; de esta manera, el ensaye CGT-7 se realizó a una velocidad de compresión mayor con
relación a las demás y el ensaye GGT-5 presentó la velocidad de compresión más baja.

4.4.3 Variación del esfuerzo crítico, <fc

En la gráfica de la fig 4.33 se muestran las curvas de compresibilidad obtenidas para todos los
ensayes; es importante notar cómo la relación de vacíos inicial y las propiedades índice de las probetas
ensayadas son casi idénticas(ver tabla 4.1); lo anterior refleja la importancia de obtener muestras
pertenecientes a un mismo estrato cuyas propiedades índice y mecánicas son muy semejantes.

En la gráfica de la figura anterior, se aprecia cómo al aumentar la presión de poro en la base, la
magnitud del esfuerzo crítico aumenta y la curvas de compresibilidad tienden a desplazarse hacía la
derecha. El esfuerzo crítico se determinó por el método de Casagrande y para el ensaye realizado con el
exceso de presión de poro más alto (CGT-7, Au = 91.2 kPa) resultó ser 71 % mayor que el
correspondiente a la prueba tradicional (ILT-CGT), mientras que el ensaye con menor exceso de presión
de poro (CGT-5, Au = 8.6 kPa) fue 10% menor. Vale la pena mencionar que, de acuerdo con la figura
anterior, cuando la presión de poro es superior a 40 kPa, el esfuerzo crítico se incrementa notablemente
y la forma de la rama virgen presenta una ligera curvatura al graficarla en escala semilogaritmica.
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Al graficar el índice de liquidez (IL) contra eí esfuerzo crítico ( cr'c), fig 4.34, se obtiene una

gráfica muy parecida a la de la figura anterior, en la que se observa como las curvas de compresibilidad
tienden a desplazarse hacía la derecha conforme se incrementa el exceso de presión de poro en la base.

En la gráfica de la fig 4.35 se presenta el esfuerzo vertical normalizado, oJ
v/o

J
c, contra el

esfuerzo vertical efectivo, oJ
v; en dicha figura, se aprecia una serie de curvas de forma muy parecida

que tienden a desplazarse hacía la derecha conforme se incrementa la presión de poro en la base. Es
importante notar como las curvas de los ensayes CGT-5, CGT-2 y CGT-3 son equidistantes y las dos
pruebas que se realizaron con una presión de poro superior a 40 kPa (CGT-6 y CT-7), presentan un
brinco mayor hacía la derecha con respecto a la distancia de las demás.

De acuerdo con la fig 4.35, es posible establecer una zona de valores en la que se pueda
encasillar cualquier curva de compresibilidad obtenida para el suelo de la Catedral Metropolitana en una
prueba tradicional, ILT, cuyo límite superior esta representado por la prueba cuyo gradiente fue de 40
kPa (CGT-3) y el ¡imite inferior representado por el ensaye realizado a 8.6 kPa (CGT-5), es importante
notar que la prueba que más se ajusta a la prueba tradicional es el ensaye CGT-2 en el que se mantuvo
un exceso presión de poro de aproximadamente 20 kPa. De acuerdo con lo anterior, se puede decir que
para que los datos arrojados en una prueba a gradiente controlado sean parecidos a los de una prueba
convencional, es necesario que la presión de poro en la base se mantenga un rango de 10 a 40 kPa, lo
cual es congruente con las recomendaciones hechas por Lowe (1969).

La relación que existe entre la presión de poro en la base de la muestra, ub, y el esfuerzo crítico,

&c, se puede representar mediante una curva exponencial de la forma:

oi
c = dec (4.29)

Donde: tí y e son constantes, que en el caso de esta investigación están en función del índice

plástico y del índice de liquidez.

Exclusivamente para el suelo ensayado en esta investigación las constantes d y c se pueden
representar mediante las siguientes expresiones:

d = IP/IL (4.30)
y

c = ub/IL (4.31)

Donde: IP es el índice de plasticidad; y IL el índice de liquidez.

Sustituyendo d y c en la ecuación 4.29 se tiene que:

(4.32)

Despejando la presión de poro, uh, de la ecuación anterior:

I (4-33)
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La ecuación anterior permite estimar de una manera simple la presión de poro adecuada para un
ensaye CGT, a partir de las propiedades índice del suelo y del esfuerzo crítico obtenido en una prueba
tradicional. Tomando en cuenta el esfuerzo crítico obtenido en el ensaye ILT-CGT y las propiedades
índice del suelo utilizado, se tiene:

IP= 138.5%
IL = 0.553
&c = 285 kPa

sustituyendo estos valores en la ecuación 4.33 se obtiene la presión de poro en la base:

ub = 17.9 kPa

cuyo valor se encuentra en el intervalo de excesos de presión de poro recomendado por Lowe (1969).

, De acuerdo con los resultados obtenidos y a la ecuación 4.33 se concluye que para el suelo de la
Catedral Metropolitana, la presión de poro máxima para que los resultados de una prueba CGT puedan
ser comparables con los de una tradicional, deberá ser menor a 40 kPa. Por otra parte, en caso de no
contar con una prueba convencional previa, el esfuerzo critico, a'c, se supondrá igual al esfuerzo vertical

en campo determinado como:

o-'c = /z (4.34)

Donde: f es el peso volumétrico efectivo del suelo y z profundidad a la que se extrajo la
muestra de suelo.

En la fig 4.36 se trazan los esfuerzos críticos obtenidos en las pruebas CGT y la curva descrita
por la ecuación 4.33, en ella se puede observar como dichos puntos se ajustan muy bien a la curva
propuesta.

4.4.4 Comportamiento del módulo de compresibilidad volumétrica, mv

En la gráfica de la fig 4.37 se muestra el comportamiento del módulo de compresibilidad
volumétrica, mv, en función del esfuerzo vertical efectivo, oJ

v, para todos los ensayes. En dicha gráfica
se aprecia como al aumentar la presión de poro en la base de la muestra el módulo de compresibilidad
volumétrica máximo, mvmáx, alcanzado en cada una de las pruebas disminuye. Es importante notar como

todos los módulos de compresibilidad máximos, mvmáx, caen en la rama en la que los valores de mv

decrecen.

Los ensayes CGT-6 y CGT-7, que se realizaron con los excesos de presión de poro más altos,
presentan un reducción considerable en cuanto a su compresibilidad se refiere, presentando un "brinco"
mayor una vez que la presión de poro sobrepasa los 40 kPa. Lo anterior demuestra como al aumentar la
presión de poro en la base de la muestra, la velocidad de deformación también aumenta y por tanto la
compresibilidad del suelo diminuye (Hamilton y Crawford, 1959; Salfors.1975; Mesri y Choi, 1979;
Leroueil et al, 1983; Mesri y Choi, 1984).

Al graficar el módulo de compresibilidad volumétrica, mv, contra el índice de liquidez, IL, (fig

4.38) se observa el mismo comportamiento descrito anteriormente con la diferencia de que en esta
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gráfica se ve como el valor del módulo de compresibilidad volumétrica se vuelve asintótico conforme se
incrementa el esfuerzo vertical efectivo. En esta figura es posible marcar una zona de influencia que
abarque el intervalo de variación del coeficiente de compresibilidad volumétrica, mv, (ver fig 4.38).

4.4.5 Comportamiento del coeficiente de consolidación, cv

Como se observó en las gráficas de las figs 4.19 a la 4.23 los datos arrojados por las dos teorías
aquí presentadas son muy semejantes una vez que se ha llegado al exceso de presión de poro
seleccionado. De acuerdo con esto, resulta indistinto usar una u otra teoría para estudiar el

comportamiento del coeficiente de consolidación, cv. En las curvas de las figs 4.39 y 4.40 se aplicó la

teoría de Lowe (1969) para calcular el coeficiente de consolidación, cv.

En la fig 4.39, se gráfica el coeficiente de consolidación, cv, en función del esfuerzo vertical

efectivo &v; en la que no se aprecia un efecto significativo de la presión de poro en los valores del cv. Al

graficar el coeficiente de consolidación, cv, contra el índice de liquidez, IL, (ver fig 4.40) es posible

establecer una banda estrecha en el que se localicen todos los valores de cv obtenidos. Por otro lado, en
esta gráfica se puede ver como el coeficiente de consolidación tiende hacía un valor constante en todos
los ensayes, de esta manera el valor de cv en la rama virgen vale:

c =0.0003 cm2/s

4.4.6 Comportamiento del coeficiente de permeabilidad, kv

Para ver el comportamiento del coeficiente de permeabilidad, kv, en los ensayes CGT, se

empleó la ecuación derivada de la teoría de Lowe, et al (1969). En la gráfica de la fig 4.41, (kv vs a'v), se

ve que no existe una relación notable de kv al variar la presión de poro; sin embargo, todos los ensayes

mostraron un comportamiento decreciente de kv al aumentar el esfuerzo vertical efectivo.

En la fig 4.42 se gráfica el coeficiente de permeabilidad, kv, en función del índice de liquidez,

IL, en donde se puede establecer una zona de influencia que encasille a todos los valores de kv

obtenidos en los ensayes CGT, así mismo se observa como el valor de kv en la rama virgen tiende a

5xlO~9cmls.
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CAPITULO 5

EL COEFICIENTE DE EMPUJE DE TIERRAS EN REPOSO Ko

5.1 ANTECEDENTES

El coeficiente de empuje de tierras en reposo, Ko, es un parámetro sumamente importante para

el ingeniero geotecnista en el diseño de obras civiles en las cuales se hace necesario conocer el estado
inicial de esfuerzos en ia masa de suelo; de ahí la importancia de medirlo y entender su comportamiento
bajo diferentes condiciones de carga.

Hasta el momento no existe un procedimiento ampliamente aceptado para estimar el valor del
coeficiente de empuje de tierras en reposo, Ko, debido a las dificultades experimentales que se

presentan para medirlo, aunque se han diseñado diversos métodos para poder estimarlo tanto en
laboratorio como en campo.

En lo que respecta al laboratorio, se han desarrollado diversos odómetros con los que es posible
medir el esfuerzo lateral por medio de dos anillos concéntricos instrumentados, manteniendo una
condición de deformación radial nula.

En cuanto a la determinación de Ko en campo, actualmente se cuentan con diferentes

instrumentos y técnicas para estimarlo en las que se recurre al uso de correlaciones empíricas entre las
lecturas registradas en campo y pruebas de laboratorio. Entre los ensayes de penetración que permiten
estimar el valor del Ko podemos mencionar al cono eléctrico y al dilatómetro de cuchilla plana, adelante

se describirán las técnicas empleadas para la ejecución de estos ensayes.
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5.1.1 El concepto del coeficiente de empuje de tierras en reposo Ko

El coeficiente de empuje de tierras en reposo, KQ, se define como la relación entre el esfuerzo

horizontal efectivo, &b, y el esfuerzo vertical efectivo, aJ
v bajo una condición de deformación radial nula

con respecto a los planos principales horizontal y vertical.

(5.1)

En 1948, Jaky estableció una relación empírica entre Ko y el ángulo de fricción interna máximo

del suelo, ^ ' , mediante la siguiente ecuación:

(5.2)

5.1.2 Factores que afectan el valor de coeficiente k0

El coeficiente de empuje de tierras en reposo no es una constante del suelo y su valor depende
de diversos factores: el grado de consolidación, la trayectoria de esfuerzos, la mineralogía de las
partículas del suelo, la anisotropía y el tiempo de aplicación de la carga.

Grado de consolidación

Cuando el esfuerzo vertical efectivo que actúa sobre un suelo normalmente consolidado se
reduce, el esfuerzo horizontal no disminuye en la misma proporción y el coeficiente de empuje de tierras
en reposo tiende a aumentar. De acuerdo con lo anterior, el coeficiente de empuje de tierra en reposo
para un suelo preconsolidado, K0oc es mayor que para un suelo normalmente consolidado.

La variación de KQ con el grado de consolidación OCR se muestra esquemáticamente en la fig

5.1 y fue interpretada de manera aproximada por Lunne y Christophersen (1983):

o

co
.N
" k _

O
.c
o
tí
W

LLJ

(5.3)

Descarga—\

^ =

Kooc = f (OCR)

> — Compresión

= cte

inicial

•
Esfuerzo vertical efectivo,a'v

Fig 5.1 Variación de! esfuerzo horizontal efectivo, cfh, con el esfuerzo vertical, &v,

para carga y descarga
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Lunne y Christophersen (1983) recomiendan un valor de m = 0.45, mientras que Mayne y
Kulhawy (1983) recomiendan m-0.65, más adelante Kulhawy y Mayne (1990) sugieren tomar
m - sen </>'

Trayectoria de esfuerzos

Si una muestra de suelo que es sometida a un proceso de consolidación bajo una condición de
deformación lateral nula y en determinado momento se interrumpe el proceso de aplicación de carga
vertical y se incrementa el esfuerzo lateral (caso pasivo), el coeficiente de empuje de tierras KQP se
incrementa. Si después se disminuye el esfuerzo lateral a la condición original, el coeficiente de empuje
de tierras en reposo disminuye pero no regresa al valor que tenía antes de modificar el esfuerzo

horizontal; posteriormente, si se reanuda el proceso de consolidación el valor 6eK0 es ligeramente

mayor, sin embargo la pendiente que define el valor de Kop es igual al de un suelo normalmente

consolidado KOp.

Si por el contrario el esfuerzo aplicado es de tipo activo, es decir, se disminuye el esfuerzo
lateral, el valor,del coeficiente de empuje de tierras disminuye; al aumentar el esfuerzo lateral a su
condición original el coeficiente de empuje de tierras se incrementa sin alcanzar el valor de Ko que se
tenía antes de disminuir el esfuerzo horizontal. Mesri y Hayat (1993) proponen una ecuación para
determinar el coeficiente de empuje de tierras en reposo después de que el suelo ha sido sometido aun
proceso de aplicación de un esfuerzo activo o pasivo.

Para el caso de un esfuerzo de tipo activo:

K —K ( l \

2.5 \SKAL)

Para el caso de un esfuerzo de tipo pasivo:
Kp-Kop_(KpL

2.5 3
OP - KoP

 + 1 —— I <5-5)

Donde:
KQA y Kop son los coeficientes de empuje de tierras después de que el suelo ha sido

sometido a un esfuerzo de tipo activo y pasivo respectivamente, KA y Kp son los coeficientes de
empuje de tierras activo y pasivo allcazado durante la etapa de aplicación del esfuerzo activo y pasivo
respectivamente; KQp es el coeficiente de empuje de tierras en reposo para un suelo normalmente

consolidado; y KAL y KPL son los valores limites del coeficiente de empuje de tierras para un caso
activo y pasivo respectivamente (fig 5.2) y :

KAL=tan2\45-^~\ (5.6)

2{45 + ̂ ) (5.7)
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Kao' Kpa'v

Condición de falla pasiua

Desplazamiento

Fig 5.2 Variación del coeficiente de empuje de tierras, K, con la deformación en un elemento de suelo

Mineralogía del suelo

Los diferentes minerales de los que se componen las arcillas reflejan cambios en el tamaño y la
forma de las partículas, lo que su vez influye en el ángulo de fricción interno máximo que se movilice en
el suelo. Las formas más comunes de los minerales de arcilla son en forma aplanada, excepto para la
halosita, el cual tiene una forma tubular.

Las partículas que forman a la kaolinita son relativamente largas, gruesas y rígidas; la
montmorilonita se compone por partículas pequeñas, muy delgadas y flexibles. El tamaño de las
partículas de ilita se encuentra entre la montmorilonita y la kaolinita. En la tabla 5.1 se muestra la
composición mineral predominante para diferentes tamaños de partículas que constituyen los suelos
(Soveri,1950)

TABLA 5.1 COMPOSICIÓN MINERAL PARA LOS DIFERENTES TAMAÑOS
DE PARTÍCULAS DE ARCILLA

Tamaño de la partícula
(nm)
0.1

0.1 - 0.2
0.2 - 2.0
2.0-11.0

Mineral predominante

Montmorilonita, Meideiita, Micas intermedias
Micas Intermedias

Kaolinita
Micas, Hitas, Feldespatos

Anisotropía

A menos de que el coeficiente de empuje de tierras en reposo sea igual a la unidad, Ko = I , que

no es un caso común, la condición de esfuerzos en campo es anisotrópica y aunque usualmente se
suponga que el esfuerzo vertical in situ es el mismo en todas direcciones, existen diversos factores que
lo impiden, como por ejemplo, el proceso y el ambiente de formación de la fábrica de un suelo durante su
depositación.
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La variación del estado de esfuerzos en el interior de una masa de suelo se ha logrado medir con
celdas de presión y dilatómetros de cuchilla piaña; así mismo, con el desarrollo de nuevas técnicas no
destructivas y no intrusivas, como ondas de corte y tomografías, se ha podido estudiar la variación del
estado de esfuerzos en suelos estratificados. Lo anterior, permite contar con valores cuantitativos más
reales para su empleo en el análisis y diseño, así como, en la predicción del comportamiento del suelo

Tiempo de aplicación de la carga

En los análisis geotécnicos convencionales se asume que el coeficiente de empuje de tierras en
reposo, KQ permanece constante con el tiempo, sin embargo esto no es del todo cierto sobre todo si se
trata de un suelo que es susceptible a una relajación de esfuerzos.

Aunque no exista un acuerdo general de la forma en que Ko varía con el tiempo, es razonable

pensar que un suelo arcilloso sometido a un esfuerzo vertical constante seguirá consolidándose y la
presión lateral se incrementará lentamente debido a la relajación de esfuerzos que sufre el material,

aumentando así el coeficiente KQ (Schmertmann, 1983). Diversas investigaciones han revelado que

durante la consolidación secundaría el coeficiente Ko tiende a incrementarse ligeramente (Lacerda,

1976; Mesri y Hayat, 1993). Una estimación de la forma en que Ko varía con el tiempo, fue propuesta
por Mesri y Hayat (1993) mediante la siguiente expresión:

\<=jca

(5.8)

Donde:

Kop es el coeficiente de empuje en tierras en reposo de un suelo normalmente

consolidado; t tiempo que se ha dejado actuar la carga; t tiempo requerido para alcanzar la

consolidación primaria; Ca índice de compresión secundaria y Cc índice de compresión.

5.2 DETERMINACIÓN DE Ko MEDIANTE PRUEBAS DE LABORATORIO

La determinación de Ko mediante pruebas de laboratorio no es un problema trivial y su mayor dificultad

estriba en medir el esfuerzo lateral que se requiere para mantener una deformación radial nula; para lo

lograr lo anterior, se han ideado diversas técnicas y equipos para determinar el valor de Ko a través de

pruebas de consolidación y ensayes triaxiales.

5.2.1 Ensayes de consolidación

En una prueba de consolidación, la condición de deformación radial nuia se satisface en
cualquier odómetro convencional y en lo que respecta a la determinación de! coeficiente de empuje de
tierras en reposo, Ko, la dificultad estriba en la medición del esfuerzo lateral.

Una alternativa para poder medir el esfuerzo lateral en una prueba de consolidación, consiste en
utilizar anillos de confinamiento instrumentados con celdas extensométricas con las que se detecten las
deformaciones en el anillo interior. La cavidad limitada por los dos anillos concéntricos se encuentra llena

87



El Coeficiente de Empuje de Tierras en Reposo Ko

con un líquido de muy baja compresibilidad y la condición de KQ se logra incrementando o disminuyendo

la presión de este líquido para mantener una deformación radial nula; dicha presión es igual al esfuerzo
radial que actúa sobre la muestra y se mide con un transductor resistivo. Se han reportado diversas
experiencias exitosas en el uso de este tipo de odómetros, entre otras ias de Abdelhamid y Krizek (1976)
y Mesri y Hayat (1993). El equipo empleado para realizar los ensayes de Ko en esta investigación, se

describió en al capítulo dos de este trabajo.

5.2.2 Ensayes triaxiales

El coeficiente de empuje de tierras en reposo, Ko, se puede determinar a partir de ensayes

triaxiales en los que se imponga la condición de que la deformación radial de la muestra sea nula.

Alternativamente, Ko también se puede obtener imponiendo durante el ensaye la condición de que ia

deformación volumétrica y axial sean las mismas (Bishop y Wesley, 1958), es decir:

( 5 9 )V Hyo no
Donde:

Vo y Ho son el volumen y la altura iniciales de la probeta ensayada; y AV y AH son

los cambios volumétrico y axial respectivos que sufre la probeta durante la prueba.

Para lograr buenos resultados con este tipo de ensayes se requieren sensores de deformación
radial de alta precisión o bien, sensores electrónicos para medir el cambio de volumen en la muestra;
también un servomecanismo controlado por una computadora, que incremente la presión de
confinamiento durante las pruebas para así compensar la tendencia de las probetas a deformarse
lateralmente.

Las dificultades prácticas que se presentan para realizar estos ensayes son muchas y por ello se
eligió un método de prueba y error en el que las probetas se consolidaron anisotropicamente,
manteniendo constante la relación entre los esfuerzos efectivos horizontal y vertical. La cámara triaxial y
el método empleado para realizar este tipo de ensayes, se describieron en el capítulo 2

5.3 DETERMINACIÓN DE Ko MEDIANTE PRUEBAS DE CAMPO

La tendencia actual de la ingeniería geotécnica es la de realizar ensayes in situ, con el propósito
de medir las propiedades mecánicas de los suelos, relevantes para el diseño de obras civiles, sin la
necesidad de extraer muestras inalteradas y la de realizar ensayes de laboratorio, con los consecuentes
ahorros en tiempo y costo.

Una de las dificultades que se presentan para determinar el estado de esfuerzos inicial del suelo
mediante métodos de penetración, es que durante la inserción del equipo se rompe la estructura original
del suelo provocando que el esfuerzo lateral que se mide no sea realmente el esfuerzo horizontal in situ.
Para superar esta gran desventaja se han propuesto diversas expresiones empíricas basadas en
pruebas de laboratorio que permiten corregir el esfuerzo lateral medido en campo. Lo anterior no es una
tarea fácil y para obtener valores más confiables del esfuerzo lateral in situ o del coeficiente de empuje
de tierras en reposo, Ko, se tienen que estar verificando constantemente dichas expresiones en cada
suelo ensayado.
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El coeficiente de empuje de tierras en reposo, Ko, se ha logrado estimar principalmente a través
de pruebas de cono eléctrico y dilatómetros de cuchilla plana. En lo que sigue se describirá brevemente
en qué consiste cada una de estas pruebas y cómo se interpretan sus resultados para estimar Ko.

5.3.1 Prueba de cono

La prueba de cono consiste en hincar dentro del suelo, a una velocidad constante, una serie de
barras cilindricas con un cono en la base y medir continuamente o a determinadas profundidades ia
resistencia por punta en la base del penetrómetro y la fricción desarrollada en el fuste de éste. La
resistencia de punta y por fricción se miden por medio de celdas de carga instrumentadas con
deformómetros eléctricos (strain gages), cuyas señales se transmiten por medio de cables que pasan a
través de las barras de perforación hasta la superficie, donde las recibe un aparato receptor y las
transforma en una señai digital, presentándola numérica o gráficamente. En la fig 5.3 se muestra un corte
transversal del penetrómetro eléctrico tipo Fugro.

1.
2.
3.
4.
5
6.
7.
S.
9.
to.
11.
12.
13.

XJ
Cortos AA y Ba

Cono [ 60°, 0 36 mm, IQ.tflcm )
Funda de fricción ( 0 J5 mm, 147.02 cm' )
Elemento sensible (bronce SAE-64)
Pieza de empuje
Perno de sujeción ( 3@ 120")
Copie conectar a la tubería EW
Cable conductor blindado da S hilos
Sallo de silicón blando
Roldana de bronca
Celda de fricción
Celda de punta
Oeformlmetros eléctricos
Aío-solto

Dimensiones, en mm

b) Elemento sensible

a) Conjunto

Fig 5.3 Corte transversal del penetrómetro eléctrico

La prueba de cono se ha desarrollado durante más de 40 años y muchos ingenieros en todo el
mundo han encontrado en ella una herramienta útil y económica para la investigación y el diseño
geotécnico. A lo largo de todo ese tiempo, se han realizado diversas adaptaciones con la finalidad de
medir el esfuerzo lateral in situ, <fvh colocando diferentes tipos de sensores en el fuste del penetrómetro

con los que se puede medir la presión horizontal o la presión de poro (piezocono), o ambas {Huntsman et
al, 1978; Baligh et al, 1985; Jefferies el al 1987; Bayne y Tjelta, 1987; Tseng, 1989; Bruzzi, 1987;
Campanella et al, 1991 y Sully, 1991). Asimismo, es posible medir otras propiedades del suelo tales
como la resistividad y la conductividad eléctrica, 1a temperatura, la velocidad de propagación de ondas,
etc.

• , í ••< '•''
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En una prueba con piezocono, la presión de poro se mide generalmente en uno, dos o tres

puntos tal como se muestra en la fig 5.4. Tales presiones se les conoce como: u, es la presión de poro

medida en el cono; u2, presión de poro medida entre el cono y la funda de fricción y u3 presión de poro

medida en la parte superior de la funda de fricción.

Funda de
/ fricción V Penetrómetro

Cono

J
Fig 5.4 Diagrama general del piezocono

A partir de los resultados de una prueba de cono, es posible estimar el valor del coeficiente Ko,

mediante el método propuesto por Masood et al (1988), que al parecer da buenos resultados al
compararlo con otras pruebas de campo. El enfoque hace uso de los términos de la fricción en el funda

fs, el grado de consolidación, OCR y el esfuerzo vertical efectivo &v. De esta manera se calcula la

relación fj<fv y con el OCR , se obtiene el valor de Kg, de acuerdo con la fig 5.5.

Fig 5.5 Ko en función del cociente fs/<fv0 y el grado de preconsoiidación, OCR (Masood, 1988)

90



El Coeficiente de Empuje de Tierras en Reposo Ko

Por otro lado, Kulhawy y Mayne (1990) proponen una expresión para obtener Ko en función de

una prueba con piezocono:

Ko=0.10 (5.10)

Donde: qc es la resistencia de! cono; u2 presión de poro medida entre la el cono y ía funda de fricción;

An área transversal de la celda de carga; Ac área proyectada del cono; cry0 esfuerzo vertical total; <fv0

esfuerzo vertical efectivo.

5.3.2 Prueba con dilatómetro

El dilatómetro de Marchetti, fig. 5.6, consiste de una cuchilla plana de acero templado, que tiene
en el centro de una de sus caras una membrana circular de acero expansible. La hoja se conecta a la
unidad de control por medio de una tubería electro-neumática la cual corre por dentro de las barras de
perforación. La prueba consiste en hincar la cuchilla en el suelo, empujando las barras a una profundidad
de entre 20 y 30 cm y en cada avance se realiza una medición. Desde la superficie y con la unidad de
control se aplica una presión a la membrana expansible para separarla de la cuchilla y desplazarla a una
distancia de 1.1 mm dentro del suelo. Con la ayuda de una señal de audio, durante la prueba se registra
la presión en tres momentos específicos (presiones A, B y C). La secuencia de prueba requiere alrededor
de 1 a 2 min y posteriormente se avanza la cuchilla hasta la siguiente profundidad de prueba usualmente
a cada 20 ó 30 cm. Briaud y Miran (1992) describen las técnicas para la ejecución de la prueba.

Aunque el dilatómetro de Marchetti se diseñó específicamente para medir la presión lateral en el
suelo, es posible determinar algunas otras propiedades tales como la presión de poro y algunos
parámetros de resistencia y deformabilidad, sin embargo, en este trabajo, sólo se discuten los resultados

útiles para estimar el valor del coeficiente de empuje de tierras en reposo KQ y los del cociente de

preconsolidación,(9Cfí .

Para determinar el valor del coeficiente de empuje de tierras reposo Ko es necesario definir

primeramente al índice de esfuerzos horizontales o esfuerzo lateral normalizado, KD, y el índice del

material, ID, que se usa principalmente para definir el tipo de suelo y la estratigrafía, mediante las
siguientes ecuaciones:

AD (o.M)

lD=2ll2<L (5.12)
po-uo

Donde:

Po es la presión cuando la membrana tiene un desplazamiento nulo; P¡ es la presión

requerida para expandir la membrana 1.1 mm; ug es la presión de poro en el sitio, antes de la inserción

del penetrómetro; y a w el esfuerzo vertical efectivo.
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Estabilizadores
de lorque

Membrana de
acero inoxidable

60 mm

V

Po

V

Pi

f-1.1 mm

190
302 mm

50 mm

Cilindro de
acero inoxidable

Membrana de
acero inoxidable

Disco sensor

Gas

Base de plástico
aislante

Principio de trabajo

96 mm

Déla He del dilatometro

H
15 mm

Fig 5.6 Esquema y principio de operación del dilatómetro Marchetti.

Debido a la alteración que sufre el suelo producto de la inserción del dilatómetro, se han

propuesto diferentes correlaciones empíricas entre Ko y KD ; así por ejemplo, Marchetti (1980) propuso

la siguiente correlación:

Kv -1 niL
\0.47

-0.6 (5.13)

Esta relación está basada en 21 pruebas de campo y laboratorio, y solamente es recomendable
para arcillas blandas no cementadas o de consistencia media caracterizadas por valores de ID <J.2,
Jamiolkowsky et al (1988).

Lunne et al (1990) y Powell y Uglow (1988) diferencian la relación que existe entre Ko y KD;

para arcillas geológicamente jóvenes y antiguas
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Arcillas jóvenes K o = 0.34 K D
0S4 (Su/a'v0<0.5) (5.14)

Arcillas antiguas Ko = 0.63 KD
054 (Su/a'v0>0.5) (5.15)

Por otro lado, Lacasse y Lunne (1988) han propuesto otro valor para arcillas altamente plásticas
y geológicamente jóvenes:

K0=0.34K°D
64 (5.16)

Como se vio anteriormente, cuando los suelos están preconsolidados, el coeficiente Ko

aumenta, y una medida para estimar e! grado de preconsolidación, es a través del cociente OCR el
cual puede ser obtenido con el penetrómetro de Marchetti, por medio de la siguiente expresión Marchetti
(1980)

& •

OCR = ̂ ^ = nK"¿ (5.17)

Donde:
a'vmáx e s e ' máximo esfuerzo vertical efectivo aplicado a los especímenes ; a'v es el esfuerzo

vertical efectivo actuante; y m y n son parámetros empíricos de correlación.

Para emplear la ecuación 5.21 Marchetti (1980) sugiere tomar m~1.56 y n = 0.5 para

ID < 1.2. Por otro lado Lacasse y Lunne (1988) consideraron que n = 0.225 y que el valor de m

estaría comprendido entre 1.35 y 1.67. También hicieron notar que la ecuación 5.17 sólo es válida para

OCR > 1.25, con valores de KD variando entre 1.4 y 2.3.

Una nueva técnica que promete dar valores más reales del coeficiente de empuje de tierras en
reposo Ko, es la "Espada de lowa" desarrollada por Handy et al (1982). La Espada de lowa es una

modificación al dilatómetro de Marchetti, con la que se puede medir la presión lateral a diferentes
profundidades y determinar el esfuerzo lateral in situ mediante una extrapolación lineal. En la fig 5.7 se
muestra un esquema general de este penetrómetro, el cual se compone por cuatro secciones cuyo
espesor se incrementa de la punta hacia arriba; en cada sección se tiene una celda de presión con la que
se mide ía presión horizontal en campo inmediatamente después de haber hincado el penetrómetro.

Handy et al (1982) sugieren que el esfuerzo horizontal in situ puede obtenerse extrapolando la
relación entre la presión horizontal y el espesor de la espada, a un espesor cero tal como se muestra en
la fig 5.7. La relación entre la presión y el espesor de la espada esta dada por la siguiente expresión
(Handy et al, 1992):

el
hi = °l

hoaebl (5-18)

Donde:
&\.t es el esfuerzo horizontal efectivo real en la sección i; &ho es la presión horizontal

medida en campo en términos de esfuerzos efectivos; i es el espesor de cada sección y a y b
coeficientes de correlación empíricos.
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t4 = 7.5 mm

t3 - 6.5 mm

t2 « 4.5 mm

ti ~ 3.0 mm

Ó

A

A

O"h4

O"h3

O"h2

CT'M

A

Extrapolación del esfuerzo
horizontal In situ

O*'h /

7.5

4 - 6.0 b
c
a
ra

•o
n

4 - 4.5 °r

- I - o.u w

a
U)

- - 1.5

l_n Presión

Fig 5.7 Esquema y principio de operación de la Espada de lowa, Handy et ai (1982)

5. 4 RESULTADOS DE CAMPO

Se realizó un ensaye con dilatómetro de Marchetti (DMT) en el interior del Sagrario
Metropolitano, adyacente a la Catedral Metropolitana, donde el suelo ha estado sometido a una compleja
historia de cargas desde la época prehispánica y posteriormente a los efectos del bombeo regional. El
equipo de perforación empleado fue una Mobil Drill B-61 y barras de perforación tipo AW. Previo a la
ejecución del ensaye se realizó una perforación hasta 22.50 m de profundidad con respecto al nivel de
feligresía, a partir de la cual se inicio el hincado del dilatómetro, tomando lecturas a cada 25 cm; el disco
sensor quedó orientado hacia el este, es decir hacia el Palacio del ex-arzobispado.

En la fig 5.8 se muestran los resultados de la prueba de campo, durante la cual se exploraron los
suelos que forman la Serie Arcillosa Superior, que en este sitio se encuentra entre los 23 y 39 m de
profundidad. En dicha figura se ilustra la forma en que KD e ID varían con la profundidad; además,
también se muestra la distribución de las presiones de poro que se midieron en una estación
piezométrica instalada en la vecindad del sitio donde se efectúo el ensaye. Los esfuerzos efectivos se
determinaron a partir de una análisis efectuado anteriormente {Tamez et al, 1995)

De la fig 5.8 se puede apreciar que la presión de poro se distribuye casi hidrostáticamente hasta
27 m de profundidad y después se observan reducciones debido al efecto del bombeo regional. En
cuanto a los valores de KD e ID los valores del primero resultaron ser significativamente menores a los

obtenidos por otros autores en arcillas de alta plasticidad mientras que los del segundo coinciden con los
que caracterizan a este tipo de materiales (Lacasse y Lune, 1988)
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5.5 RESULTADOS DE LABORATORIO

Con la finalidad de determinar el coeficiente de empuje de tierras en reposo, Ko, en laboratorio y

compararlo con los valores obtenidos en campo, se realizaron pruebas de consolidación y ensayes
triaxiales en arcillas lacustres típicas de la ciudad de México, provenientes de tres diferentes puntos de la
Ciudad de México. El primero de ellos es la iglesia del Sagrario y está ubicado a unos cuarenta metros de
donde se realizó el ensaye con el DMT (lumbrera L-25).

El segundo sitio corresponde al Edificio de Gobierno de la Facultad de Estudios Superiores
Zaragoza de la UNAM, que se localiza al oriente de la ciudad, cerca de una de las orillas del antiguo lago
de Texcoco y cuya zona ha sufrido intensamente los efectos del hundimiento regional durante las últimas
décadas.

El tercer sitio, denominado Bodegas Azafrán, también se focaliza al oriente de la ciudad, en la
esquina formada por las calles de Chicle y Azafrán, en la colonia Granjas México; el hundimiento regional
en esta zona es de aproximadamente 20 cm al año (Schmiter, 1990).

Se realizaron un total de 9 ensayes, 3 de consolidación a velocidad de deformación controlada
CRS y con medición del esfuerzo radial, 3 ensayes triaxiales CU con consolidación anisotrópica y 3
ensayes triaxiales CU con consolidación isotrópica.

Las técnicas de muestreo y labrado para las muestras de Catedral se describieron en el capítulo
2 de este trabajo, y al igual que en los ensayes anteriores, el material producto del labrado se empleó
para determinar las propiedades índice del suelo. En la tabla 5.2 se muestran los valores obtenidos para
las muestras ensayadas, así como el sitio y la profundidad de donde fueron extraídas.

TABLA 5.2 PROPIEDADES ÍNDICE DE LOS MATERIALES ENSAYADOS EN LABORATORIO

Ensaye

Consolidación

Triaxiales
anisotrópicas

Triaxiales
i so trópicas

Prueba

CRS-K0-1
CRS-KO-2
CRS-KO-3

TX-CU-ANl-1
TX-CU-ANI-2
TX-CU-ANI-3

TX-CU-1SO-1
TX-CU-1SO-2
TX-CU-ISO-3

ÜI ttO

Saqrario
Sagrario

FES-Zaragoza

Bodeqas Azafrán
Bodeqas Azafrán
Bodegas Azafrán

Bodeaas Azafrán
Bodeqas Azafrán
Bodegas Azafrán

Profundidad
m

9.00 • 9.20
9.00 - 9.20

20.60 - 20.80

17.20-17.40
17.20-17.40
17.20-17.40

25.40-25.60
25.40 • 25.60
25.60 -25.80

w

135.7
149

200.2

440
415
412

338.6
351.6
328.75

LL
%

184.9
190.5
285

428.5
437.3
428.5

375.2
370.3
323.6

LP
%

58.5
58.3
66.5

89.9
88.2
78.1

96.1
95.8
68

Ss

2.43
2.44
2.45

2.5
2.42
2.63

2.45
2.46
2.53

e

3.43
3.61
5.15

11.05
10.37
10.88

8.52
8.92
8.6

Gi
%

96.15
100
95.2

99.6
96.8
99.6

97.36
96.94
96.74

Donde: w= contenido de agua inicial; LL= límite líquido; LP= límite plástico; Ss= densidad de sólidos; e= relación de vacíos inicial;
G¡ = grado de saturación.

5.5.1 Ensayes de consolidación CRS-K0

Los resultados de los ensayes de consolidación CRS-K0 se presentan en forma gráfica a través
de curvas de compresibilidad {evslog<r'v) y curvas de esfuerzo horizontal contra esfuerzo vertical

efectivo (&h vs a'v).
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Curvas de compresibilidad

De la misma forma que en los ensayes CRS y CGT, las muestras se saturaron a volumen
constante durante 24 hrs con una contrapresión de 148 kPa.

La relación de vacíos, e, y el esfuerzo vertical efectivo, cfv, se calcularon por medio de las

ecuaciones 4.26 y 4.27 del capítulo anterior respectivamente y el esfuerzo crítico se determinó por el
método de Casagrande.

Las curvas de compresibilidad obtenidas en los tres ensayes CRS-KO-1, CRS-KO-2 (Sagrario) y
CRS-KO-3 (FES-Zaragoza) se presentan en la fig 5.9. El esfuerzo crítico obtenido para el suelo de FES-
Zaragoza (ensaye CRS-K0-3) resultó ser del orden de 300 kPa, lo cual indica que el suelo en esta zona
se encuentra fuertemente preconsolidado a consecuencia del intenso bombeo profundo que se ha
llevado a cabo en los últimos años. Los esfuerzos críticos obtenidos para el suelo del Sagrario fueron
mucho mayores al obtenido en FES-Zaragoza lo cual refleja, además de la influencia del bombeo
profundo, el efecto de las sobrecargas a las que ha estado sujeto el suelo en esta zona. Los esfuerzos
críticos para el suelo del Sagrario, ensayes CRS-K0-1 y CRS-K0-2; resultaron ser del orden de 400 kPa

Conviene mencionar, que debido a las pequeñas fugas de aceite que presentaron en el anillo de
consolidación Ko, no fue posible llevar la prueba a valores de esfuerzo superiores, ni tampoco poder el

medir el coeficiente Ko durante la descarga.

Curvas cfh vs &v

En la fig 5.10 se muestran las curvas cfh vs &v para ios tres ensayes realizados y el cociente

&h¡&v representa el coeficiente de empuje de tierras en reposo, Ko, es decir:

Ko - ~ (5.19)

Ei esfuerzo horizontal efectivo, o*h, se determinó de manera similar ai esfuerzo vertical:

b (5.20)

Donde <7b es el esfuerzo radial medido en el módulo Ko

En términos generales, todas las curvas presentan un comportamiento muy parecido en el que al
inicio de la prueba, la relación &h / <fv, es mayor a los valores obtenidos en la rama virgen, sin embargo

la pendiente de la curva &h vs aJ
v en la rama de recarga resultó ser menor a la de la rama normalmente

consolidada.

5.5.2 Ensayes triaxiales CU, con consolidación anisotrópica

Se realizaron un total de tres ensayes triaxiales, consolidando la muestra anisotrópicamente con
diferentes relaciones de K = o*h/o'v\ los valores de K fueron de 0.35, 0.40 y 0.45 y los resultados se
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presentan a través de curvas de compresibilidad, pvs e y trayectorias de esfuerzos representadas en
curvas pvsq.

Curvas de compresibilidad pvs e

Las curvas de compresibilidad se presentan en términos del esfuerzo octaédrico pvse y la
relación de vacíos. El esfuerzo octaédrico, p se define como:

cr, + a7 + cr,
p = -t j 3- (5.21)

como en una cámara triaxial cr2 = cr3 entonces p queda:

cr,
<5"22)

Donde cr¡ y cr3 son los esfuerzos principal mayor y menor respectivamente

En la fig 5.11 se muestran las curvas de compresibilidad obtenidas para cada uno de los ensayes
efectuados, donde ios esfuerzos críticos aparentes resultaron ser del orden de 70 kPa. En términos
generales se puede decir que los suelos ensayados tuvieron una relación de vacíos muy similar y que las
curvas de compresibilidad guardan un cierto parecido en cuanto a su forma se refiere.

Curvas pvsq

En la fig 5.12 se muestran las trayectorias de esfuerzos obtenidas para cada uno de los tres
ensayes que componen esta serie. El esfuerzo desviador q se calculó mediante la siguiente expresión:

cr, -a,
q = ' 3 (5.23)

Vale la pena mencionar que debido a las dificultades técnicas que presentaron para realizar este
tipo de ensayes, no fue posible llevar todas las pruebas a la etapa de falla, salvo el ensaye TX-CU-ANI-1.

5.5.3 Ensayes triaxiales CU, con consolidación isotropica

Para comparar los valores obtenidos del coeficiente de empuje de tierras en reposo Ko en las

pruebas de consolidación unidimensional y en los ensayes triaxiales con consolidación anisotrópica, así
como verificar la validez de la ley de Jaky, se realizó una serie de tres ensayes triaxiales CU con
medición de presión de poro, con la finalidad de obtener el ángulo de fricción interna en términos de
esfuerzos efectivos.

La consolidación se realizó de manera incrernental aplicando una carga cada 24 hrs. Los
esfuerzos máximos de consolidación fueron de 117.8, 176.6 y 235.4 kPa (1.2,1.8 y 2.4 kg/cm2). Después
de que las probetas se consolidaron se llevaron a la falla a una velocidad ele deformación controlada.

Los resultados obtenidos en esta etapa experimental se presentan en curvas de compresibilidad
y trayectorias de esfuerzos pvsq
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Curvas de compresibilidad pvs e

Al igual que en los ensayes triaxiales con consolidación anisotrópica, las curvas de
compresibilidad se dibujaron en términos del esfuerzo octaédrico p y la relación de vacíos e.

En la fig 5.13 se muestran las curvas de compresibilidad obtenidas para los ensayes TX-CU-ISO-
1, TX-CU-ISO-2 y TX-CU-ISO-3, cuyos esfuerzos críticos resultaron ser del orden de 52 kPa.

Curvas p vs q

En la fig 5.14 se muestran las trayectorias de esfuerzos pvs q para los ensayes TX-CU-1SO-1,
TX-CU-ISO-2 y TX-CU-ISO-3, en donde se define claramente línea de falla.

5.6 COMPARACIÓN ENTRE LOS RESULTADOS DE CAMPO Y LABORATORIO

Investigaciones recientes en el Instituto de Ingeniería han demostrado que el comportamiento de
los materiales que forman la denominada Serie Arcillosa Superior, puede ser normaíizable con respecto a
la presión equivalente (Giraldo, 1996). La presión equivalente es la proyección de cualquier estado de!
material (normalmente consolidado o preconsolidado) sobre la rama virgen, a volumen o relación de
vacíos constante. Si se acepta esto, se puede considerar que los valores de KD obtenidos a partir de
una prueba con el dilatómetro de Marchetti en estos suelos arcillosos reflejan diferentes estados de un
mismo material. De acuerdo con lo anterior, es posible establecer una comparación entre los valores de
Ko obtenidos mediante las expresiones propuestas por Marchetti y Lunne y Lacasse (ecuaciones 5.13 y

5.16, respectivamente) a partir de las mediciones hechas con el penetrómetro de Marchetti y los que se

obtuvieron con el consolidómetro instrumentado. Para tal efecto se presenta la curva de Ko vs a'v (fig

5,15) en la que se comparan los valores de Ko como una función del esfuerzo vertical efectivo &v\

asimismo, en la fig 5.16 se muestra la curva &h vs oJ
v en la que el esfuerzo horizontal efectivo &k en

campo, se calculó en función del coeficiente Ko obtenido mediante las expresiones propuestas para el

dilatómetro de Marchetti.

Los valores del coeficiente Ko obtenido en función del esfuerzo horizontal y del esfuerzo vertical

efectivo registrados en los ensayes de consolidación, corresponden a los de la rama de recarga inicial y

a los de la rama virgen. Como se aprecia en la fig 5.15, a presiones bajas los valores de Kn son altos,

incluso en algunos casos superiores a la unidad, tal como corresponde a materiales altamente
preconsolidados, que es la condición que tienen las muestras de arcilla al inicio de los ensayes por los
efectos de muestreo. Después de alcanzar y rebasar el esfuerzo crítico, a'c, el valor de Ko alcanza un

valor mínimo constante que corresponde al valor de dicho coeficiente para condiciones de consolidación
normal. En los ensayes correspondientes a las muestras tomadas bajo el Sagrario este valor fue de
K0=0.33 y K0=0J5 (ensayes CRS-KO-1 y CRS-KO-2 respectivamente) y de Ko =0.37 para la

muestra de la FES Zaragoza (ensaye CRS-KO-3).

Como se aprecia en las gráficas de las figs 5.15 y 5.16, los valores del coeficiente Kg obtenido
con las ecuaciones 5.13 y 5.16, resultan notoriamente más grandes que los obtenidos en el laboratorio.
Vale ia pena comentar, que los valores de KD que se midieron con el penetrómetro de Marchetti son
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menores que los que se han reportado en la literatura para otras arcillas plásticas y eso explica, al menos
en parte, esa discrepancia, lo anterior indica que las correlaciones propuestas por Marchetti (1980) y
Lacasse y Lunne (1988), no son aplicables a suelos tan compresibles y plásticos como la arcilla de la
ciudad de México. Al respecto y con base en los resultados de laboratorio, es posible establecer una
expresión que conduzca a valores de Ko que se aproximen más a los obtenidos con el con sol ido metro

instrumentado, en el caso de esta investigación, dicha expresión puede definirse como:

K0=0.31K°D
2 (5.24)

Los valores de Ko obtenidos con esta expresión se incluyen también en las gráficas de las figs

5.15 y 5.16 en donde se aprecia como estos valores se asemejan mucho a los obtenidos en laboratorio.

Como se discutió anteriormente, cuando los suelos están preconsolidados, el coeficiente Ko

aumenta, tal como se puede constatar en la gráfica de la fig 5.17, en la que se dan los valores de dicho
coeficiente en términos del cociente de preconsolidación, OCR . En esta figura ios datos para OCR > 1
se obtuvieron a partir del tramo inicial de recarga de las curvas de compresibilidad de los ensayes
realizados en el consolidómetro. También se presentan los valores del OCR obtenidos con el
dilatómetro de¡Marchetti a partir de la ecuación 5.17 con los parámetros de correlación, m y n,
sugeridos por Marchetti (1980) y Lacasse y Lunne (1988). Al observar la fig 5.17 resulta evidente que
ninguna de las propuestas anteriores permite estimar adecuadamente los valores obtenidos en el
laboratorio a partir de los ensayes efectuados con el consolidómetro. En esta investigación se encontró
que se obtienen mejores estimaciones dei OCR si se toma m = 0.25 y n = 0.9, quedando la ecuación
5.17 como:

OCR = 0.9 K™ (5.25)

Con base en los resultados de los ensayes triaxiales con consolidación anisotrópica fue posible
obtener otro valor de Ko con el cual se puede evaluar la validez de la ecuación propuesta.

En la fig 5.18 se presenta una gráfica que muestra la relación que existe entre el cociente sa / ev

y el esfuerzo octaédrico; para los tres ensayes realizados. En dicha figura se aprecia como los cocientes
de deformaciones, tienden a valores constantes una vez que las probetas han alcanzando el esfuerzo

crítico aparente. De acuerdo con la ecuación 5.9, el valor de Ko es aquel en el que el cociente entre las

deformaciones vertical y volumétrica es igual a la unidad, sa/sv = 1. En la fig 5.19 se muestra la

variación del coeficiente de empuje de tierras K en función de los valores a los que tiende hacerse
constante el cociente sa / sv para cada uno de los ensayes realizados.

De acuerdo con la figura anterior, se puede ver que el valor del coeficiente de empuje de tierras
en reposo resulta ser de Ko -0.37, el cual es muy parecido a los medidos con el consolidómetro
instrumentado y a los calculados con la expresión propuesta (ecuación 5.24).

A partir de los resultados obtenidos en los ensayes triaxiales CU con medición de presión de
poro, se obtuvo el ángulo de fricción interna en términos de esfuerzos efectivos. La línea de falla que
caracteriza a los materiales ensayados se muestra en la fig 5.14 en la que además se incluyen las
trayectorias de esfuerzo de cada uno de los ensayes.

La pendiente de la línea de falla se define como:
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6 sen éx

Y (5.26)3 - sen <p
Donde:

M es la pendiente de la linea de falla, y 0' es el ángulo de fricción interna en términos
de esfuerzos efectivos.

De acuerdo a la fig 5.14 la pendiente de la línea de falla e s M = 1.71 por io que el ángulo de
fricción interno máximo resulta ser de $ = 41.7°, finalmente, aplicando la fórmula de Jaky (1948) se
tiene que:

Ko =l-sen{41.7°) = 0J3

cuyo valor se aproxima a los valores obtenidos anteriormente y a los registrados por otros investigadores
(Díaz, R. et al, 1992).En términos generales se puede decir que la Ley de Jaky es aplicable a las arcillas
de la ciudad de México.

Podría cuestionarse si los valores de Ko obtenidos experimentalmente en el laboratorio son en
verdad representativos de los que se obtienen en el campo. Algunos investigadores los aceptan como
tales y, de hecho, las expresiones (5.13) y (5.16) se obtuvieron calibrando los resultados del
penetrómetro de Marchetti con valores de Ko así obtenidos (Marchetti, 1981; Lacasse y Lunne, 1988).

Otros han señalado que los valores obtenidos en el laboratorio no reflejan la influencia de la
consolidación secundaria ni la del envejecimiento y que, por ello, no son confiables. Con relación a este
punto, Mesri y Hayat (1993) han demostrado experimentalmente que, bajo cargas sostenidas de largo
plazo, el valor de Ko tiende a aumentar. Con base en esto, es posible decir que los valores de!

coeficiente obtenidos a partir de pruebas de laboratorio representan cotas inferiores de los valores reales.
También puede argumentarse que debido a que los suelos arcillosos de la Cuenca de México están
siendo sometidos a incrementos de esfuerzos efectivos por efecto del bombeo regional, sin que cambien
los esfuerzos cortantes, su estado es uno en el que eventualmente se alcanza el esfuerzo crítico
siguiendo una trayectoria de esfuerzos en la que el cociente de esfuerzos efectivos crece
paulatinamente. Es evidente que se requieren mas investigaciones experimentales para llegar a
conclusiones definitivas a este respecto.
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CAPITULO 6

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

6.1 PRUEBAS A VELOCIDAD DE DEFORMACIÓN CONTROLADA CRS

El principio básico de las pruebas CRS consiste en comprimir una muestra cilindrica de suelo a
una velocidad de desplazamiento constante procurando que el exceso de presión de poro en la base sea
menor al 15% del esfuerzo vertical efectivo aplicado. La prueba se realiza bajo una condición de drenaje
simple en la parte superior y en la base de la muestra se registra el exceso de presión de poro.

Una de las ventajas de los ensayes CRS sobre las pruebas tradicionales de consolidación es la
reducción del tiempo de ejecución hasta de un 80%; mientras que en una prueba tradicional se tiene
información sobre la compresibilidad del suelo en por lo menos una semana y media, con los ensayes
CRS se puede obtener en tan sólo dos días. La adquisición de datos se realiza de manera continua por
medio de una computadora, lo cual permite una mejor definición de la curva de compresibilidad, e vs a'v
facilitando así la determinación del esfuerzo crítico.

Se realizaron un total de 4 pruebas a velocidad de deformación controlada CRS en muestras de
arcilla extraídas del Sagrario Metropolitano con el fin de estudiar la influencia de la velocidad de
desplazamiento sobre la compresibilidad de la arcilla, al comparar los resultados obtenidos con los de

una prueba tradicional. La compresibilidad de los suelos se expresó en términos del esfuerzo crítico, &e;

del módulo de deformación volumétrica, mv; y de los coeficientes de consolidación, cv y de

permeabilidad,, ,.kv^-, Previo al ensaye, las muestras se saturaron a volumen constante aplicando una

contrapresión de 148 kPa.
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El suelo ensayado se extrajo de perforaciones radiales en las lumbreras construidas para los
trabajos subexcavación en el Sagrario Metropolitano obteniéndose muestras pertenecientes a un mismo
estrato, cuyas condiciones iniciales resultaron ser muy semejantes y por consiguiente su comportamiento
mecánico pudo ser comparable. El suelo del Sagrario Metropolitano se caracteriza por estar fuertemente
preconsolidado debido a las grandes sobrecargas impuestas por las edificaciones prehispánicas, las de
la catedral misma y las provocadas por la intenso bombeo regional y local para realizar los trabajos de
subexcavación.

Se presentaron y aplicaron tres teorías para interpretar los ensayes de consolidación CRS cuyas
hipótesis son muy similares a las planteadas en la teoría clásica de Terzaghi (1925) y donde los
coeficientes cv y kv se determinan como una función de la presión de poro registrada en la base de la

muestra.

Las velocidades de desplazamiento aplicadas estuvieron en un rango comprendido entre 1x10"6

s"1 y 1x10"5 s"1 y se encontró que el efecto de ésta sobre el esfuerzo crítico no es tan significativo. El
esfuerzo crítico obtenido en la prueba más "rápida" resultó ser 10% más alto que en la prueba tradicional;
mientras que para la prueba más "lenta" fue 5% más bajo. Para velocidades mayores de 8x10'6 s"1 se
generaron exceso de presión de poro máximos superiores al 15%, aunque conviene comentar que
debido a las limitaciones del equipo no fue posible mantener una velocidad de desplazamiento constante,
por lo que será necesario realizar ciertas adecuaciones al equipo.

A partir de los resultados obtenidos, se propuso una expresión en función de! índice de liquidez,
IL, del índice de plasticidad, IP, y del esfuerzo crítico oJ

c, para determinar la velocidad de deformación

a la cual se debe realizar un ensaye CRS que garantice un exceso de presión de poro en la base menor
al 15% del esfuerzo vertical efectivo aplicado. El análisis de unidades de la expresión propuesta no
corresponde a unidades de velocidad y para que el resultado se considere en s'1 es necesario manejar el
esfuerzo crítico en kPa y el índice de plasticidad como un porcentaje y no como decimales; de acuerdo
con lo anterior, Al sustituir las propiedades índice del suelo empleado en el ensaye tradicional y el
esfuerzo crítico obtenido, en la expresión propuesta, se obtuvo una velocidad de desplazamiento de
3.72x10"6 s"1 la cual entra en el rango de velocidades recomendados por otros autores (Sandbaekken et
al, 1986; Mendoza et al, 1996).

Al comparar los valores de los coeficientes de consolidación cv y de permeabilidad kv obtenidos

con tas expresiones propuestas en cada una de las teorías que se presentaron, se pudo comprobar que
todas arrojan valores muy parecidos excepto al inicio de la prueba donde aún no se establecía una
velocidad de desplazamiento más o menos uniforme. No fue posible determinar una influencia de la
velocidad de deformación sobre los coeficientes cv y kv, sin embargo, pudo definirse una zona de

influencia que engloba toda la gama de valores en los que pudieran variar dichos coeficientes para el
suelo del Sagrario Metropolitano.

Al graficar los coeficientes cv y kv como una función del índice de liquidez, se observó que en la

rama virgen todos convergen a un mismo valor independientemente de la velocidad de desplazamiento a
la que se hayan realizado las pruebas, de esta manera, se concluyó que para el suelo del Sagrario

Metropolitano los valores de cv y kv, son de 0.0002 cm2/s y 6x10'9 cm/s respectivamente en la rama

virgen. En cuanto al comportamiento del módulo de compresibilidad volumétrica, mv, se observó que al

aumentar !a velocidad de desplazamiento el valor máximo alcanzado disminuía ligeramente (mvmáx}.

Diversos autores han desarrollado expresiones que permiten estimar la velocidad de
desplazamiento para realizar un ensaye CRS en donde et exceso de presión de poro generado sea
menor al 15% del esfuerzo vertical efectivo aplicado (Smith y Wahls, 1969; Mesri y Feng, 1986; Mesri y
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Choi, 1984); generalmente, en dichas expresiones se recurre al uso del coeficiente de permeabilidad, lo
cual resulta muy lógico si consideramos que el fenómeno de consolidación es un proceso hidrodinámico.
Una de las principales desventajas para usar cualquier expresión que este en función del coeficiente de
permeabilidad consiste en determinar un valor apropiado de dicho coeficiente, ya que las arcillas como
las de la ciudad de México varían en un rango de 1x106 a 1x10'8 cm/s.

La idea de proponer una ecuación simple para estimar la velocidad de desplazamiento para
ejecutar un ensaye CRS, que estuviera en función de las propiedades índice de un suelo, fue evitar
ecuaciones que dependan de propiedades mecánicas del suelo que en su momento no se cuente con
esa información y tengan que estimarse dichas propiedades reduciendo así la veracidad de la expresión.
La ecuación que se propuso se ajustó al comportamiento de los materiales ensayados, sin embargo, su
validez deberá verificarse para suelos de otros lugares determinando previamente sus limites de
plasticidad y en caso de no contar información previa sobre su compresibilidad, se recomienda tomar
como una aproximación el esfuerzo vertical efectivo en campo igual al esfuerzo crítico. El proponer una
ecuación que esté en función de los índices de plasticidad del suelo no está muy lejos de la realidad, si
tomamos en cuenta que la sensibilidad de un suelo está relacionada con el índice de liquidez y que la
pérdida total de resistencia se produce cuando un suelo está completamente floculado cuyo contenido de
agua es mayor al limite líquido obtenido en estado remoldeado.

6.2 PRUEBAS A GRADIENTE CONTROLADO CGT

El principio de la pruebas a gradiente controlado consiste en mantener un exceso de presión de
poro constante en la base de la muestra y controlar la velocidad de aplicación de la carga. De la misma
forma que en los ensayes tradicionales, la prueba se realiza con una pastilla cilindrica de suelo con
condiciones simples de drenaje en la parte superior y en la base de la muestra se registra el exceso de
presión de poro. Al igual que los ensayes CRS, se logra definir de una manera continua la curva de

compresibilidad, e vs a'v, y la adquisición de datos se hace por medio de una computadora; el tiempo de

duración de la prueba es de aproximadamente dos días.

El suelo ensayado se extrajo de las perforaciones radiales en las lumbreras realizadas para los
trabajos de subexcavación en la Catedral Metropolitana en donde el suelo ha estado sometido ha una
compleja historia de cargas debido a las construcciones prehispánicas, a las de la Catedral misma y a las
del bombeo regional y local realizado para los trabajos de corrección de la Catedral. Las muestras
obtenidas son casi horizontales por lo que su comportamiento pudo ser comparable debido a que
pertenecen a un mismo estrato.

Se realizaron un total de 5 pruebas a gradiente controlado CGT con el fin de estudiar la influencia
del exceso de presión de poro sobre la compresibilidad de la arcilla de la ciudad de México, expresada
en términos del esfuerzo crítico, a'c; del módulo de deformación volumétrica, mv; y de los coeficientes

de consolidación, cv y permeabilidad, kv. Todas las probetas se saturaron a volumen constante durante

24 hrs a una contrapresión de 148 kPa y los resultados obtenidos se compararon con los de una prueba
tradicional.

Se presentaron dos teorías para interpretar los ensayes CGT, en donde se recurre al uso del
exceso de presión de poro para determinar los coeficientes cv y kv; y cuyas hipótesis son similares a

las de la teoría de Terzaghi (1925). Ambas teorías arrojaron valores semejantes de cv y kv una vez que

se alcanzaron las condiciones de la prueba, por lo que resulta indistinto emplear una u otra.

Los ensayes CGT se realizaron con excesos de presión de poro en un rango comprendido entre
8 y 100 kPa, encontrado que para excesos superiores a 40 kPa el esfuerzo crítico alcanzado se
incrementa notablemente con respecto al de la prueba tradicional. Para la prueba realizada con un
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exceso de presión de 91.2 kPa, el esfuerzo crítico resultó ser 71% mayor que el correspondiente al de la
prueba tradicional, mientras que el ensaye que se realizó con un exceso de 18.2 kPa fue el que mejor se
ajustó al ensaye convencional.

De acuerdo con la variación del esfuerzo crítico obtenido en función del exceso de presión de
poro mantenido en la base, se propuso una ecuación que depende del índice de plasticidad IP y de
liquidez IL, que se ajusta muy bien al comportamiento observado y con la que es posible estimar el
exceso de presión de poro adecuado para realizar un ensaye CGT. La validez de la expresión propuesta
deberá verificarse para suelos de otros sitios, previa determinación de sus índices de plasticidad y en
caso de no contar con información previa sobre su compresibilidad, se podrá asumir que el esfuerzo
crítico es igual al esfuerzo vertical in situ. Se recomienda que el exceso de presión de poro se encuentre
comprendido entre 10 a 30 kPa.

Al aumentar el exceso de presión de poro, aumenta la velocidad de deformación y por
consiguiente la compresibilidad del suelo disminuye (Hamilton y Crawford, 1959; Salfors, 1975; Mesri y
Choi, 1979, Leroueil et al, 1983; Mesri y Choi, 1984), lo anterior se pudo comprobar a través del
comportamiento del módulo de compresibilidad volumétrica, en donde, para excesos de presión de poro

superiores a 40 kPa el mvmáx alcanzado disminuyó considerablemente con respecto al de la prueba

tradicional.

En cuanto al comportamiento de los coeficientes de consolidación, cv, y de permeabilidad, kv,

no se observó un efecto significativo del exceso de presión de pero sobre ellos; sin embargo, al igual que
en los ensayes CRS, se logró definir una banda estrecha que encierra todos los valores en los que
pueden variar cv y kv. Al graficar estos coeficientes como una función del índice de liquidez IL se

observó que en la rama virgen los valores de cv y kv tienden a valores constantes de 0.0003 cm2/s y

5x10'9 cm/s respectivamente independientemente del exceso de presión de poro, dichos valores son
prácticamente ¡guales a los de las pruebas CRS, lo cual indica que las muestras de suelo ensayadas en
cada una de las pruebas (CRS y CGT) pertenecen a un mismo estrato de suelo con historia de cargas
diferente.

Mientras que en muchos países del mundo ios ensayes de consolidación bajo carga controlada
son de práctica común, desafortunadamente su uso en México es prácticamente desconocido y sólo han
sido utilizados para fines de investigación. Es necesario popularizar este tipo de ensayes en los
laboratorios comerciales que existen en México con la finalidad de reducir el tiempo y los costos para la
obtención de información sobre la compresibilidad de un suelo. En la mayoría de los proyectos de
ingeniería civil no se tiene el tiempo suficiente para realizar un análisis detallado de asentamientos que
se base en pruebas de consolidación y generalmente se tiene que recurrir al uso de correlaciones
empíricas para determinar la compresibilidad de los suelos (por ejemplo el cono), reduciendo asi la
confiabilidad de los asentamientos calculados. Es cierto que la adquisición de un equipo automatizado
para realizar ensayes de consolidación a carga controlada representa una inversión inicial muy fuerte, sin
embargo, esta inversión se recupera en poco tiempo si consideramos el número de ensayes que se
pueden realizar en un tiempo igual al que tarda una prueba tradicional.

Uno de los puntos que se le han criticado a los ensayes de consolidación bajo carga controlada
son ias condiciones de frontera bajo las cuales se realizan, ya que, éstas no son representativas de lo
que realmente ocurre en campo; al respecto conviene comentar que ningún ensaye de consolidación
reproduce fielmente las condiciones de campo empezando por el tamaño de las probetas que se utilizan,
las cuales ocultan muchas de las heterogeneidades de la masa de suelo como pueden ser lentes de
arena, grumos, fisuras etc.; por otro lado, las velocidades de deformación que se aplican en laboratorio
resultan ser mucho más grandes que las que ocurren en campo.
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De acuerdo con lo anterior, los resultados de las pruebas de consolidación sólo deben emplearse
como un índice para predecir los asentamientos que pudieran ocurrir en el campo. Una correcta
evaluación de los asentamientos que sufrirá una determinada estructura dependerá pues del criterio y la
experiencia del ingeniero proyectista; para lograr esa experiencia, es necesario que el ingeniero realice
nivelaciones topográficas periódicas con el fin de monítorear la velocidad y la magnitud de los
desplazamientos sufridos por la estructura y compararlos con los calculados. Si bien lo anterior no es una
práctica muy usual, podría convertirse en una herramienta muy útil en la predicción de asentamientos en
vez de estar elaborando programas complejos de análisis.

6.3 EL COEFICIENTE DE EMPUJE DE TIERRAS EN REPOSO Ko

Se aplicaron dos técnicas experimentales de laboratorio para evaluar el coeficiente de empuje de
tierras en reposo, KQ, en una de ellas se utilizó un anillo instrumentado para medir el esfuerzo horizontal

en una prueba de consolidación CRS y la otra a través de una serie de ensayes drenados en los que se
mantuvo constante el cociente entre los esfuerzos efectivos vertical y horizontal.

Se ensayaron muestras de arcilla extraídas de tres sitios de la ciudad de México: el Sagrario
Metropolitano, La,FES Zaragoza de la UNAM y otro ubicado en las calles de Chicle y Azafrán (bodegas
Azafrán).

Para estados de consolidación normal, los valores de KQ obtenidos en laboratorio variaron en un

rango relativamente pequeño entre 0.33 y 0.37. Con base en los resultados de otra serie de ensayes
triaxiales consolidados no drenados con medición de presión de poro, se verificó que la fórmula de Jaky
conduce a valores de KQ que coinciden con los obtenidos en los otros ensayes para materiales

normalmente consolidados.

Los valores del coeficiente Ko obtenidos en el laboratorio se compararon con los que resultan de

interpretar los resultados de una prueba de campo efectuada con un penetrómetro de Marchetti. Para
interpretar la prueba de campo se utilizaron las correlaciones recomendadas por Marchetti (1981) y
Lunne et al (1990) para evaluar el coeficiente Ko con el parámetro KD obtenido del ensaye de campo.

Se encontró que estas correlaciones no son aplicables a las arcillas de la ciudad de México y se propuso
una nueva correlación con la que, de acuerdo con la evidencia experimental presentada en este trabajo,

se obtuvieron mejores estimaciones del valor de Ko para arcillas de la ciudad de México normalmente

consolidadas.

Se revisó la validez de otras dos expresiones propuestas por Marchetti (1981) y Lunne et al
(1990) para estimar el valor del cociente de preconsolidación, OCR, con base en los resultados del
ensaye con el penetrómetro de Marchetti y se encontró que tampoco debe utilizarse en las arcillas de la
ciudad de México por lo que también se propuso otra correlación para obtenerlo.

En la prueba de campo también se definió el perfil de la variación de otro parámetro, ID, con el
que se pueden identificar los materiales. Los valores de este parámetro coinciden con los que, de
acuerdo con otros autores, caracterizan a arcillas plásticas normalmente consolidadas, como las de la
ciudad de México.

Debe señalarse que los resultados reportados en este trabajo se basan en un número limitado de
ensayes y que por ello, en tanto no se disponga de más información experimental, tanto de campo como
de laboratorio, las correlaciones propuestas tienen un carácter estrictamente tentativo.
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Cabe mencionar que el penetrómetro de Marchetti es un instrumento con el que se pueden
obtener otros parámetros y otras características de los suelos. Su uso en las arcillas blandas de la ciudad
de México ofrece nuevas y atractivas perspectivas como herramienta de exploración que debieran
explotarse en el futuro; sin embargo, la aplicación de esta herramienta, como cualquiera otra, debe
ejercerse con cautela.
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