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Resumen

Se desarroll6 un estudio experimental analitico con muestras de suelos arcillosos del valle de México
en estado natural y reconstituido, tomando en cuenta su comportamiento bajo pequefias deformaciones.
Para ello se construyd un equipo triaxial neumatico automatizado con capacidad para realizar pruebas
de consolidacion isotropica y anisotropica. En la etapa de falla, el aparato controla la velocidad de
deformacion para medir deformaciones del orden de 0.0001% y determinar el mddulo de rigidez en los
ciclos de carga-descarga para esos niveles de deformacion.

Como parte del trabajo, estos suelos se reconstituyeron considerando las propiedades intrinsecas de las
arcillas, para evaluar la influencia de la estructura natural, donde intervienen la forma y condiciones de
depositacion, el tiempo, la cementacion y la historia de esfuerzos.

Después, con el equipo construido se hicieron ensayes de laboratorio, con consolidaciones isotropas y
anisotropas bajo diferentes trayectorias de esfuerzos. En la etapa de falla, los ensayes fueron en
condicion no drenada y con diferentes velocidades de deformacion en suelos naturales y en suelos
reconstituidos, para observar la influencia de la velocidad de deformaciéon y las trayectorias de
esfuerzos bajo pequenas deformaciones.

Finalmente, con base en los resultados experimentales se planted un modelo elasto-pléstico basico bajo
la hipdtesis de la existencia del potencial plastico, la regla de endurecimiento, la superficie de fluencia
y la rotacion de ésta, para predecir el comportamiento de las arcillas analizadas bajo condiciones de
consolidacion isotropa y anisotropa, incluyendo la variacion de la velocidad de deformacion en la etapa
de falla de los ensayes.



Abstract

An experimental analytical study was developed with clayey soil samples from Mexico Valley in
natural and reconstituted samples, considering its behaviour under small deformations. For this
purpose, automated triaxial equipment was built, to measure isotropic and anisotropic consolidation. At
the stage of failure, the equipment controls the strain rate and measure the strain of the magnitudes of
0.0001 % and determines shear modulus in the charge-discharge cycle for these strain levels.

As a part of this work, these soils were reconstituted considering the intrinsic properties of clays, to
evaluate the influence of the natural structure, which involved the deposition method and conditions,
time, cementation and stress story.

Then, with the equipment built, laboratory tests were done with isotropic and anisotropic consolidation
under different stress path. At the stage of failure, all tests were un-drained condition and different
strain rates in natural and reconstituted soils, to observe the influence of strain rate and the stress path
under small deformations.

Finally, based on experimental results, the study raised a basic elasto-plastic model on the assumption
of the existence of potential plastic, hardening rule, the yield surface and its rotation, to predict the
behaviour of clays analysed under conditions of isotropic and anisotropic consolidation, including the
variation of the strain rate at the failure of the tests.
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CAPITULO 1

INTRODUCCION

1.1 Antecedentes

Un importante problema en la Ingenieria es la determinacion de los esfuerzos y deformaciones
que ocurren en los materiales por el efecto de cargas externas. En la Geotecnia suele considerarse
que las deformaciones en los suelos son pequefias y generalmente se aplica la teoria de la
elasticidad cuando las deformaciones se encuentran por debajo del 0.1% aproximadamente. Sin
embargo, en muchos problemas estas aproximaciones basadas en la elasticidad no se cumplen,
Burland (1989). Es por esta razén que diversos trabajos de investigacion se enfocaron en la
medicion precisa del comportamiento de los suelos por debajo de este valor de deformacion; por
ello se justifica la necesidad de determinar si el comportamiento por debajo de este valor es
elastico o elasto-plastico.

Las caracteristicas del suelo del valle de México, para los fines de este trabajo, se observaron
experimentalmente tomando en cuenta su contenido de sales, contenido de humedad y
propiedades fisicas, haciendo referencia a las propiedades intrinsecas de los suelos, las cuales
describen las caracteristicas fisicas mecanicas de estos materiales reconstituidos con un contenido
de agua comprendido entre 1 y 1.5 veces el limite liquido. Es importante distinguir las
propiedades naturales de las propiedades intrinsecas. El término intrinseco se refiere a basico o
inherente y, el termino propiedades se refiere a la manera especifica de preparar el material
independientemente de su estado natural.

1.2 Objetivo

El objetivo de este trabajo es describir el comportamiento de muestras de arcillas del valle de
Meéxico en condiciones naturales y reconstituidas, interpretar las diferencias generadas por el
proceso de génesis de estos materiales y su influencia en las propiedades mecanicas de los
mismos examinando como se comportan a deformaciones pequeias y considerando la variacion
de la velocidad de deformacién y la presion de confinamiento efectivo.



1.3 Metas especificas

Para cumplir con el objetivo general del proyecto, se alcanzaron las siguientes metas:

* Instrumentacion y automatizaciéon de una camara triaxial neumatica para realizar ensayes
con consolidacion isotropica y anisotropica.

* Desarrollo de un procedimiento para la medicion de deformaciones con sensores de tipo
LVDT, con una resolucion, para el registro de deformaciones unitarias axiales, del orden
de 10™ %.

* Reconstitucion de arcillas del valle de México bajo condiciones que permitieron la
observar sus propiedades intrinsecas.

* Realizacion de ensayes triaxiales en las muestras de suelo natural y reconstituido bajo
condiciones de consolidacion isotropica y anisotrdpica, con diferentes valores de
esfuerzos de consolidacion y variacion de la velocidad de deformacion en la etapa de
falla en condiciones no drenadas.

* Evaluacién y analisis de los resultados experimentales realizados para predecir su
comportamiento mediante un modelo elasto-plastico.

El entendimiento de la naturaleza del comportamiento de los suelos es una necesidad que
permitird que en obras futuras disminuya la incertidumbre del comportamiento de dichas obras
en conjunto, razon por la cual es necesario mejorar la formulacion de técnicas y nuevas
aproximaciones del comportamiento de los suelos que ayuden a su comprension.

1.3 Teorias empleadas para la descripcion del comportamiento de las arcillas

En el estudio del comportamiento de los suelos, es importante considerar los factores que se
refieren a su constitucion, génesis, evolucion, como aquellos factores que tienen que ver con las
solicitaciones a las que pueden estar sometidos. La geologia juega un papel importante en el tipo
de comportamiento que puede esperarse en un suelo; sin embargo, el comportamiento esfuerzo-
deformacion-presion de poro también es funciéon de sus propiedades determinadas en el
laboratorio, de las condiciones de frontera, la presion de poro, la variacion de la resistencia del
suelo en funcion del tiempo (Leroueil, 2001). Otros factores como la sismicidad y la accion del
hombre modifican el subsuelo, como el caso del valle de México, donde se produce un
hundimiento regional como efecto del bombeo de agua desde el subsuelo, para usos diversos.

Estos cambios deben ser analizados desde los puntos de vista mecanico y geotécnico. Los
fenomenos que causan los asentamientos y que determinan el comportamiento de las estructuras
dispuestas sobre el suelo deben, también, ser estudiados por medio del trabajo conjunto de
geodlogos, geofisicos, sismdlogos e ingenieros geotécnicos y, ademas, al considerar la importancia
del agua se debe tener en cuenta la contribucion de los hidrologos e hidroge6logos.



Algunos investigadores han realizado trabajos sobre el comportamiento de los suelos a pequenas
deformaciones y la elasto-plasticidad. Por ejemplo, Puzrin et al (1998), dan una concepcion
general de la prediccion del comportamiento de los suelos a partir de una reagrupacion de las
deformaciones no lineales en funcion de las pequenas deformaciones definidas en una pequena
region donde el comportamiento es casi linealmente elastico y que, a su vez, se mueve dentro de
una superficie de fluencia.

Por su parte Clayton et al (2001), hacen referencia al comportamiento de suelos a pequefias
deformaciones de diferentes suelos naturales obteniendo una mejor comprension del
comportamiento aparentemente lineal a niveles de deformacion entre 0.002 y 0.003%. Segun
ellos la influencia de la historia de esfuerzos reciente en el modulo de rigidez a pequefios niveles
de deformacion no es significativa.

Wheeler et al (2003), a su vez, desarrollaron un modelo elastopléstico anisotropico para suelos
blandos para lo cual consideraron la curva de estado limite de los suelos ensayados con una
inclinacion inicial de la curva y prediciendo sus cambios posteriores. El modelo de Wheeler se
considera una buena aproximacion, con respecto a los datos experimentales, como un modelo
que mejora al modelo de Cam Clay modificado.

Jian-Hua et al (2002), plantean un modelo de comportamiento tridimensional elasto visco-
plastico para estudiar el comportamiento de arcillas normalmente consolidadas y preconsolidadas
en funcion del tiempo, en donde introducen una funcidén no lineal de fluencia con un limite de
deformacion volumétrica de fluencia bajo condiciones de esfuerzos isotropicos.

En este trabajo se hace un analisis del comportamiento experimental de los suelos naturales y
reconstituidos, tomando en cuenta sus propiedades intrinsecas, la influencia que ejercen la
velocidad de deformacion con que se desarrollan los ensayes, la presion de confinamiento y los
ciclos de carga-descarga en el modulo de rigidez de los suelos ensayados. Se planteé un modelo
elasto-plastico basico para predecir el comportamiento de los mismos como una aproximacion
para la comprension de su comportamiento considerando la existencia de un potencial plastico,
una regla de endurecimiento, una superficie de fluencia y la rotacion de ésta. Este estudio se
enfoca en los aspectos geotécnicos estaticos del comportamiento de las arcillas del valle de
México a partir del andlisis del comportamiento experimentalmente observado de las arcillas
analizadas.






CAPITULO 2

DISENQ, ADAPTACION Y PUESTA EN MARCHA DE LA CAMARA TRIAXIAL
NEUMATICA.

2.1 Justificacion

En las ultimas décadas el interés de muchos investigadores se ha enfocado al estudio de los suelos
bajo deformaciones de magnitud pequeia, para lo cual han desarrollado una diversidad de
equipos, como sistemas de rayos X (Roscoe, 1963; Bourneau, 1993), sistema de sensores
electroliticos (Burland, 1982), sistema de medidores LDT (Satoshi et al, 1991), sistema de
sensores de efecto hall (Flores et al, 2002). En la tabla 2.1 se comparan algunas de las
caracteristicas de estos sistemas empleados con la finalidad de obtener mejores resultados de
laboratorio e introducir estos en la comprension del comportamiento de los suelos a pequenas
deformaciones.

Para una gran cantidad de condiciones de trabajo en los suelos, las deformaciones se encuentran
por debajo del orden de 0.1%, razon por la cual muchos trabajos de investigacion se han enfocado
a satisfacer la necesidad de medir con precision el comportamiento de los suelos sujetos a
deformacion por debajo del valor referido. Para analizar los suelos bajo este orden de
deformaciones, se acondicion6 una camara triaxial neumatica con la precision necesaria para
observar el comportamiento de los suelos dentro de ese rango de deformaciones, la cual se
describe en los siguientes parrafos.

2.2 Descripcion del equipo

El equipo triaxial neumatico que se desarrollo en los laboratorios del Instituto de Ingenieria de la
UNAM, con la colaboracion de la Coordinacion de Instrumentacion del Instituto de Ingenieria.
Cuenta con sensores de tipo LVDT sumergibles instalados en el interior de la camara los cuales
permiten registrar las deformaciones en el tercio medio de las probetas con una precision de
lectura del sistema de 0.001% en muestras de 8.5 cm, de largo y 3.5 cm de didmetro. La camara
triaxial neumatica automatizada se disendé y acondiciond para seguir trayectorias de esfuerzo
arbitrarias. Estd instrumentada con sensores electronicos y las sefales de los transductores
colocados en ella miden la respuesta de la probeta de suelo sometida a ensayes triaxiales. Dichas
sefales se procesan en la computadora donde se generan las sefiales de control para dos motores
a paso que a su vez actuan sobre reguladores de presion a través de los cuales se aplican
controladamente las presiones de confinamiento y la fuerza axial requerida, ésta ultima por medio
de un piston neumatico.



Tabla 2.1 Caracteristicas de algunos equipos desarrollados para

la medicion de pequerias deformaciones

Sist. de Efecto Hall AL Sist. con sensores Sistemas LVDT Sist. con medidores LDT
X Electroliticos
Burland, J.B., Symes,
Ovando. S.E.. Flores. M.: Roscoe 1963. M., 1982 Da Re,G., Santagada, M., Satoshi Goro, Tatsuoka,
Estudios Mirel ’M' ."2002 > Bourdeau, Jardine, R. J., anf Germaine, J. T., 2001 Satoru Shibuya, You Seong
tretes, A5 1993, Burland, J. B., 1984 and Takeshi Sato; 1991
Sensores . Inclinometro de Sensores de registro de Sensores que registran la
. i Sustancias de . . . .
Tipo de electromagnéticos o electronivel, desplazamientos resistencia generada en los
. contraste para S, . s 11
Sensor semiconductores (Efecto ravos X inclinometro de diferencial linealmente transductores de
Hall) Y ’ péndulo. variable. deformacion Local.
Precisién 3X10°% Muy baja 5x107% 2x10°% 10™% 10% 107%
Deformacién 0, 0025 mm 0,1-0,2 mm (mgéos(t)fa7§e“}f7 s 0,075 mm 0.01 mm
medida (muestrade h=85mm) | - mm) (muestra de h= 75 mm) (muestra de h< 90 mm)

Se disefiaron las rutinas y las subrutinas de control del equipo desde un programa general de
operacion. Las etapas de consolidacion isotrdpica y anisotropica, asi como el proceso de falla se
organizaron en subprogramas controlados por el usuario. El programa general opera en un entorno
de Lab View 7 Express generando el flujo de informacion en dos pantallas denominadas “Front
Panel” y “Block Diagram”, donde a través de la pantalla frontal el usuario observa la evolucion de
los ensayes con el fin de controlar el sistema. El proceso de adquisicion de la sefial fisica, se
esquematiza en la figura 2.1.

Sistema
Fisico

Transductor Acondiciona Procesamiento .
. - Despliegue
o Sensor miento de las sefiales

Figura 2.1 Componentes de un sistema generalizado de medicion

El proceso de adquisicion de los datos se configura y realiza por medio de un programa que
controla la frecuencia de muestreo, la cantidad de datos a adquirir, los canales por los que se
reciben los datos y los rangos de voltajes maximos que se manejaran.

El programa cuenta ademds con modulos de calibracion, saturacion, consolidacion (isotrdpica,
anisotropica) y etapa de falla (desplazamiento controlado y carga controlada). Dependiendo del
modulo del programa que se emplea, se activan los canales de lectura de los transductores a
utilizar en cada etapa del ensaye triaxial. En la figura 2.2 se presenta el diagrama general
operacional del programa.
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- Transductores
-Datos de la probeta
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- Consolidacion

- Montaje

- Etapa de Falla

Figura 2.2 Diagrama general operacional

2.3 Calibracion de transductores

Para calibrar los transductores de desplazamiento se empled un tornillo micrométrico; para los
sensores de presion, una columna de mercurio; para el sensor de cambio volumétrico, una bureta
calibrada y para la celda de carga, un sistema de pesas. La relacion existente entre la medida fisica
de calibracion y la lectura de voltaje del sensor correspondiente fue, en todos los casos, lineal.

24 Equipo empleado

La cémara desarrollada en el laboratorio de Geotecnia del Instituto de Ingenieria, con la
colaboracion de la Coordinacion de Instrumentacion, para este trabajo, ver figura 2.3, se instalo
en el marco de una camara triaxial estdndar, en la cual se colocaron sensores de medicion y
control, que se mencionan a continuacion:

* (Celda de carga sumergible, modelo LCUW-250, con un rango de 0-250 libras. El principio de
funcionamiento de la celda de carga es el de una galga uniaxial, por lo que solo registra la
carga en una direccion de aplicacion (axial). El mismo sensor cuenta con un puente completo
de Wheatstone. La Celda de carga trabaja por medio de strain-gages o galgas extensométricas,
las cuales constan de unas rejillas de alambre muy fino que se unen a un material de apoyo,
normalmente plastico que es el portador matriz (Calderon, 2005). La resistencia eléctrica de la
rejilla varia linealmente con la deformacion y del numero de rejillas uniaxial y el disefio de la
reja planar o apilada, ver figura 2.4.

* Sensor de presion modelo G830-000-1C, con un rango de 0 100 psi, empleado para medir la
presion confinante, controlada por uno de los motores a paso.

* Sensor de presion Statham, con un rango de 0-250 psi para medir la contra presion al interior
de la muestra.



* Sensor de presion diferencial, modelo DP15-25, con un rango de 30 cm de columna de agua,
trabaja con ayuda de una doble bureta calibrada, la que mide los cambios volumétricos de la

muestra.

* LVDT modelo E1000, para monitorear el desplazamiento del piston neumdtico. Esta
dispuesto de manera que el nucleo permanezca unido al vastago de extension acoplado en el

embolo del piston, permitiendo asi un movimiento conjunto.

* Cuatro LVDTs sumergibles modelo MS7A, ubicados en el tercio superior ¢ inferior de la
muestra de suelo, montados con la ayuda de dos postes fijos y de brazos apoyados en los
postes que sujetan los sensores en el tercio superior y tercio inferior cuyos nucleos van
adheridos a la membrana de hule por medio de unas zapatas de bronce (figura 2.5). En la
figura 2.6 se muestra la descripcion de los componentes de los LVDTs.

LVDT externo desplazamiento de 50 mm

Camara neumatica

Cabezal del || LVDT sumergible,

piston ] L1 desp. 10 mm

Poste para los adaptadores
de los LVDT

Adaptadores LVDTs
|

T
!
AN

Celda de carga de 250 |b.

V-

Sensor de cambjo ”H|
volumétrico

Tornillo doble para
é,___ == | ajuste de altura

"""""""""""""""" i Sensor de presion

Sensonde presion

Alos acondicionadores
de senial

(a)

Figura 2.3 (a) Esquema de la camara triaxial automatizada,

Sensor de Pc

(b)

* (b) el equipo triaxial neumdtico en operacion
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Figura 2.5 Zapatas para los nicleos de los LVDTs.
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Figura 2.6 Seccion de los LVDTs.

2.5 Sistema para la aplicacion y control de cargas

Para el control de la fuerza axial y presion confinante se utilizaron dos motores a paso modelo
PH296-028 de dos fases y con seis polos, que trabajan a 1.25 A, acoplados cada uno a un
regulador de presion por lo que no se requiere de un gran torque. Para el caso de pruebas con
velocidades de deformacion por debajo de 0.0001 mm/min, este tipo de sistema de motores no
controla adecuadamente el desplazamiento, limitando la precision de los sensores de
desplazamiento ubicados en los extremos del tercio medio de la muestra al interior de la camara.
Las componentes electronicas se ajustan en precision y amplificacion de sefial, a las condiciones
del sistema piston — motores a paso.

Este sistema cuenta con un acondicionador de sefial (figura 2.7), capaz de energizar determinados
polos de los motores para que trabaje a medio paso con un transformador de alimentacion de
120 V a 40 V para los motores en conjunto y con circuitos capaces de soportar un voltaje de 40 V
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a 1.25 A. Los elementos electronicos con los cuales se fabrico los acondicionadores fueron de
precision, ya que de estos también depende la precision del equipo en conjunto.

El sistema cuenta con una tarjetas de acondicionamiento de sefal de tipo resistivo, con cuatro
canales para los transductores de carga y presion (cuatro en una tarjeta) y cinco canales para los
LVDTs (dos acondicionadores por tarjeta (figura 2.8). Todos los canales se dirigen a un conector
de cable plano de 50 hilos que estan conectados directamente a la tarjeta de adquisicion de datos
siendo necesario ventilar los acondicionadores debido a que los componentes electrénicos pueden
perder precision por el aumento de temperatura a causa del uso prolongado del sistema en las
pruebas realizadas, que en algunos casos requirieron de hasta 28 dias.

Figura 2.8 Gabinete completo de acondicionamiento de los sensores
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2.6 Programa principal de control

Luego de la seleccion del tipo de prueba que se desee realizar, que puede ser cualquiera de las
cuatro que se indican en el diagrama descrito en la figura 2.2, se despliega el modulo de operacion
en donde se lleva a cabo cada una de las etapas de la prueba triaxial.

En la figura 2.9 se muestra el diagrama de las opciones de seleccion para iniciar una prueba,
donde se toman los datos del ensaye a realizar; se visualizan los valores de los transductores y se
selecciona la etapa de la prueba a desarrollar, (saturacion, consolidacion y falla).

En la etapa de consolidacion se tiene la posibilidad de realizar pruebas isotropicas o anisotropicas.
Para la prueba isotropica se accede al diagrama de la figura 2.10, mediante el cual se controla el
desarrollo del esfuerzo de confinamiento tal como en una prueba convencional de consolidacion,
cuyos valores de AV/V, son graficados contra ¢’ durante el proceso de consolidacion.

Para las pruebas con consolidacion anisotropica, los parametros de control se expresan en
términos de p” q, y del valor de K, especificado en la figura 2.11. El tiempo de espera que
requiere el sistema entre cada incremento de esfuerzo depende de qué tan rapido ocurra la
disipacion de la presion de poro acumulada para cada incremento de presion. En la etapa inicial de
la prueba con consolidacion anisotrdpica, se aplican presiones isotropicas con la finalidad de
alejarse de la linea de falla; la etapa siguiente es la de carga axial pura, donde se comparan los
valores de K experimentales con el valor tedrico correspondiente para p’, ¢ con la finalidad de
aproximar el g experimental, al valor de g tedrico.

En la subrutina descrita en la figura 2.12 se muestra el procedimiento para controlar la trayectoria
de esfuerzos experimental por medio de la proximidad a la linea teodrica con el valor de K
establecido a priori para el ensaye. El pardmetro de referencia para concluir los incrementos es el
o1’ maximo al cual se establece llegar. En la etapa de falla el ensaye puede ser de desplazamiento
controlado o de carga controlada. En la figura 2.13 se muestra el diagrama de control por
desplazamiento controlado en donde se pueden aplicar series de ciclos de cargas y descargas
monotonicas a diferentes velocidades de desplazamiento comprendidas dentro del rango de
0.0001 a 1 mm/min.
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Figura 2.10 Diagrama de operacion del proceso de consolidacion isotropica
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CAPITULO 3

CARACTERSITICAS DE LOS SUELOS NATURALES Y RECONSTITUIDOS

Se considerd comparar el comportamiento de las arcillas naturales y reconstituidas del valle de
Meéxico tomando en cuenta sus propiedades intrinsecas; por tal razon, se reconstituyeron muestras
de arcillas del Valle de México para poder observar estas diferencias en el comportamiento de
estos dos tipos de especimenes.

3.1 Reconstitucion de suelos

Las propiedades intrinsecas del suelo son aquellas inherentes al material e independientes de los
factores que intervienen en la génesis del suelo en su estado natural. La evaluacion de estas
propiedades y su comparacion con las que exhiben las arcillas naturales permite examinar las
diferencias entre los suelos naturales y los reconstituidos, lo cual provee un medio para ponderar la
influencia de factores como la estructura de cementacion, asi como la génesis e historia de
esfuerzos. En cierto modo, las arcillas reconstituidas pueden verse como modelos fisicos de
materiales sedimentarios naturales. Observado asi, los materiales reconstituidos representan
modelos aproximados en el sentido de que sus propiedades no se reproducen totalmente como en
los materiales “en estado natural”.

En las ultimas décadas se han comparado las caracteristicas de compresibilidad y propiedades de
resistencia de arcillas sedimentarias naturales con las propiedades correspondientes de materiales
reconstituidos (Burland, 1990; Mendoza et al, 2000; Imai, 1980). En el caso de las arcillas del
Valle de México, en esta investigacion se evaluaron estas mismas propiedades para compararlas
con las de otros materiales de diferentes partes del mundo, algunos de los cuales tienen
caracteristicas extremas. Los datos que se presentan en este documento se agregan a la informacion
existente, permitiendo una reevaluacion de algunos de los conceptos generales expuestos
previamente por otros investigadores, con respecto a las propiedades intrinsecas de los suelos.

Los suelos naturales son heterogéneos en muchos aspectos y esto origina una gran variacion en los
valores de sus propiedades mecanicas, las que, segun algunos autores, tienen que ser tratados como
variables estocasticas. Las propiedades de los materiales naturales varian considerablemente,
incluso a distancias pequefias. En el caso de especimenes de arcillas del Valle de México y tal
como lo exponen Marsal y Mazari (1959), es considerable la variacion en la distribucion de
volumen de agua y la relacion de vacios, incluso para muestras separadas por algunos centimetros.

Por su parte, los suelos reconstituidos son principalmente homogéneos y algunas de sus
propiedades pueden reproducirse a voluntad. Por ejemplo, el volumen de agua o la relacion de



vacios en materiales reconstituidos pueden controlarse con precision; con las técnicas de
reconstitucion se logra que sean semejantes y constantes. Incluso, los procedimientos para la
sedimentacion en el laboratorio (condiciones de frontera, tensiones aplicadas, temperatura) se han
estandarizado.

3.2  Material y técnica de reconstitucion de suelos

Los materiales empleados en este trabajo fueron dos arcillas del Valle de México de origen
sedimentario, de alta plasticidad y compresibilidad: una, extraida del ex-Lago de Texcoco al nor-
este de la ciudad de México en una zona deshabitada donde ninguna carga externa se ha aplicado a
los estratos del suelo; y la otra extraida de la parte céntrica de la ciudad de México donde se
encuentra la Secretaria de Comunicaciones y Transporte, lugar donde se midieron las mayores
amplificaciones de desplazamientos en el terreno, registradas durante el sismo de México en 1985,
zona densamente poblada y afectada por el Hundimiento Regional como consecuencia del
abatimiento del nivel fredtico por la extraccion del agua y los cambios de la presiones de poro en la
masa de suelo durante los ultimos 100 afios. La ubicacion de los sondeos tomados en el Valle de
Meéxico se presenta en la figura 3.1.

Para complementar la informacion, se tomaron datos de pruebas realizadas con arcillas del Valle de
Bogota, (Chaya et al, 1999) asi como los resultados de pruebas realizadas con una arcilla marina de
la Sonda de Campeche en el Golfo de México (Ibarra, 2002). La figura 3.2 muestra la ubicacion de
estos sitios. Las muestras de estos materiales en sus estados naturales fueron extraidas con
muestreadores de pared delgada y en cada caso se reconstituy6 el material.

" QU *‘V‘ 4
Vil s% Texcoco
. e . »

Aeropuerto fatomad
“Benita Jusrez

( .\\U:;l\'v

Figura 3.1 Mapa de localizacién de los sondeos de donde provienen las muestras en el Valle de México
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Figura 3.2 Mapa de localizacién de los suelos considerados para este trabajo, Ciudad de Mexico, Sonda
de Campeche y el Valle de Bogota, Colombia

En las ultimas décadas se han usado varios procedimientos para reconstituir suelos en el
laboratorio; algunos se han descrito en la literatura (McManus et al ,1991; Mendoza et al, 2000). En
general la reconstitucion requiere de la formacion de un lodo que se sedimenta bajo condiciones
controladas en tanques u oddémetros. En muchos casos, los procedimientos han sido determinados
de consideraciones practicas que derivan principalmente de la conveniencia de tener un lodo
suficientemente fluido y manipulable. Sin embargo, Katagiri y Imai, (1994) han sefialado que la
cantidad de agua en el suelo reconstituido influye en el tiempo de floculacién, el tiempo de
sedimentacion y en la compresibilidad del material reconstituido, considerando que a mayor
cantidad de agua se presentan mayores tiempos de floculacion, sedimentacion y una mayor
compresibilidad del material reconstituido. Para el caso de las arcillas reconstituidas de la Ciudad
de México, Romo et al (1989) sugirieron que el agua contenida en el lodo debe variar entre dos y
seis veces el limite liquido, pero otros investigadores han propuesto que el volumen de agua inicial
sea 1.5 veces el limite liquido. A su vez las propiedades intrinsecas presentadas y discutidas por
Burland (1990) fueron obtenidas de suelos reconstituidos con un volumen de agua inicial entre 1 y
1.5 veces el limite liquido, el cual se considerd para reconstituir los materiales que se emplearon
para este trabajo y asi poder comparar los resultados de este estudio con los datos de suelos
reconstituidos en otras partes del mundo referidos en otras publicaciones.

3.3 Caracteristicas de las arcillas del Valle de México

Estos materiales se han estudiado sistematicamente desde hace mas de cinco décadas, destacandose
algunas de sus propiedades mas notorias como los volimenes de agua sumamente altos,
compresibilidad elevada, asi como una resistencia al esfuerzo cortante bastante baja, Algunas de
estas caracteristicas pueden explicarse, por lo menos en parte, por las grandes cantidades de
microfosiles de ostracodos y diatomeas porosas que contienen estos suelos, cuyos volumenes
dependen de las condiciones climaticas en el momento de la formacién de los estratos, asi como
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por la influencia del grado de afinidad quimica entre los electrones de la particulas de las arcillas.
Segun Peralta, (1989) las caracteristicas mas notables de la micro-estructura de las arcillas del
Valle de México son:

* La baja cristalizacion de las particulas de arcillas se debe a su origen volcéanico y corta edad
geologica, inferior a 30 000 afos

* Los factores climaticos que afectaron la profundidad de las aguas del antiguo lago, dando
origen a horizontes abundantes en crustaceos de agua salobre.

* Las superficies energizadas de las particulas de las arcillas de la ciudad de México, las cuales
propician la adsorcion de agua.

El alto contenido de agua puede explicarse por la baja cristalinidad de los minerales arcillosos, que
presentan grandes superficies especificas de las particulas altamente energizadas y formadoras de
capas adsorbentes, asi como por la capacidad de los fosiles de retener agua.

34 Proceso de reconstitucion de suelos

Durante la reconstitucion de los suelos arcillosos, las muestras pasan por tres fases principales:
floculacion, sedimentacion y consolidacion (por peso propio y por incremento de cargas externas).
Este proceso ha sido descrito por varios autores, (ej., Imai, 1980; Lin y Lohnes, 1984). En este
trabajo los suelos empleados para el proceso de reconstitucion fueron seleccionados de las
muestras de los estratos proximos a la profundidad de referencia, la cual fue de 15 m. Luego se les
agregd agua hasta alcanzar 1.5 veces el limite liquido promedio de los materiales naturales. Las
arcillas que contenian arenas o limos con diametros nominales mayores a 74 , se desecharon en el
proceso.

El aire presente en el lodo fue extraido por la aplicacion de vacio a una temperatura de 60° C y el
material desaireado fue vaciado en los cilindros de acrilico de 58 cm. alto y 18 cm. en diametro,
este proceso se ilustra en figura 3.3. El lodo se cubrié con una pelicula de agua y luego con una
lamina de plastico para sellar los cilindros y evitar asi la evaporacion del agua dejandose el material
en esa condicion durante 28 dias para permitir la floculacion y sedimentacion durante ese periodo.
Los cilindros acrilicos se acondicionaron con una cama de arena y geotextil para que funcionaran
como filtros; el mismo filtro de geotextil se puso sobre la muestra antes de empezar la fase de
consolidacion por incremento de cargas externas.

El contenido quimico del agua presente en los poros del material influye en el comportamiento de
los suelos naturales y reconstituidos. Segiin Mendoza (2002), la presencia de sales disueltas en el
agua de los poros es mas importante que el volumen de agua inicial, pues determina los tiempos de
consolidacion de las arcillas reconstituidas. El agua presente en los poros de las arcillas del Ex
lago de Texcoco contiene grandes cantidades de minerales disueltos, principalmente sodio, cloruros
y sulfatos; de acuerdo con los datos mostrados en tabla 3.1, la cantidad total de minerales disueltos
es 2.5%.

En la reconstitucion de la arcilla mencionada se empled agua destilada y se agregd bicarbonato de
sodio y cloruros en las mismas proporciones que las mostradas en dicha tabla. En la muestra de

20



SCT las sales disueltas son menores a 1% (Marsal y Graue, 1959) razon por la cual no se agregd
componente quimico alguno al agua destilada usada en la reconstitucion de este material.

@ ® ©

@ ey

Figura 3.3 Procedimiento de reconstitucion de la mezcla de suelo arcilloso: (a) seleccion del material de los
sondeos, (b), remoldeo del material seleccionado; (c), incorporacion de agua para obtener un w = 1.5
W, (d), mezclado del material en una batidora industrial convencional, (e, f), vaciado del lodo arcilloso
en depositos de 20 It para su desaireado; (g) proceso de desaireado del suelo, (h), vaciado del material
desaireado en los cilindros acrilicos, con una manguera sumergida para evitar la incorporacion de aire
en la mezcla

Los volimenes iniciales, pesos de solidos y agua asi como otros datos gravimétricos de los
materiales reconstituidos se indican en la tabla 3.2. Las graficas de la figura 3.4 muestran las curvas
de consolidacion para las dos muestras de las arcillas del Valle de México. La consolidacion se
llevé a cabo mediante la aplicacion de incrementos de carga. Los esfuerzos aplicados al material
reconstituido fueron de: 0.75, 1.5, 3.0, 6.0 12 24 y 32 kPa, los cuales se mantuvieron por 28 dias
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para permitir la sedimentacién y floculacion. Durante este periodo se alcanzd un grado de
consolidacion de al menos 70%. Un grado de consolidacion mas alto habria tomado mucho mas
tiempo haciendo inaceptable el trabajo en el laboratorio. Las tablas 3.3 y 3.4 resumen la evolucion
de las relaciones de vacios y los esfuerzos verticales aplicados durante la consolidacion.

Tabla 3.1
Resultados del analisis quimico del agua presente en los poros de la arcilla del ex-Lago de Texcoco

PARAMETRO UNIDAD RESULTADO
CLORUROS grilt 5,6009
SODIO griit 12,647
SULFATOS griit 2,535
BICARBONATOS gr/lt CaCO3 2,122
CARBONATOS gr/lt CaCO3 2,555
ALCALINIDAD TOTAL gr/lt CaCO3 4,677

Tabla 3.2
Datos gravimétricos de los suelos reconstituidos

Texcoco SCT
V muestra m’ 0.015 0.015
W muestra kg 17.56 17.48
W Suelo natural kg 10.02 12.27
W agua adicional kg 7.54 5.21
w % 227 182
wi % 315 302
Wp % 77 108
Gs 2.46 2.65
€, 11.92 9.25
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Figura. 3.4 Comparacion de la variacién del cambio volumétrico en el tiempo del suelo reconstituido
bajo la aplicacion de los diversos incrementos de cargas. (Las deformaciones se miden con

respecto al volumen antes de aplicar un nuevo incremento de carga)

Tabla 3.3 Historia de esfuerzos, relacion de vacios y contenido de humedad, de la arcilla de Texcoco

Ciclo de Esfuerzo Tiempo w € U
carga aplicado
kPa dias % %
Fyc" 0 28 511 11.923 0.92
1 0.7 28 4522 10.744 0.94
2 1.5 20 438.3  10.359 0.96
3 2.9 20 420 9.781 0.92
4 5.9 20 387.3 8927 0.97
5 11.8 20 3489 8.121 0.98
6 23.5 20 3209 7.497 0.92
7 314 272 312.1  7.052 1.00
428%*

%k

* fyp : Floculacion y consolidacion por sedimentacion

: Tiempo total de consolidacion en los cilindros acrilicos

Tabla 3.4 Historia de esfuerzos, relacion de vacios y contenido de humedad, de la arcilla de SCT

Ciclo Esfuerzo Tiempo w e U
de aplicado
carga

kPa dias % %
Fyc' 0 28 496.9 9.246 0.74
1 1.5 28 395.4 8.722 0.78
2 2.9 22 383.6 8.353 0.88
3 5.9 22 363.2 7.798 0.77
4 11.8 22 341.2 7.285 0.79
5 23.5 25 308 6.399 0.83
6 314 41 288.4 5.844 0.74

188™
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3.5 Propiedades intrinsecas de los suelos

A las propiedades intrinsecas se les denota con un asterisco *, los valores de € 100, y € 1000 S0n las
relaciones de vacios que corresponden a o, =100 kPa y 1000 kPa respectivamente. Por otra parte,
se denomina indice de compresion intrinseca C. a la relacion de vacios obtenida de e 00 -
e 1000, Terzagui (1925), denominé a e 100 y C". como las constantes intrinsecas de compresibilidad.

El parametro que normaliza la relacion de vacios con respecto ae 100y C ., se denomina indice de
vacios intrinseco I, . La Fig. 3.5.(a), expresa la curva de compresion y en la figura 3.5.b expresa el
indice de vacios I, definido por ecuacion (3.5.1).

* *
. (e—ep) =(e_eloo)

]V * * C* (3 S. 1 )
€100 ~ €1000 c
e
N
N
. \ Linea de compresién
€109 - - - — - - %, :
~ Intrinseca (ICL)

1000 .
Log O, : kPa 100 Log Oy : kPa
() (b)

Figura.3.5 Normalizacién de la Curva de compresion intrinseca

El proceso de consolidacion de las muestras reconstituidas para este trabajo se desarrollé en dos
etapas: la primera en los cilindros acrilicos donde se colocaron cargas hasta 31 kPa; y la segunda
etapa en los consolidometros convencionales, en los cuales se llevaron las muestras hasta 1700 kPa
de carga.

En la figura 3.6 se presenta el indice de vacios de las arcillas del Valle de México, del Valle de
Bogota y de la zonda de Campeche, comparandolas con los resultados expuestos por Burland
(1990), en donde se observa la convergencia de las ICL para valores de ¢, por encima de los 100
kPa; en el caso de valores de 6, menores existe cierta dispersion, pudiendo decirse que la ICL es
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poco sensible a tiempos prolongados de aplicacion de cargas en el proceso de reconstitucion de los
suelos.

2 Arcilla plastica UK W, =128
— Arcillade Londondres W =67.5
e- € e- e Arcilla Magnus W =35
- b= e
8 . [ 100 © € 4000 Cec u TEXCOCO w[_f 315
Yo e —— % SCOPSCT W= 2
@ 1 + SON3-M10 W =
— — - — # SON3 M4 W
> + Campeche W= &
8 OVv: (kPa) Iy
£ 10 1.18
= 40 0.46
£ 0 100 0
8 400  -0.63
S 1000 -1.0
> 4000 146
3
8
2
¥
1
Arcilla plastica Arcilla de Londres
! X Arcilla Magnus |
10 10 oy :kPa 10 10

Figura 3.6 Normalizacion de la curva de compresion intrinseca,, Burland (1990), se incluyen
la arcilla del ex-Lago de Texcoco, SCT, de Ciudad de Bogota y de la Bahia de
Campeche

El 1 describe la linea de compresion intrinseca (ICL) de los materiales reconstituidos ajustandose
a una ecuacion cubica dada por:

I, =2.45-1.285x +0.015x (3.5.2)
Donde x=log oy en kPa.

La ICL puede ser determinada directamente de la arcilla en estudio, si los valores de ¢ 100 y C'c
son conocidos usando la ecuacion (3.5.2); pero si la ICL esta en términos de ey Oy, para cada valor
de e le corresponden varios valores de o y pudiendo obtenerse de la ecuacién (3.5.2) y calculando el
valor de 7, con la ecuacion (3.5.1), cuya expresion es:

e=I C.+e. 3.5.3
v—C 100

Leonards y Ramiah (1959) indican que las arcillas desarrollan un incremento de resistencia a la
compresion que no depende de la reduccion del volumen, ademas de considerar que la duracion del
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incremento de carga, para un periodo muy prolongado tiene poca influencia comparado con los
valores de resistencia que se obtendrian con la aplicacion de cargas en periodos de menor duracion,
razon por la cual sugieren que, para muestras reconstituidas con un contenido de agua comprendido
entre 1 y 1.5 veces el limite liquido, es suficiente considerar el tiempo necesario para permitir la
consolidaciéon primaria.

3.6 Presentacion de resultados

En el proceso de reconstitucion las arcillas se consolidaron unidimensionalmente hasta un esfuerzo
de 3100 kPa, para lo cual se extrajo el suelo de los cilindros de acrilico y luego se colocaron en los
consolidometros convencionales tratando de evitar, en lo posible, la expansion del suelo.

Se realizaron también ensayes de consolidacion unidimensional en arcillas naturales, aplicando la
misma secuencia de carga que para las arcillas reconstituidas, con el fin de observar la variacion del
comportamiento de los suelos con el proceso de reconstitucion. En las curvas de compresibilidad
de las arcillas del Valle de México mostradas en las figuras 3.7 y 3.8. se observa el similar
comportamiento y pendientes de las curvas de compresibilidad de los materiales naturales y
reconstituidos.

12

Ex lago de Texcoco

—S— Sedimentacion
—@— Consolidacion

—o—C idacion del suelo

— & - Ensaye N° 03 natural
— & - Ensaye N° 16 reconstituido

2 A: pendiente de la
linea de compresién

K. pendiente de Ia linea
de recompresion

0.1 1 10 100 1000 10000
kPa

Figura. 3.7  Curva de compresibilidad de los suelos naturales y reconstituidos: Arcilla del ex- lago de Texcoco
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Figura. 3.8  Curva de compresibilidad de los suelos naturales y reconstituidos: Arcilla SCT

A partir de las pruebas de consolidacion se determinaron los parametros A (pendiente de la linea de
consolidacion virgen) y k (pendiente de la linea de descarga de la curva de compresibilidad). Se
incluyen en las figuras 3.7 y 3.8 algunas pruebas de consolidacion realizadas en la cdmara triaxial
neumatica, cuyos valores de los pardmetros A y ¥ para los suelos naturales y reconstituidos se
muestran en la tabla 3.5.

Segun refiere Skempton, (1970) la relacién de vacios y el esfuerzo efectivo en los depositos de
arcillas normalmente consolidados responden a una relacidn esencialmente lineal y una
convergencia de las curvas, en donde la naturaleza y cantidad de los minerales presentes en la
estructura de los suelos determinan el limite liquido y la relacién de vacios. En la figura 3.9 se
presentan los datos referidos por Skempton (1970) en donde se incluyen las arcillas del valle de
Meéxico y del valle de Bogota, Colombia, observandose que los suelos incluidos manifiestan,
también, la convergencia y una ligera convexidad de las curvas de sedimentacion. Esto refiere que
con el incremento de la presion de confinamiento en los suelos reportados son menores las
diferencias generadas por el proceso de formacion de los suelos arcillosos.

Asimismo las curvas de compresion unidimensional de las arcillas reconstituidas con un contenido
de agua igual a 1.5 veces el limite liquido (W1 %), convergen en un amplio rango de valores de e y
0’y hacia las curvas de compresion unidimensional de estos mismos suelos, pero en estado natural.
Burland (1990) efectud ensayes en diversas arcillas, identificando que la relacion de vacios y
esfuerzos para distintas arcillas reconstituidas presentan una ligera convexidad y tienden a
converger conforme se incrementa o . Las arcillas reconstituidas del valle del México, del valle de
Bogota y la arcilla marina de la Bahia de Campeche, presentan también este comportamiento, lo
que se puede observar en la figura 3.10.
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Tabla 3.5 Parametros Ay k de las arcillas naturales y reconstituidas

A K Mk
Suelo (100-1000) (100-1000) (100-1000)
kPa kPa
SCT reconstituido 2.230 0.281 8.544
SCT natural 1.702 0.358 21.012
Texcoco reconstituido 3.231 0.253 11.622
Texcoco natural 2.205 0.264 14.899
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Figura 3.9 Curvas de sedimentacion para arcillas sedimentarias normalmente consolidadas (Skempton,
1970). Se incluyen las arcillas del Valle de México y Bogota

28



8.0

: W, e,
| o Kleinbelt Ton 1271 3521
B o Argelte Plastique 128.0 3302
< London Clay 675 1829
75— a Wiener Tegel 467 1288
r ¥ Magnus Clay 350 0956
—ﬁ; © Lower Cromer Till 250 0663
-
s B TEXCOCO 315 7213
701 “ & SCOP sCT 302 6.451
o & SON3-M10 (Bogata) 138 4.003
B A % SON3 M4 (Bogota) 94 2,704
Y 4 Campeche bay 808 1.202
\
65—
B ¥
~ 1+
[ 1
A
B 1
6.0— \
K ¥
- *\
55—
50—
B Suelo reconstituido
- 3 Valle de México
L \
45— \
- 3
40—
35

Suelo reconstituido
Valle de Bogota

3.0

Suelo reconstituido
25 Bahia de Campeche

20

@
4
2
=3
[
>
g 1.5_— .
s ~
2 C
& -
M S R
(V4 10_ Q.. :‘x\ X
- . .
o — \"\
= u.h‘"h-\..ﬁ T
N —_— e ‘ﬁ..\ -
05— T e e -
L - 1
0 | | 11111l [ R | L1111l
10 107 10° 10*
O. kPa

Figura 3.10 Curvas de compresién para varias arcillas reconstituidas (Burland, 1990). Se incluyen las
arcillas del Valle de México, Ciudad de Bogota y de la Bahia de Campeche



3.7 Correlacion entre las constantes de la compresibilidad intrinseca y los limites
de Atterberg

Las correlaciones planteadas por Skempton (1944) entre los limites de Atterberg y las constantes de
compresibilidad e o0 y C . son:

el = 0.109 +0.679¢, —0.089¢; +0.016e; (3.7.1)
y C. =0256¢, —0.04 (3.7.2)

Estas correlaciones de la relacion de vacios en el limite liquido(er) en el rango de 0,6 y 4,5 son
aceptables; pero para valores superiores, presenta dispersion como es el caso de las arcillas del
valle de México. Esto se manifiesta al expresar graficamente la relacion de vacios (er) en el limite
l1qu1do contra ¢ 100 y C ¢, con los valores experimentales y los valores analiticos estimados con las
ecuaciones 3.7.1 y 3.7.2, (ver figura 3.11). Los datos de las arcillas mostradas por Burland (1990)
se encuentran en la tabla 3.6, que incluyen los valores de las constantes intrinsecas referidas por
Burland (1990), de las arcillas de México, Bogotd y Campeche obtenidas analiticamente en este
trabajo.

Tabla 3. 6 Constantes intrinsecas de compresibilidad de algunos suelos reconstituidos , Burland (1990).
Se incluyen los datos de este estudio

SsoIL w, | wp | Gs | e [€w o | €w e |€w co REFERENCE
experimental Burland analitic This study

Lower cromer till 25 13 2.65 0.66 0.50 0.15 0.52 0.13 0.57 0.13 |Gens (1982)
Coulder clay 28 14 2.69 0.75 0.52 0.12 0.58 0.15 0.60 0.15 [Skempton (1944)
Silty clay 28 20 2.72 0.76 0.60 0.14 0.58 0.15 0.60 0.16 |Ramiah (1959)
Magnus clay 35 17 273 0.96 0.76 0.27 0.69 0.20 0.68 0.21 |Jardine (1985)
Grangemouth 35 21 278 0.97 0.66 0.23 0.70 0.20 0.68 0.21 |Burland (1990)
ton V 36 18 2.71 0.98 0.74 0.25 0.70 0.20 0.69 0.21 |Skempton (1944)
Weald clay 39 19 2.73 1.07 0.77 0.24 0.75 0.23 0.72 0.23 [Skempton (1944)
Boston blue clay 39 23 2.78 1.08 0.80 0.21 0.76 0.23 0.73 0.24 [Skempton (1944)
Red soli 45 22 2.67 1.21 0.79 0.27 0.83 0.26 0.78 0.27 |Nagaraj et al (1986)
River severn alluvium 46 25 2.59 1.19 0.80 0.21 0.82 0.26 0.78 0.26 |Skempton (1944)
Wiener tegel 47 22 2.76 1.29 0.86 0.30 0.87 0.28 0.82 0.29 [Hvorslev (1937)
SON57-M123B, Colombia 48 26 2.53 1.20 0.48 0.22 0.82 0.26 0.78 0.26 |Ojeda et al (1999)
Oxford clay 53 27 2.57 1.36 0.96 0.30 0.91 0.30 0.86 0.30 |Skempton (1944)
Ton IV 58 26 2.85 1.65 0.97 0.32 1.06 0.37 1.00 0.37 |Skempton (1944)
Residual clay 58 27 2.74 1.59 1.02 0.34 1.03 0.36 0.97 0.36 |Ramiah (1959)
London clay 62 24 2.73 1.71 1.20 0.45 1.09 0.39 1.03 0.39 |Jardine (1985)
Belfast estuarian clay 67 30 2.66 1.78 1.00 0.32 1.13 0.41 1.07 0.41 |Skempton (1944)
London clay 68 27 2.71 1.83 1.23 0.49 1.15 0.42 1.09 0.42 |Som (1968)
Ganges delta clay 69 28 2.77 1.91 1.22 0.42 1.19 0.44 1.14 0.44 [Skempton (1944)
Gosport clay 76 29 2.67 2.03 1.20 0.48 1.25 0.47 1.21 0.47 [Skempton (1944)
London clay 77 28 2.71 2.09 1.28 0.49 1.28 0.48 1.24 0.48 [Skempton (1944)
Marine clay, Campeche 80 29 2.75 41 1.98 0.64 2.50 0.99 2.62 1.08 |Mendoza et al (2002)
Marine clay, Campeche 81 30 2.77 3.95 1.43 0.79 2.39 0.95 2.47 1.01 |Mendoza et al (2002)
Brown london clay 88 32 2.65 2.33 1.32 0.56 1.41 0.54 1.39 0.54 [Skempton (1944)
SON3-M4, colombia 94 32 241 2.62 1.72 0.75 1.56 0.62 1.57 0.62 |Ojeda et al (1999)
SON51-MX, colombia 5] 17 2.44 29 0.52 0.35 1.72 0.69 1.76 0.69 |Ojeda et al (1999)
Black cotton clay 97 32 2.73 2.66 1.74 0.69 1.58 0.62 1.59 0.63 [Nagaraj et al (1986)
Kleinbelt ton 127 36 2.77 3.52 218 0.91 2.09 0.84 2.19 0.88 [Hvorslev (1937)
Argile plastique 128 31 258 | 330 | 182 | 081 | 196 | 079 | 2.03 | 0.81 |Skempton (1944)
Whangamarino clay 136 61 2.78 3.74 244 0.80 224 0.90 2.35 0.95 [Newland & Allely (1956)
SON3-M10, Colombia 139 117 2.58 3.55 2.38 0.98 2.11 0.85 2.21 0.89 |Ojeda et al (1999)
Bogota clay, Colombia 149 105 2.41 3.40 2.65 1.09 2.02 0.81 210 0.84 |This study
Sail 159 46 2.83 4.44 2.77 1.05 2.77 1.07 2.88 1.21 |Nagaraj et al (1986)
Dorado clay, Colombia 194 139 2.61 4.35 3.10 1.22 2.70 1.05 2.81 1.17 |This study
SCT clay, Mexico 302 108 2.65 6.45 4.20 2.35 5.08 1.57 4.38 2.30 |This study
Texcoco clay, Mexico 315 77 2.46 7.68 5.20 3.28 7.32 1.88 5.16 3.32 |This study
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La diferencia existente entre los resultados expresados por Burland (1990) y los planteados en este
trabajo se presentan en la figura 3.11; en la figura 3.11.a a su vez, expresa la relacion de vacios para
o = 100 kPa (¢"109) contra (e.) datos referidos por Burland (1990) y los datos de los suelos
analizados en este trabajo. Por otra parte, en la figura 3.11.b se expresa el indice de vacios C'¢
contra (e). Los parametros de ¢ 100 y C ., para las arcillas de alta plasticidad no se ajustan a las
ecuaciones planteadas por Skempton; sin embargo, los datos experimentales presentados por
Burland y los de las arcillas del Valle de México, Bogota y la Bahia de Campeche, se ajustan a las
expresiones (3.7.3) y (3.7.4), mostrando una menor dispersion:

e = —0.0082¢,” +0.1181¢,” +0.1983¢, +0.3868 (3.7.3)

y C.=0.0062¢;-0272¢;+0.2812¢,-0.0443 (3.7.4)

La correlacion existente entre las constantes intrinsecas de compresibilidad, con los indices
plasticos y la relacion de vacios, es sensible a la estimacion de los valores del limite liquido y al
valor de er, lo cual explica la dispersion existente en los datos de las arcillas del valle de México
expresados en la figura 3.11.

También se compararon las curvas de compresion por sedimentacion con la curva de compresion
intrinseca ICL, considerando para estas arcillas, normalmente consolidadas, una relacion de vacios
e, bajo la presion de carga efectiva ¢ ., siendo entonces el indice de vacios Iy,:

I, = (o =€) _ (eo _*efoo) (3.7.5)

* *
€100 ~ €1000 Ce

Los valores de ¢ 100 y C’. fueron tomados de las pruebas de consolidacion de los suelos
reconstituidos de las arcillas del valle de México, Bogotd y de la bahia de Campeche. Los valores
de e, se tomaron de pruebas de campo para las arcillas del ex-Lago de Texcoco y de datos de
sondeos en el aeropuerto el Dorado de Bogota y la calle 126, de la misma ciudad. La comparacion
con respecto a la ICL, se muestra en la figura 3.12, en la cual se encuentran los datos de arcillas
post-glaciales Escandinavas (Burland et al, 1990).

La figura 3.13 muestra, adicionalmente, la linea de sedimentaciéon compresion (SCL),
correspondiente a los datos de arcillas presentados por Burland et al (1990), asi mismo los datos de
los sondeos de campo efectuados para las arcillas del ex-Lago de Texcoco por Ovando et al (2003)
y el valle de Bogota, Ojeda et al (1999).
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Figura. 3.11
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Figura. 3.12 Curvas de sedimentacion compresion para arcillas post-glaciales, Burland et al (1990); se
incluyen las arcillas del ex-Lago de Texcoco, Centro SCOP-SCT y arcillas de Bogota
Colombia
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(Burland, 1990), se incluyen las arcillas del Ex-Lago de Texcoco, de SCT y de Bogota
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La resistencia natural del suelo depende de la composicion de los materiales presentes en la
arcilla, de la calidad del agua existente en los poros del suelo, asi como de las condiciones de
depositacion. Dado que la composicion mineralogica de las arcillas en formacion del valle de
México son complejas y variadas por la presencia de minerales como el hierro, magnesio, sodio,
carbonatos, materia orgdnica y fosiles como los ostrdcodos (ver anexo A, figura A.4), la
estructura microscopica del suelo del ex-Lago de Texcoco presenta una relacion de vacios alta;
por tal motivo, las curvas de sedimentacion compresion de los sondeos del ex-Lago de Texcoco
se encuentran sobre la linea de sedimentacion compresion.

La depositacion de los sedimentos de manera lenta y progresiva asi como el incremento de los
esfuerzos efectivos de compresion permite la variacion del indice de vacios en un menor rango,
pudiendo estos valores ubicarse sobre la linea de sedimentaciéon compresion (SCL) dado que el
indice de vacios depende también de las caracteristicas mineralogicas de los suelos. Por otro lado,
un proceso rapido de formacion de los suelos arcillosos a partir de lodos o materiales en
suspension no posibilita la orientacion de las particulas del suelo, con la consiguiente aumento
de la relacion de vacios. En el proceso de formacion de los suelos arcillosos influye la presencia
de sales en el agua existente en el suelo, tal como lo manifiestan Bjerrum et al (1956), Leonard et
al (1964) y Mendoza et al (2002).

Las lineas ICL y SCL_ de la figura 3.13 son practicamente paralelas en el rango comprendido
entre 6, =100 kPa y 6, = 1000 kPa; mientras que para valores superiores a ¢ = 1000 kPa son
convergentes.

Como se menciond en el acéapite 3.3 los suelos arcillosos del Valle de México presentan
singularidades muy importantes como es su gran contenido de agua y su alta plasticidad dentro de
la heterogeneidad que se presenta en sus propiedades y caracteristicas fisicas, como se observo en
el proceso de extraccion del material de los tubos shellby y la seleccion del material para la
reconstitucion del material donde se presentd una coloracion variada en las muestras (figura
3.3.b).

Estas diferencias aparentes en la coloracion de los materiales generalmente responden a procesos
de oxidacion o reduccion de los cationes amorfos presentes en los enlaces de las estructuras de
los minerales componentes de las muestras de suelos arcillosos, (Weaver, 1989). Por otra parte,
las estructuras de las arcillas presentan moléculas de oxigeno y silice en su composicion atdmica
pudiendo los silicatos presentar un desbalance en la cara del tetraedro de su estructura, aceptando
componentes como el sodio (Na), potasio (K) y fierro (Fe) con los cuales equilibra su carga
eléctrica (Blyth et al, 1998).

Por tal motivo se estimo realizar el andlisis mineralogicos por medio de la técnicas de difraccion
de rayos X (DXR), toma de fotografias con microscopio estereoscopico y el andlisis de
fluorescencia de rayos X (LFRX) en los suelos en estado natural y en condicion reconstituida,
con el fin de verificar que estos materiales sean semejantes, para lo cual se cont6 con el apoyo del
Instituto de Geologia de la UNAM. Los resultados de estos andlisis se presentan en el anexo A.
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De estos analisis se puede afirmar que las muestras de suelo natural y suelo reconstituido
corresponde a estructuras minerales con presencia de Calcita, plagioclasa, 6palo, cristobalita yeso
y cuarzo, con baja cristalinidad, cuyas semejanzas entre el suelo natural y reconstituido se pueden
observar en las figuras A.2 y A.3 del anexo A.

La composicion cuantitativa de los elementos quimicos de estos suelos naturales y reconstituidos
obtenidos por el método de Fluorescencia de rayos X se describen en la tabla A.3 del anexo A,
donde se puede verificar que los suelos naturales del ex-Lago de Texcoco y de SCT son
semejantes desde el punto de vista mineraloégico y quimico a los suelos reconstituidos empleados
para este trabajo.
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CAPITULO 4
RESULTADOS EXPERIMENTALES EN MUESTRAS CONSOLIDADAS ISOTROPAMENTE

4.1 Materiales ensayados

En este capitulo se describen las caracteristicas de los suelos evaluadas mediante pruebas
triaxiales con consolidacion isotropa en condiciones no drenadas en la etapa de falla. Las
muestras de arcillas del Valle de México se extrajeron de la Zona del ex-lago de Texcoco
mediante muestreadores de pared delgada. Una descripcion general y la ubicacion de estas
muestras se dieron en el acéapite 3.2.

Los materiales empleados para las pruebas fueron dos arcillas inorganicas cuyas caracteristicas
se describieron como de alta plasticidad, de color verde oscuro a café oscuro, con algunas vetas
de sales, producto de la acumulacion de este material en algunas fisuras. El contenido de agua
vario entre 160 y 360 %, el limite liquido de estos materiales fluctu6 entre 330 y 280 % y el
indice de plasticidad estuvo entre 186 y 255 %. Al ser comparados estos valores, con los
expresados por Marsal y Mazari (1959), puede verse que estos se ubican proximos a la linea
promedio de plasticidad de las arcillas del Valle de México como se observa en la figura 4.1.

Las dimensiones de las probetas fueron de 3.5 cm de didmetro y 8.5 cm de altura, las cuales se
montaron en la cdmara triaxial neumatica automatizada, luego se saturaron considerando un
valor minimo del parametro B de Skempton de 95%. Durante la saturacion el esfuerzo efectivo
aplicado en la camara no super6 0.05 kg/cm”.

En la etapa de consolidacion, las muestras se sometieron a incrementos de esfuerzos, los cuales
se sostuvieron hasta alcanzar la consolidacion primaria. Con ello, fue posible construir las curvas
de compresibilidad e identificar su tramo virgen.

En la etapa de falla, las pruebas se realizaron bajo el régimen de desplazamiento controlado con
velocidades de desplazamiento de 0.1, 0.01 y 0.001 mm/min. Todas las pruebas se realizaron sin
permitir el drenaje en la etapa de falla. Se aplicaron ciclos de carga y descarga de entre 0.5, 1.0,
2.0 kg para después llevar las muestras a la falla.
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expresados por Marsal y Mazari, (1959)

Las densidades de solidos de los materiales variaron entre 2.2 y 2.7 y en algunos casos se
encontraron muestras con lentes de arena, los cuales se descartaron debido a que no
representaban una posible comparacion con el material reconstituido de las dos zonas
mencionadas.

Los datos generales de los ensayes se muestran en las tablas 4.1 y 4.2. Los ensayes se
organizaron para disponer de resultados comparables bajo condiciones de consolidacion isétropa,
a diferentes niveles de esfuerzos y diferentes velocidades de deformacion en la falla para suelos
naturales y reconstituidos.

Tabla 4.1
Relacion de ensayes con consolidacion isotropa efectuados en la camara triaxial neumdtica
E";fye (Copnseol.) Vel. de def. Wi % Wf % Lugar Sondeo Muestra profundidad tipo de muestra cit’;llo:ede
muestra m.

Kglcm? mm/min. carga
1 1.0 0.01 2221 194.9 Texcoco SMC-29 21-1 14.9 natural 1
2 1.5 0.01 169.4 155.0 Texcoco SMC-29 211 14.8 natural 4
3 1.6 0.1 177.4 163.6 Texcoco SMC-29 211 14.8 natural 4
4 2.5 0.01 208.3 174.3 Texcoco SMS-1 M-6-2 15.1 natural 4
5 1.5 0.001 170.0 152.4 Texcoco SMS-8 17-2 17.4 natural 4
6 1.7 0.1 358.8 285.5 Texcoco SMS-4 30-1 17.3 natural 4
12 2.0 0.01 309.8 1971 Texcoco SMC-29 MEDIO 13.2.-16.8 Reconstituido 1
13 15 0.001 300.0 208.3 Texcoco SMC-29 MEDIO 13.2.-16.8 Reconstituido 4
14 1.0 0.01 296.6 218.6 Texcoco SMC-29 ABAJO 13.2.-16.8 Reconstituido 4
15 1.0 0.001 305.1 184.0 Texcoco SMS-1 SUPERIOR 13.2.-16.8 Reconstituido 4
16 15 0.1 283.5 197.7 Texcoco SMS-8 ABAJO 13.2.-16.8 Reconstituido 4
17 1.5 0.01 271.3 182.8 Texcoco SMS-4 MEDIO 13.2.-16.8 Reconstituido 4
25 2.5 0.01 321.3 192.1 Texcoco ABAJO SUPERIOR 13.2.-16.8 Reconstituido 1
28 1.5 0.001 194.8 134.9 Texcoco SMC-29 22-4 18.0 natural 4
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Tabla 4.2
Propiedades de las muestras ensayadas con consolidacion isotropa en la camara triaxial neumatica

En:?ye W% Densidad LL LP P ei o profundidad tipo de muestra
Gs m.
1 190.6 2.451 288.60 99.85 188.75 5.378 4.73 14.9 natural
2 189.8 2.378 312.30 125.72 186.58 5.051 4.71 14.8 natural
3 174.2 2.345 302.1 87.3 214.80 5.103 4.77 14.8 natural
4 1941 2.438 302.1 93.24 208.86 5.340 4.53 15.1 natural
5 209.4 2.364 303.2 102.4 200.80 4.670 4.25 17.4 natural
6 336.5 2.330 303.2 102.4 200.80 4.960 3.21 17.3 natural
12 289.0 2.502 283.90 86.80 197.10 7.407 4.71 13.2.-16.8 Reconstituido
13 307.5 2.456 324.16 67.66 256.50 7.672 5.48 13.2.-16.8 Reconstituido
14 293.6 2.456 350.60 140.08 210.52 7.791 5.93 13.2.-16.8 Reconstituido
15 306.4 2.560 323.5 73.8 249.70 7.693 4.80 13.2.-16.8 Reconstituido
16 297.2 2.615 390.6 147.28 243.32 7.778 5.73 13.2.-16.8 Reconstituido
17 277.8 2.555 330.57 138.49 192.08 7.485 5.37 13.2.-16.8 Reconstituido
25 315.4 2.352 310.2 81.19 229.01 7.784 4.69 13.2.-16.8 Reconstituido
28 198.7 2.616 299.8 104.3 195.50 7.658 6.23 18.0 natural

4.2 Comportamiento durante la etapa de consolidacién

En el capitulo 3 se habl6 de las propiedades intrinsecas de los materiales empleados en donde se
observa que durante la etapa de consolidacion se presenta una relacion unica entre los esfuerzos
efectivos y el volumen especifico. De los ensayes realizados con consolidacion isétropa que se
presentan en la figura 4.2 mediante curvas de compresibilidad en donde se incluyen las muestras
de suelo natural y reconstituido se verifica con buena aproximacion dicha relacion. En la
figura 4.2 se ve que las pendientes de las curvas de compresibilidad son semejantes (tanto para
suelo natural como reconstituido). No se realizaron descargas en las muestras ensayadas en la
camara triaxial neumatica.
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Figura 4.2. Grafica de compresibilidad de los suelos ensayados (naturales y reconstituidos)

39



4.3 Trayectorias de esfuerzos de los ensayes con consolidacion isétropa

En las figuras 4.3, 4.4 se muestran las trayectorias de esfuerzos de los ensayes realizados en los
suelos naturales y reconstituidos, respectivamente, observandose la similitud de las trayectorias
de esfuerzos en la etapa de falla de los suelos consolidados is6tropamente.

El estado critico de un suelo es el estado de esfuerzos en el cual la deformacién a volumen
constante por cortante progresa de manera indefinida sin cambios en el esfuerzo efectivo de
cortante; la relacion existente entre el esfuerzo desviador y el esfuerzo octaédrico expresado en la
grafica de trayectorias de esfuerzos se define como M.

En la figura 4.3 se presenta el conjunto de resultados de los ensayes realizados en suelos
naturales, donde se hace visible la influencia de los ciclos de carga y descarga de los ensayes 02,
03 y 04, en los cuales la trayectoria de esfuerzos se desplaza a la izquierda como consecuencia
del aumento de la presion de poro en la muestra. El rango en el que varia la pendiente M de la
linea del estado critico para los suelos naturales ensayados fue de entre 1.3 y 2, el angulo de
friccion varia entre 33° y 49°. Esta variacion esté relacionada con las dificultades para definir los
estados ultimos de las probetas a grandes deformaciones.

La figura 4.4 presenta, a su vez, el conjunto de resultados de los ensayes realizados en suelos
reconstituidos, ensayados a diferentes velocidades de deformacion (ensayes 13, 16 y 17) con
igual presion efectiva de confinamiento (1.5 kg/cm®) y ensayes con igual velocidad de
deformacion en la falla con diferentes niveles de presion efectiva de confinamiento, (ensayes 12,
14, 17 y 25). El comportamiento del material reconstituido presenta menor rango de variacion de
la pendiente M del estado critico, siendo este rango de M entre 1.8 y 2, el angulo de friccion (¢’)
varia entre 44° y 48°. La variacion de estos parametros (M y ¢’) del suelo reconstituido con
respecto a los materiales en estado natural fue del orden del 6%.

Al comparar las trayectorias de esfuerzos de los suelos naturales y reconstituidos se observa que
para los suelos reconstituidos existe una menor variacion con respecto al valor medio de los
parametros My ¢, debido a la homogeneidad del material reconstituido. La cristalinizacion de
las particulas del suelo natural y la presencia de micro-fisuras producto de su génesis en tiempos
geologicos, contribuyen a que las propiedades de estos suelos varien dentro de un rango mas
amplio.
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Figura 4.3. Trayectorias de esfuerzos de las pruebas realizadas con consolidacion isotropa en suelos naturales
a diferentes presiones de confinamiento y diferentes velocidades de deformacion en la falla
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4.3.1 Influencia de la velocidad de deformacion en la trayectoria de esfuerzos

En las figuras 4.5 y 4.6 se presentan las trayectorias de esfuerzos de los ensayes realizados en
suelos naturales y reconstituidos respectivamente los cuales se efectuaron manteniendo una
misma presion de confinamiento efectivo y variando la velocidad de deformacion en la etapa
de falla de las pruebas (0.1; 0.01; 0.001 mm/min).

En la figura. 4.5.a se observa que el rango de valores de la pendiente M de la linea del estado
critico para las muestras de suelos naturales se encuentra en 1.98, para cuyo valor se estima el
angulo de friccion interna del material (¢) de 48°. En el caso de las muestras de suelo
reconstituido que se presentan en la fig. 4.6 (a) el valor de M se encuentra en 1.95 con un valor
de ¢ igual a 47°. Existe una variacion entre los valores individuales de M correspondiente a
cada ensaye, de los cuales los valores mayores de M corresponden a los ensayes realizados con
mayor velocidad de deformacion. Se puede decir, que los suelos naturales son mas sensibles a
la influencia de la velocidad de deformacion de la etapa de falla de las pruebas, lo cual se
observa al comparar las figuras 4.5.a y 4.6.a, en donde el rango de variacion de las trayectorias
de esfuerzos de los suelos naturales es significativamente mayor al de los suelos reconstituidos.
Sin embargo, estas variaciones no son significativas y las diferencias podrian estar relacionadas
con el hecho de que las muestras no llegaron al estado critico, aun cuando el estado final de
los ensayes se acerco a esta condicion.

Las trayectorias de esfuerzos efectivos se normalizaron con respecto a la presion efectiva de
confinamiento p’. para observar la influencia de este pardmetro en el comportamiento de las
muestras en la etapa de falla. Dentro de los ensayes realizados, se tom6 en cuenta la variacion
de la velocidad de deformacion en la etapa de falla considerando la misma p’e, en cuyo caso
también se normalizaron los resultados de las pruebas con respecto a este pardmetro. Al
normalizar las trayectorias de esfuerzos de los ensayes realizados en funcion de p’. (ver figuras
4.5.b y 4.6.b) se hace visible la influencia de los ciclos de carga-descarga aplicados antes de
llevar las probetas a la falla; no obstante, el comportamiento cualitativo de los suelos naturales
y reconstituidos es muy semejante, ya que el esfuerzo desviador aumenta con el incremento de
la velocidad de deformacion del ensaye.

Las diferencias observadas en el comportamiento del material por los ciclos de carga-descarga
en la figura 4.5.b de los suelos naturales muestran la influencia de la génesis del material en
tiempos o periodos geologicos, dado que el suelo en estado natural responde a un proceso de
sedimentacion y consolidacion con predominio de esfuerzo vertical y al ser estas muestras
consolidadas is6tropamente en laboratorio, la microestructura de estos suelos presenta una
mayor distorsion en la estructura interna cuyo comportamiento es mas sensible bajo la
aplicacion de ciclos de carga-descarga y la velocidad de deformacion.
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4.3.2 Influencia de la presion efectiva de confinamiento en la trayectoria de esfuerzos

En las figuras 4.7 y 4.8 se agrupan las trayectorias de esfuerzos de los ensayes en suelos
naturales y reconstituidos respectivamente, en los cuales se variaron las presiones de
confinamiento manteniendo la misma velocidad de deformacion en la etapa de falla (0.01
mm/min). Las trayectorias de esfuerzos también se normalizaron con respecto al valor de la
presion efectiva de consolidacion, p’e.

En la figura 4.7.a se presentan los resultados de los ensayes realizados con suelos naturales
obteniéndose el valor promedio para M de 2.0, al cual le corresponde valor de ¢ de 49°. En
este grupo de ensayes se incluye el ensaye 01 efectuado con carga monotonica en la etapa de
falla Al comparar los valores obtenidos para M de las pruebas con ciclos de carga-descarga
(ensayes 02 y 04) con el ensaye con carga monotdnica, se observa que los ciclos de carga-
descarga influyen en el aumento de este valor, dado que en estos ciclos aplicados se genera un
incremento y acumulacion de la presion de poro de las muestras, desplazando la trayectoria de
esfuerzos hacia la izquierda; sin embargo, el incremento en el valor de M y del valor del angulo
de friccion asociado a la muestra no es muy significativo. En los ensayes efectuados esta
variacion de M entre el ensaye monotdnico y los ensayes con ciclicos de carga-descarga es del
orden del 10%.

En la figura 4.8.a se muestra los resultados de los ensayes efectuados en probetas de suelos
reconstituidos en donde el valor medio de M se encuentra en 1.97 y el valor de ¢ es de 48°.
En este grupo de ensayes la variacion de los valores de M estimados individualmente para cada
ensaye fue menor (5%). Al comparar el valor obtenido de M del ensaye 25 que fue monotdnico
con los ensayes con ciclos de carga-descarga de este grupo de ensayes, la variacion es del 9%
como influencia de los ciclos de carga-descarga. En la figura 4.8.b se presenta las trayectorias
de esfuerzos normalizadas con respecto a la presion efectiva de confinamiento p’. en donde se
observa que a mayor presion de confinamiento efectivo los suelos reconstituidos son mas
sensibles a no poder obtener mayor magnitud de esfuerzo desviador con el aumento de p’e.

De las graficas de trayectorias de esfuerzos normalizadas (figuras 4.7.b y 4.8.b) se observa que
el aumento de la presion efectiva de confinamiento en las pruebas influye en el aumento del
esfuerzo desviador. Las formas de estas trayectorias de esfuerzos efectivos son semejantes; sin
embargo, los ciclos de carga-descarga aplicados en la parte inicial de la etapa de falla influyen
en el incremento del valor del esfuerzo cortante en el que se alcanza la linea de falla; este
comportamiento es muy parecido tanto para suelos naturales y reconstituidos. Si bien la
normalizacion de p’/p’. vs q/p’e no es perfecta, es claro que mediante este procedimiento
puede obtenerse una tendencia media que se ajuste al comportamiento del material, tomando
en cuenta la influencia de los ciclos de carga-descarga, la presion efectiva de confinamiento o
consolidacion y la velocidad de deformacion de las pruebas.
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4.4 Comportamiento esfuerzo - deformacion

En las siguientes figuras se presentan los resultados de los ensayes con consolidacion isotropa
analizados mediante graficas de esfuerzo contra deformacion, presion de poro contra deformacion.
También se presentan graficas del modulo de rigidez contra deformacion para los ciclos de carga-
descarga aplicados. Estos resultados se agrupan de manera que se pueda observar la influencia de
la velocidad de deformacion y la influencia de la presion efectiva de confinamiento. En ambos
casos se presentan los resultados de los ensayes efectuados en suelos naturales y reconstituidos.

4.4.1 Influencia de la velocidad de deformacion

Suelo natural

En la figura 4.9.a se presentan los resultados de los ensayes en muestras de suelos naturales. Las
pruebas se hicieron con diferentes velocidades de deformacion y como se ve en la figura, la
magnitud del esfuerzo desviador aumenta conforme la velocidad de deformacion se incrementa.
Las deformaciones generadas en las muestras fueron mayores al 15% para poder observar en un
amplio rango el cambio en las propiedades geomecanicas de la arcilla. Se evidencia en los
resultados el aumento de la resistencia pico no drenada del material con el aumento de la velocidad
de deformacion.

En la figura 4.9.b se presentan las curvas de presion de poro contra deformacion unitaria axial
obtenidas de los ensayes descritos en la figura 4.9.a. En la figura se observa la influencia
inversamente proporcional a la velocidad de deformacion con el aumento de la presion de poro
generada, siendo esta presion de poro casi constante cuando las deformaciones axiales aplicadas
son superiores al 12%. Es decir, cuando las deformaciones axiales exceden este valor, las muestras
ensayadas se acercan al estado critico.

Suelo reconstituido

La figura 4.10.a se presenta los resultados de los ensayes en suelos reconstituidos efectuados a
diferentes velocidades de deformacion expresados en graficas de esfuerzo versus deformacion
unitaria axial, observandose que los suelos reconstituidos a mayor velocidad de deformacion
también presentan una resistencia pico no drenada como se observa en el ensaye 16. En esta figura
también se observa que el ensaye mas lento (0.001 mm/min; ensaye 13) presentd una mayor
resistencia que el ensaye 17 con velocidad de 0.01 mm/min cuando la deformacion unitaria axial
se ubico entre 1.5% y 4 %, lo que se atribuye al aumento del médulo de rigidez con los ciclos de
carga - descarga aplicados en la etapa de falla. Las diferencias observadas entre los resultados de
los suelos naturales y reconstituidos se pueden aducir a las singularidades del proceso de génesis y
de los efectos en la estructuracion de los suelos en tiempos geologicos.
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En la figura 4.10.b, a su vez, muestran las graficas de los resultados de la presion de poro versus
deformacion unitaria axial para este grupo de ensayes, en donde se observa que la presion de poro
aumenta en la etapa inicial de los incrementos con mayor rapidez cuando los ensayes llevan una
menor velocidad de deformacidn, sin embargo estos llegan a un valor semejante al alcanzar una
deformacion unitaria axial del orden del 17%.

Al comparar el comportamiento de los suelos naturales y reconstituidos, se observa que la
velocidad de deformacion afecta de la misma forma a ambos suelos; es decir, a mayor velocidad de
deformacioén se obtienen mayores magnitudes de resistencia pico no drenada del material. El
comportamiento de la presion de poro en las pruebas es semejante, en términos generales, dado
que a menor velocidad de deformacién de las pruebas, aumenta la presion de poro. La
homogeneidad del material reconstituido se puso de manifiesto en las curvas de presion de poro
contra deformacion en donde para las diferentes velocidades de ensaye se obtuvo una semejante
presion de poro al final de los ensayes.

Debe sefialarse, ademas, que hacia el final de los ensayes el estado de esfuerzos de las muestras se
acerco al estado critico (condicion limite Gltima) proximo a la linea de falla y que en general
ninguna de las muestras ensayadas lo alcanz6, como se ve en las figuras 4.9 y 4.10. Aunque las
presiones de poro fueron casi constantes, los esfuerzos desviadores continuaron variando, aiin para
deformaciones mayores al 15%. Cuando en un ensaye de compresion triaxial las deformaciones en
las muestras exceden ese valor puede considerarse que la prueba deja de ser representativa. Es por
eso que los estados ultimos de los ensayes aqui reportados no se pudieron definir con precision, ni
tampoco la linea de falla en las trayectorias de esfuerzo efectivo descritas en la figura 4.5.a.
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4.4.2 Influencia de la presion efectiva de confinamiento

Las muestras de suelo consideradas dentro de este grupo fueron sometidas a ciclos de carga-
descarga durante la etapa de falla y se mantuvo constante la velocidad de deformaciéon de
0.01 mm/min. Cada muestra se ensayo con una presion efectiva de confinamiento diferente.

Suelo natural

La figura 4.11.a presenta las graficas de esfuerzo versus deformacion de los suelos naturales
ensayados a diferentes presiones de confinamiento de 100, 150 y 250 kPa observandose que
conforme aumenta la presion de confinamiento, aumenta la resistencia pico del material.

La figura 4.11.b, muestra las graficas de la presion de poro versus deformacion unitaria axial
obtenidas de este grupo de ensayes. Al observar la curva de presion de poro (u) contra
deformacion, en su etapa inicial (g, < 1%), se observo que la variacion de u fue del 9%, aun
cuando el valor de p’. variaron de 100 a 250 kPa; sin embargo, el aumento de la presion de poro
con el incremento de la presion efectiva de confinamiento se manifiesta de manera clara cuando
las deformaciones son mayores al 1%.

Suelo reconstituido

La figura 4.12.a muestran las graficas de esfuerzo versus deformacion de los suelos
reconstituidos ensayados a diferentes presiones de confinamiento. Se observa la influencia de la
presion de confinamiento sobre la generacion de la resistencia pico no drenada en los suelos
reconstituidos, en donde éstos, con esfuerzos efectivos de confinamiento mayores a 1.5 kg/cm?
muestran un pico después del cual se reduce la resistencia y posteriormente se mantienen los
esfuerzos casi constantes (fragilidad no drenada).

En la figura 4.12.b se muestran los resultados de las mediciones de la presion de poro de los
suelos reconstituidos de pruebas con diferentes esfuerzos efectivos de confinamiento. Se observa
que la presion de poro aumenta conforme se incrementa el esfuerzo efectivo de confinamiento.
En ésta misma figura el resultado de la medicion de la presion de poro del ensaye 14 en la etapa
inicial es mayor que en el ensaye 17, aun cuando la presion de esfuerzo efectivo p’e €s menor, sin
embargo al rebasar el 2% de deformacion unitaria esta cambia su pendiente de manera dréstica
manteniendo el comportamiento general del material; es decir, que a mayor presion de
confinamiento, mayor sera la presion de poro. Esta singularidad puede deberse al bajo nivel de
confinamiento presente en el ensaye 14.

El comportamiento del material reconstituido bajo la influencia del esfuerzo efectivo de
confinamiento se asemeja al del material natural, pues con el incremento de p’. aumenta la
resistencia del material.

Al observar las curvas de esfuerzo desviador contra deformacion unitaria de los suelos naturales
y reconstituidos, se aprecia que a mayor esfuerzo efectivo de confinamiento se incrementa el
valor pico del esfuerzo desviador, como se puede ver al comparar el ensaye 4 (suelo natural,
figura 4.11) con el ensaye 25 (suelo reconstituido, figura 4.12).
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4.5 Comportamiento del médulo de rigidez
4.5.1 Influencia de la velocidad de deformacioén en el médulo de rigidez
Suelo natural

En la figura 4.13 se presentan las graficas del modulo de rigidez versus deformacion unitaria
axial bajo los ciclos de carga-descarga generados en la etapa de falla de las muestras ensayadas
con diferente velocidad de deformacion. En ellas se observa un aumento en la rigidez con los
ciclos de carga-descarga a pequenas deformaciones. En el ensaye 2 se observa que la curva de
rigidez contra deformacion unitaria axial del ciclo de falla muestra una particularidad a 0.09 %
de deformacion unitaria axial, pues ocurre una perdida subita de la rigidez y, enseguida, una
recuperacion de la misma al alcanzar la deformacion de 0.1%. Sin embargo, la tendencia del
comportamiento general del material es semejante a la de los otros ensayes de este grupo. En el
ensaye 5 se muestra que el modulo de rigidez aumenta muy poco con los ciclos de carga-
descarga y que el mddulo de rigidez disminuye con rapidez en el rango de deformacion de
0.005% y 0.1%, manifestando asi que la muestra, en particular, es muy sensible a la deformaciéon
y que pierde rapidamente su rigidez con pequefios cambios de deformacion.

La figura 4.14 muestra las graficas del modulo de rigidez normalizado G/Gpax versus la
deformacion unitaria axial, para los ensayes con igual presion de confinamiento y diferentes
velocidades de deformacion en la falla, comprobandose que el modulo de rigidez normalizado
G/Gmax se desplaza hacia la izquierda con la aplicacion de los ciclos de carga-descarga a
pequenas deformaciones, lo que manifiesta que la rigidez del material se incrementa. Es decir,
que para las deformaciones axiales generadas por los ciclos de carga-descarga subsecuentes, la
magnitud de G aumentard y, a su vez, disminuir el valor de deformacion axial a partir del cual
se degrada el modulo de rigidez con el consiguiente cambio de la pendiente de la curva de
G/Gnax contra la deformacion unitaria axial &,.

La figura 4.15, por su parte, presenta las graficas de G/Gmax y G/p’. del ciclo de recarga
correspondiente a la falla de este grupo de ensayes. Se observa que la velocidad de deformacion
en la etapa de falla influye en el descenso de la curva de rigidez normalizada contra deformacion,
refiriendo que para el mismo nivel de deformacion, la rigidez de la muestra ensayada a menor
velocidad obtuvo una menor magnitud de G/Gp.x, interpretandose como una mayor sensibilidad
a los cambios de velocidad de deformacién en la etapa de falla. La influencia de la velocidad de
deformacion en la etapa de falla de las pruebas en el comportamiento de G/p’. es significativo
para deformaciones unitarias axiales menores a 1%; sin embargo, para deformaciones unitarias
axiales generadas en los ciclos de carga-descarga menores al 0.005%, el médulo de rigidez del
material tiende a presentar un comportamiento eléstico.
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Suelo reconstituido

En la figura 4.16 se muestra como cambia el mddulo de rigidez bajo los ciclos de carga-descarga
generados en la etapa de falla de las muestras reconstituidas. En la figura se observa que existe
también un aumento en la rigidez con los ciclos de carga-descarga a pequefias deformaciones
axiales unitarias. Es de resaltar que cuando las deformaciones estan por debajo de 0.02% existe
una zona en la que casi no cambia el valor de G pudiendo considerarse el comportamiento del
material como lineal; sin embargo, al rebasar este valor, G se incrementa con los ciclos de carga
descarga, a la vez que se hace evidente el aumento de la pendiente de la curva, lo cual indica que
el suelo por debajo de 0.02% de deformacién axial unitaria cuenta con un mayor modulo G y que
por encima de este valor este mddulo se degradara rapidamente con el aumento de la
deformacion.

La figura 4.17, presenta las graficas del modulo de rigidez normalizado con respecto a Gmax
versus la deformacion unitaria axial, para los ensayes efectuados en suelos reconstituidos con la
misma presion efectiva de confinamiento y diferentes velocidades de deformacion en la falla. Se
observa que el modulo G aumenta con los ciclos de carga-descarga a pequenas deformaciones,
siendo el comportamiento bajo pequefias deformaciones muy similar al de los suelos naturales.

En la figura 4.18 se observan las graficas del médulo G normalizados con respecto @ Gumax ¥ p’e
del ultimo ciclo de carga-descarga hasta la falla del grupo de ensayes con igual presion de
confinamiento, en donde es evidente la influencia de la velocidad de deformacién ya que al
aumentar esta variable, también se incrementa el moédulo G. Sin embargo al observar los
resultados de G/Gmax de los ensayes 16 y 17 (velocidades de 0.1 mm/min y 0.001 mm/min
respectivamente), se aprecia la influencia de los niveles de deformacion alcanzados en cada uno
de los ciclos de carga-descarga previos los cuales llegaron a ser del orden de 0.08% (ver figura
4.16). La variacion de los valores de G/Gmax de estos ensayes es del orden del 19% a un nivel de
deformacion unitaria de 0.1%. La influencia de la velocidad de deformacion sobre le modulo de
rigidez normalizado G/p’. en el tltimo ciclo de carga-descarga h asta la falla de este grupo de
ensayes, mostré que para magnitudes de deformacion mayores al 1% la velocidad no tiene
mayor relevancia.

Al comparar la respuesta del modulo G de ambos tipos de suelos (natural y reconstituido) se
observa que los ciclos de carga-descarga afectan de manera semejante a ambos materiales, en
donde la velocidad de deformacion de la prueba influye directamente en el aumento del modulo
G, a la vez que los ciclos de carga-descarga, también, incrementan el modulo G.
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4.5.2 Influencia de la presion de confinamiento en el médulo de rigidez

En suelo natural

En la figura 4.19 se muestran las curvas del médulo G contra deformacion unitaria de los ensayes
01, 02 y 04 para cada uno de los ciclos de carga-descarga aplicados. Como ahi se ve, la presion
de confinamiento tiene una influencia directa en el modulo de rigidez; ademas, los ciclos de
carga-descarga hacen que aumente la rigidez del material. No obstante la pendiente del modulo
de rigidez se puede decir que permanece aproximadamente constate hasta 0.07% de deformacion
unitaria axial. El médulo G de estos suelos ensayados es menos sensible a los cambios de p’. que
a la velocidad de deformacion de la etapa de falla de la prueba.

En la figura 4.20 se muestran las curvas de rigidez normalizadas G/Gnax versus la deformacion
axial unitaria de los ensayes realizados en suelos naturales  Se observa una mayor rigidizacion
del material como consecuencia de los ciclos de carga-descarga cuando la presion de
confinamiento efectivo se incrementa. Cabe mencionar que en el rango de deformacion
comprendido entre 0.0005% y 0.07% las rigideces normalizadas tienen una pendiente semejante
en los diferentes ciclos de carga-descarga.

La figura 4.21 muestra las curvas del modulo de rigidez normalizado con respecto @ Gmax ¥ p’e
del ultimo ciclo de carga-descarga hasta la falla, versus la deformacion unitaria axial
correspondiente al grupo de muestras presentadas en la figura 4.19. Al comparar las curvas de los
ensayes 01 y 02 (1.0 y 1.5 kg/cm® respectivamente) con la del ensaye 04 (2.5 kg/cm?) se observa
que la pendiente de la curva del ensaye 04 es mayor que las pendientes de las curvas de los
ensayes 01 y 02 cuando las deformaciones unitarias axiales son menores a 0.01%; es decir, que
los suelos con mayor presion efectiva de confinamiento son mas sensibles a la rigidizacion del
material con los ciclos de carga-descarga a pequenas deformaciones, ya que aumenta en mayor
magnitud el modulo de rigidez con estos ciclos. Sin embargo, cuando las deformaciones unitarias
axiales (g4 %) son del orden de magnitud de 0.07% los valores de G normalizados para los tres
ensayes son iguales y para €5 = 1% las diferencias de estos valores son de 10%.

En suelo reconstituido

En la figura 4.22 se presentan las curvas del mddulo de rigidez versus la deformacion unitaria
axial debido a los ciclos de carga-descarga en los suelos reconstituidos. En los ensayes 14y 17
se observa una caida relativamente rapida de la rigidez, en el ultimo ciclo de carga-descarga, con
una recuperacion de G cuando se alcanzaron los valores de rigideces de los ciclos de carga-
descarga previos a un nivel deformacion unitaria axial del orden de 0.02%. En el ensaye 12 se
observa que los ciclos de carga-descarga alcanzaron niveles de deformacion del orden de 0.05%,
en los cuales el modulo G, como se observa en la figura, rebas6 el comportamiento lineal del
material con un posterior incremento en la magnitud de G de un 40% del valor de G de los ciclos
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de carga-descarga previos. El ensaye 25 corresponde a una prueba monoténica en donde se hace
visible la influencia del esfuerzo efectivo de confinamiento en el aumento de la magnitud del
modulo de rigidez a pequenas deformaciones. La pendiente de la curva de G de este ensaye es
mayor en el rango de deformaciones unitarias axiales comprendidas entre 0.0008 y 0.01 aun
cuando esta muestra no se sometio a ciclos de carga-descarga; sin embargo la pendiente de la
curva descrita por este ensaye, comprendida entre 0.0025% y 0.009% de deformacién unitaria
axial es semejante al resto de los ensayes efectuados (14, 17 y 12). Es de notar que en el ensaye
25 al llegar a una deformacion axial unitaria de 0.015%, presenté una perdida de la rigidez y su
posterior recuperacion de la magnitud de G; esta singularidad podria explicarse por un efecto de
cedencia en la microestructura del material ya que al continuar las deformaciones axiales hasta
un valor de 0.025%, el suelo registrd una recuperacion en la magnitud del modulo de rigidez.

En la figura 4.23 se presentan las curvas normalizadas de G/Guax versus la deformacion unitaria
axial. Se observa la rigidizacion del material como consecuencia de los ciclos de carga-descarga
al igual que en las muestras de suelos naturales ensayadas. Asi mismo, se observa que en el
rango de deformaciones unitarias axiales comprendidas entre 0.0001% y 0.007% las curvas
normalizadas tienen pendientes semejantes en los diferentes ciclos de carga- descarga.

La figura 4.24 muestra las graficas de los resultados de los modulos de rigidez normalizados con
respecto @ Gpax ¥ p’e del ultimo ciclo de carga-descarga hasta la falla, versus la deformacion
unitaria axial, correspondiente a los ensayes presentados en la figura 4.22. Se observa que en el
rango comprendido entre 0.0025% y 0.25% de deformacion unitaria axial se presentan
diferencias del orden del 25% en los valores normalizados de G/Gp.x y G/p’e. Sin embargo,
cuando las deformaciones unitarias axiales (g4 %) son mayores al 0.25%, los valores de G
normalizados para estas muestras son practicamente iguales refiriendo que la presion de
confinamiento a partir de dicho valor de deformacion no tienen mayor influencia sobre el valor
del modulo de rigidez normalizado.

Al hacer la comparacion directa del comportamiento de estos cuatro ensayes a través de la curva
del modulo de rigidez, se puede inferir que los ciclos de carga-descarga permiten incrementar el
valor del médulo G de manera similar en los suelos naturales bajo iguales condiciones de presion
efectiva de confinamiento y que los ciclos de carga-descarga aplicados aumentan en mayor
medida la magnitud del mdédulo G con el incremento de la presion de confinamiento efectivo
tanto en los suelos natural como en los suelos reconstituidos, ensayados para este trabajo.
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4.5.3 Influencia de los ciclos de carga-descarga en el médulo de rigidez a
pequenas deformaciones

La influencia de la velocidad de deformacion en los ciclos de carga-descarga aplicados a
pequenas deformaciones se muestra en la figura 4.25 donde se graficaron los moddulos de
rigidez para diferentes niveles de deformacion (0.0001, 0.001, 0.01 y 0.1%), para cada ciclo de
carga-descarga, tomando en cuenta la velocidad de deformacion en la etapa de falla. Los datos
experimentales muestran que la relacion entre G y la velocidad de deformacion es una funcion
potencial la cual relaciona el incremento de la rigidez con el aumento de la velocidad de
deformacion aplicada en las pruebas para suelos naturales y reconstituidos. Estas funciones
potenciales dejan ver que los ciclos de carga-descarga influyen en el incremento del médulo G
en mayor grado a menores velocidades de deformacion en los suelos reconstituidos lo cual se
deduce de comparar el comportamiento de estos materiales a 0.001 mm/min contra 0.1
mm/min, a través de las curvas potenciales dibujadas cuyas pendientes con los ciclos de carga-
descarga van disminuyendo. Las gréaficas de los suelos naturales en esta figura, muestran que
en los dos primeros ciclos de carga-descarga se presenta una cierta dispersion en la tendencia
de las curvas lo cual, puede ser aducido a la influencia de las microfisuras y cristalinizacion de
las particulas del material las cuales se activan y rompen respectivamente con las pequeias
deformaciones inducidas en la etapa de falla de los ensayes.

En la figura 4.26 se presenta la relacion existente entre la presion efectiva de confinamiento o
consolidacion con el mddulo de rigidez para cada uno de los ciclos de carga-descarga aplicados
y a diferentes niveles de deformacion, de donde se deduce que la presion de confinamiento
hace que aumente el modulo de rigidez en cada uno de los ciclos de carga-descarga, esta
relacion puede ser expresada por una funcidén potencial. Las curvas de la figura 4.26 se
obtuvieron al dibujar los modulos de rigideces para diferentes niveles de deformacion
comprendidos entre 0.0001, 0.001, 0.01 y 0.1% y las diferentes presiones efectivas de
confinamiento aplicadas en las pruebas.

De estos ensayes se deduce que los ciclos de carga-descarga aplicados a las muestra de suelo
natural y reconstituido aumentan la rigidez del material. Sin embargo, al rigidizar el suelo, este
se hace mas fragil dado que pierde de manera abrupta la rigidez incrementada por los ciclos de
carga-descarga cuando las deformaciones unitarias axiales en los siguientes ciclos de carga-
descarga superan los niveles de deformacion ya inducidos al material en los ciclos de carga-
descarga previos.
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Figura 4.26 Efecto del esfuerzo efectivo y de los ciclos de carga-descarga en el mddulo de rigidez de
suelos naturales y reconstituidos sometidos a una velocidad de deformacion unitaria de
0.01%
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CAPITULO 5

RESULTADOS EXPERIMENTALES EN MUESTRAS DE SUELO CONSOLIDADAS
ANISOTROPAMENTE

5.1 Ensayes realizados con consolidacion anisétropa

Se describen las caracteristicas de suelos ensayados en una camara triaxial con consolidacion
anisotropa en condiciones no drenadas durante la etapa de falla. En el inciso 4.1 se hizo
referencia a las caracteristicas generales de las muestras de suelo. Las muestras para este grupo
de pruebas fueron las mismas, ya descritas en el capitulo 3. El contenido de agua de los suelos
empleados vari6 entre 167 y 360 %, su limite liquido se ubico entre 280 y 330% y su indice de
plasticidad fluctud entre 182% y 265% (ver tabla 5.1 y tabla 5.2).

Durante la etapa de consolidacion de estos ensayes, se decidio que las trayectorias de esfuerzos
en la etapa de consolidacion tuvieran un cociente de esfuerzos efectivos K=0.5; ademads, se
definieron diferentes niveles de esfuerzos efectivos verticales al final de la consolidacion. Se
emple6 el criterio de disipacion del exceso de presion de poro para cada cambio de estado de
esfuerzos para el control de las pruebas, el cual se efectud con el razonamiento descrito en el
inciso 2.4, figura 2.5.

El procedimiento seguido en la etapa de consolidacion consistido en consolidar isétropamente las
muestras hasta un p’.-0.5 kg/cm® en promedio, y asi alejarse de la linea de falla al inicio de las
pruebas para evitar la falla prematura del material; luego, se efectuaron incrementos de carga
axial hasta llegar a la linea teorica estimada con el valor de K=0.5; posteriormente, se aplicaron
incrementos combinados de presion confinante y carga axial para mantener los esfuerzos
registrados experimentalmente cercanos a la trayectoria de esfuerzos de consolidacion tedrica y
lograr el esfuerzo efectivo axial final. La presion efectiva de confinamiento o consolidacion
corresponde al esfuerzo octaédrico p’e= (c’1+2673)/3. El valor de la relacion de esfuerzos
principales (K) se consideré con un magnitud de 0.5 que es cercano al valor de K, para la arcilla
de la ciudad de México segun los estudios de Alberro (1969). Los esfuerzos efectivos axiales de
consolidacion (c’1) y los esfuerzos efectivos confinantes de consolidacion (c6’3) se presentan en
la tabla 5.1.

La etapa de falla de los ensayes, fue bajo condiciones no drenadas y se desarrolld con el criterio
de velocidad de desplazamiento controlado, con valores de 0.1, 0.01 y 0.001 mm/min. Al inicio
de la etapa de falla, se aplicaron ciclos de carga-descarga de entre 0.5, 1.0, 2.0 kg. Después las
muestras de suelo se llevaron a la falla.



Tabla 5.1
Relacion de ensayes con consolidacion anisotropa efectuados en la camara triaxial neumdtica

o'l o'3 ,
EnsayeNe | (axial) | (confy [P € (consol,)| Vel. de def. Wi % Wf% |Lugar muestral] Sondeo Muestra profu:]didad tipo de muestra K
Kg/em? | Kglcm? Kglem? mm/min.
7 2.0 1.0 13 0.01 2132 1886 | scop-scT SMS-1 M-6-2 15.2 natural 0.48
8 15 08 1.0 0.01 305.8 2049 | scop-scT MEDIO M-2 12-16.5 Reconstituido 0.52
9 2.0 1.1 14 0.01 306.4 2086 | SCOP-SCT MEDIO M-3 12-16.5 Reconstituido 053
10 2.0 1.0 13 0.001 229.6 1985 | scop-scT | sws-1BIS M-1-3 16.0 natural 0.51
11 2.0 1.0 13 0.001 289.4 192.8 | scop-scT | supERIOR $3-3 12-16.5 Reconstituido 0.51
18 24 1.2 16 0.01 226.8 1753 | scop-scT SMS-1 M-6-2 15.6 natural 0.50
19 1.6 08 1.0 0.01 3128 266.7 | SCOP-SCT MEDIO M-2 15.3 natural 0.49
20 1.7 0.9 12 01 2220 1522 | scop-scT MEDIO M-3 15.3 natural 0.52
21 2.0 1.0 14 0.01 291.8 184.8 | scop-scT | SuPERIOR M-1-3 12-16.5 Reconstituido 0.50
22 2.0 1.0 13 0.1 297.3 1815 | scop-sct | SupERIOR S23 12-16.5 Reconstituido 0.49
23 32 1.6 2.2 0.01 3342 1845 | scop-scT ABAJO M-1/3 12-16.5 Reconstituido 0.50
24 3.0 15 2.0 0.01 216.8 1534 | scop-scT SMS-1 M-1-3 15.0 natural 0.50
26 20 1.0 13 0.001 2702 1647 | scop-scT MEDIO M-2-2 12-16.5 Reconstituido 0.51
27 2.0 1.0 13 0.1 360.2 2971 | scop-scT SMS-1 M-1-6 18.0 natural 0.50
Tabla 5.2
Propiedades de las muestras con consolidacion anisotropa ensayadas en la camara triaxial neumdtica
Densidad N° de
Ensaye N° W% Gs LL LP IP ei €o K tipo de muestra | ciclos de
carga
7 208.35 2.367 301.917 107.593 194.324 4519 3.93 0.48 natural 4
8 304.91 2.422 295.77 71.40 224.370 6.669 5.25 0.52 Reconstituido 4
9 289.83 2.416 292.10 64.35 227.750 6.308 3.97 0.53 Reconstituido 4
10 209.51 2.391 331.20 128.96 202.240 4.076 3.33 0.51 natural 4
" 297.44 2.592 329.80 64.34 265.460 6.272 3.96 0.51 Reconstituido 4
18 288.6 2.496 315.970 77.257 238.713 4173 2.94 0.50 natural 4
19 286.61 2.33 294.18 98.11 196.070 3.976 2.87 0.49 natural 4
20 243.47 2.491 283.35 112.59 170.760 3.854 2.18 0.52 natural 4
21 301.56 2.56 294.87 77.45 217.420 6.754 419 0.50 Reconstituido 4
22 275.85 2.51 301.21 103.1 198.110 6.703 3.93 0.49 Reconstituido 4
23 325.68 2.56 322.68 147.28 175.400 7.340 2.76 0.50 Reconstituido 4
24 226.94 2.36 335.22 113.76 221.460 3.685 217 0.50 natural 4
26 34545 2.464 310.43 128.96 181.470 6.517 3.99 0.51 Reconstituido 4
27 296.44 2.57 276.91 65.52 211.390 3.828 2.32 0.50 natural 4
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5.2 Trayectorias de esfuerzos de los ensayes con consolidaciéon anisétropa

Los ensayes se dividieron en dos grupos: en el primero, los ensayes se efectuaron con el mismo
esfuerzo efectivo de confinamiento en la trayectoria de consolidacion anisétropa y diferentes
velocidades de deformacion durante la etapa de falla; en el segundo, los ensayes se realizaron
con diferentes esfuerzos efectivos de confinamiento en la trayectoria de consolidacion y
llevados a la falla con la misma velocidad de deformacion. Estos ensayes se realizaron tanto en
suelos naturales, como en suelos reconstituidos. Las trayectorias de esfuerzos efectivos de los
ensayes efectuados en suelos naturales se presentan en la figura 5.1, y las de los ensayes
efectuados en suelos reconstituidos se muestran en la figura 5.2.

En la figura 5.1 (ensayes 07, 10, 27) y en la figura 5.2 (ensayes 09, 22, 26) se observa la
influencia de la velocidad de deformacion en la etapa de falla de las muestras de suelo con
consolidacion anisotropa. Los mayores esfuerzos desviadores se alcanzaron en los ensayes que
se llevaron a la falla a mayor velocidad de deformacion.

La influencia de la velocidad de deformacion es menor en las muestras de suelos naturales que
en las de suelos reconstituidos; esto se aprecia al comparar los esfuerzos desviadores de los
ensayes 27 y 10 (figura 5.1) en donde se ve que las muestras de suelos llevados a la falla a una
velocidad de 0.1 mm/min alcanzaron una resistencia 10% mayor que las que se ensayo con
0.001 mm/min. En el caso de las muestras de suelos reconstituidos (figura 5.2, ensayes 22 y
26), esta diferencia fue de 22%.

Las muestras de suelo se llevaron a deformaciones superiores al 18% para buscar alcanzar el
estado critico de los especimenes. Se observa en las figuras 5.1 y 5.2, que la linea de falla del
estado critico de los ensayes en suelo natural y reconstituido tienen una pendiente promedio de
la linea del estado critico de M= 1.78 y un angulo de friccion, cercano al del estado critico, de
¢’=43°.

Los cambios en el volumen de las muestras durante el proceso de consolidacion anisétropa
fueron significativos, entre 10 y 22 % para los suelos naturales y entre 25 y 48% para los
suelos reconstituidos (ver anexo B). Esta variacion de volumen sugiere que ocurrieron cambios
significativos en la microestructura de los suelos ensayados. Como se menciond en el inciso
3.3, los suelos ensayados tienen una matriz constituida por material arcilloso, ostracodos y
particulas de arena. Cuando estos suelos son consolidados anisdtropamente, se presentan
reacomodos sustanciales en su estructura como consecuencia de la aplicacion de cargas axiales
y aumentos sucesivos de la presion confinante aplicada. Estos cambios de volumen limitaron la
capacidad del equipo, durante la etapa de falla, para producir deformaciones unitarias axiales
que permitan alcanzar el estado critico de las muestras. Por esta razon, las envolventes de falla
de las muestras de suelo, naturales y reconstituidos no se definen con precision en la
proximidad a la linea de falla.
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5.2.1 Influencia de la velocidad de deformacion en la trayectoria de esfuerzos

En las figuras 5.3 y 5.4 se presentan las trayectorias de esfuerzo efectivo de los ensayes
realizados en suelos naturales y reconstituidos respectivamente, efectuados manteniendo una
misma trayectoria de consolidacion, variando la velocidad de deformacion en la etapa de falla
de las pruebas (0.1; 0.01; 0.001 mm/min). Se usaron estas velocidades tanto para los suelos
naturales como para los suelos reconstituidos.

En la figura 5.3.a se observan las trayectorias de esfuerzos de los ensayes realizados en suelos
naturales cuando se varia la velocidad de deformacion unitaria en la etapa de falla, siendo la
trayectoria con mayor esfuerzo desviador la que corresponde al ensaye efectuado con mayor
velocidad de deformacion. En la figura 5.3.b se muestran las trayectorias de esfuerzos
normalizados con respecto a la presion de confinamiento efectivo (p’c) de los ensayes 07, 10 y
27, en donde se visualiza con mayor claridad la influencia de la velocidad de deformacion y la
semejanza de las trayectorias normalizadas descritas por los ensayes a diferentes velocidades
de deformacion.

La figura 5.4.a presenta las trayectorias de esfuerzos efectivos de los suelos reconstituidos con
similares trayectorias de consolidacion y diferentes velocidades de deformacion en la etapa de
falla. Al analizar esta figura se deduce que los suelos reconstituidos, con consolidacion
anisotropa, son mas sensibles a la velocidad de deformacion, pues las magnitudes del esfuerzo
desviador de los ensayes 22 y 26 variaron en un 28%. Es decir, a mayor velocidad de
deformacion, aumenta el esfuerzo desviador de la muestra de suelo lo cual se corrobora al
normalizar dichas trayectorias con respecto a la presion efectiva de confinamiento (p’e), ver
figura 5.4. b.

Al normalizar las trayectorias de esfuerzos en funcion de la presion efectiva de confinamiento
p’e se observa que los suelos naturales y reconstituidos tienen un comportamiento parecido,
dado que en ambos materiales se obtuvieron mayores esfuerzos desviadores a mayores
velocidades de deformacion en la etapa de falla de los ensayes, ver figura 5.3.b 'y 5.4.b.
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diferentes velocidades de deformacion en la falla
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5.2.2 Influencia de la presién efectiva de confinamiento en la trayectoria de esfuerzos

En las figuras 5.5 y 5.6 se presentan las trayectorias de esfuerzos efectivos de los ensayes
realizados en suelos naturales y reconstituidos del grupo de pruebas efectuadas considerando
diferentes presiones efectivas de confinamiento, manteniendo la misma velocidad de
deformacion en la etapa de falla (0.01 mm/min). Esto se realizé tanto para los suelos naturales
como para los suelos reconstituidos; asimismo, se muestran las trayectorias de esfuerzos
efectivos normalizadas con respecto a p’. para cada caso.

La figura 5.5.a presenta las trayectorias de esfuerzos efectivos de los ensayes efectuados con
suelos naturales en donde se hace notar la mayor pérdida del esfuerzo desviador por efecto de
los ciclos de carga-descarga en la etapa de falla en el ensaye con mayor p’.. En la
figura 5.5.b se muestran las trayectorias de esfuerzos normalizadas con respecto a p’. de este
grupo de ensayes, siendo mas evidente la diferencia del esfuerzo desviador normalizado del
ensaye 24 cuya trayectoria de esfuerzos normalizada cruza las trayectorias de los ensayes de
menor p’e (ensaye 18 y 19), lo cual muestra la mayor influencia de los ciclos de carga y
descarga en los ensayes realizados con mayor presion de confinamiento, como consecuencia de
los posibles cambios microestructurales del material por la aplicacion de la consolidacion
anisotropa.

En la figura 5.6 se muestran las trayectorias de esfuerzos efectivos de los ensayes efectuados
con suelos reconstituidos las cuales no muestran semejanza en su forma. Estas diferencias son
mas evidentes al normalizar las trayectorias de esfuerzos efectivos con respecto a p’e
(figura5.6.b), donde en la etapa de falla, los ensayes 23, 21 y 08, presentan un mayor esfuerzo
desviador con el aumento de la presion efectiva de confinamiento. Por otra parte, los ciclos de
carga-descarga aplicados en las muestras reconstituidas estdn asociados a niveles de
deformacion unitaria axial del orden de 0.05%, lo cual hace que las trayectorias de esfuerzos
no presenten una similitud, como si sucede en los suelos naturales. Esto se atribuye a que en el
proceso de consolidacion anisétropa de los suelos reconstituidos se produjo un gran cambio
volumétrico en las muestras, cuya magnitud llegd a ser del orden de entre 30 y 49 %, lo que
influy6 en el comportamiento de las mismas durante la etapa de falla y su respuesta frente a los
ciclos de carga-descarga.

Las formas de estas trayectorias de esfuerzos efectivos son relativamente semejantes para los
suelos naturales; sin embargo, para los suelos reconstituidos, los ciclos de carga descarga
aplicados en la parte inicial de la etapa de falla influyen de manera sustancial en el incremento
de la presion de poro permitiendo que las trayectorias de esfuerzos descritas por los suelos
reconstituidos se desplacen a la izquierda las cuales, al ser normalizadas, muestran una
variacion del 21% para las diferentes presiones efectivas de confinamiento aplicadas (ver
figura 5.6.b), lo que en los suelos naturales es menor al 5%.
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5.3 Comportamiento esfuerzo - deformacién
5.3.1 Influencia de la velocidad de deformacion

En suelo natural

Las deformaciones generadas en las muestras de suelo natural durante la etapa de falla fueron
mayores al 18% con lo cual es posible observar en un amplio rango el cambio en las propiedades
geomecanicas de la arcilla. En la figura 5.7.a se presentan los resultados del grupo de muestras
de suelos naturales, ensayados a diferentes velocidades de deformacion, en donde la resistencia
pico no drenada se incrementa con el aumento de la velocidad de deformacion de la prueba. La
diferencia entre las resistencias pico (Tpico) no drenada de las muestras ensayadas a 0.1 y 0.001
mm/min (ensayes 27 y 10 respectivamente) corresponde a un 37% del valor de 1., del ensaye
con mayor velocidad de deformacion.

En la figura 5.7.b se presentan las curvas de presion de poro versus deformacion unitaria axial de
los ensayes efectuados a diferentes velocidades de deformacion, en donde se observa que las
muestras alcanzaron la maxima presion de poro cuando se rebaso el esfuerzo cortante pico
aproximadamente. La velocidad de deformacion de los ensayes en la etapa de falla tiene una
influencia inversamente proporcional al aumento de la presion de poro generada. Esta presion de
poro es casi constante cuando las deformaciones axiales aplicadas son superiores al 12%. La
diferencia entre la presion de poro generada al ensayar las muestras a 0.1 y 0.001 mm/min
(ensayes 27 y 10 respectivamente) corresponde a un 35% del valor de la presion de poro del
ensaye con mayor velocidad de deformacion.

En suelo reconstituido

En la figura 5.8.a se presentan las graficas esfuerzo deformacion de los suelos reconstituidos
ensayados a diferentes velocidades de deformacion, observandose que estos materiales al ser
ensayados a mayor velocidad de deformacion, en la etapa de falla, también presentan una
resistencia pico no drenada como se observa en el ensaye 22. Por otra parte, se observd que el
ensaye mas lento (vel =0.001 mm/min, ensaye 26) presentd un mayor esfuerzo desviador que el
ensaye con velocidad de 0.01 mm/min (ensaye 09) cuando la deformacion unitaria axial se ubico
por debajo del 3.5 %, lo que se atribuye al aumento del modulo de rigidez con los ciclos de carga
y descarga aplicados en la etapa inicial del ensaye; sin embargo, por encima del nivel de
deformacion mencionada, el esfuerzo desviador del ensaye 26 es inferior al del ensaye 09 .

En este grupo de muestras se observa que la presion de poro se incrementa con mayor rapidez en
la etapa inicial de las deformaciones axiales en los ensayes realizados con menor velocidad de
deformacion. La diferencia de las magnitudes de la presion de poro inducida por la velocidad de
deformacion fue de 18%, como se observa al comparar los resultados del ensaye 26 y el ensaye
22 (ver figura 5.8.b).

Al comparar las curvas esfuerzo-deformacion de los suelos naturales y reconstituidos, se
identifica que la velocidad de deformacién influye en el aumento de la resistencia pico de los
suelos ensayados y también en la resistencia residual. EI comportamiento de la presion de poro
de las pruebas efectuadas en suelos naturales y reconstituidos manifiesta que a menor velocidad
de deformacion de las pruebas, aumenta la presion de poro en las muestras ensayadas.
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5.3.2 Influencia de la presion efectiva de confinamiento

En suelo natural

Los suelos naturales ensayados a diferentes presiones de confinamiento muestran una mayor
resistencia pico no drenada conforme aumenta de la presion efectiva de confinamiento, como se
observa en la figura 5.9.a, donde se muestra la relacion lineal entre la resistencia pico no drenada
y la presion efectiva de confinamiento. La magnitud del esfuerzo desviador méaximo para estas
muestras fue del orden del 50 a 70% de la presion efectiva de confinamiento.

El exceso de presion de poro generada en las muestras tiene una relacion directa con el aumento
de la presion efectiva de confinamiento alcanzando valores del orden de 85 a 88% de p’. (ver
figura 5.9.b). Se observa también, que los mayores incrementos de la presion de poro se
manifiestan cuando las deformaciones unitarias axiales son menores al 3%.

En suelo reconstituido

La probeta ensayada con una mayor presion efectiva de confinamiento muestra una mayor
resistencia pico no drenada, lo cual en los ensayes con menor presion de confinamiento se hace
menos evidente. Las magnitudes del esfuerzo desviador maximo corresponden a valores
comprendidos entre 47 y 70% del esfuerzo efectivo de confinamiento, como se observa en la
figura 5.10.a.

En la figura 5.10.b se muestran los resultados de las mediciones de la presion de poro en
muestras de suelos reconstituidos con diferentes presiones efectivas de confinamiento, donde se
observa que la presion de poro aumenta conforme se incrementa el esfuerzo efectivo de
confinamiento. La magnitud maxima de presion de poro generada en las probetas fue del orden
de 61 a 65% del esfuerzo efectivo de confinamiento.

El comportamiento del material natural y reconstituido bajo la influencia de la presion efectiva
de confinamiento, es parecido, dado que con el incremento de p’. aumenta la resistencia del
material en ambos tipos de suelo. Se observa ademads, que a mayor esfuerzo efectivo de
confinamiento, la diferencia entre el valor pico del esfuerzo desviador del ensaye con mayor p’.
y el de menor presion efectiva de confinamiento en los suelos naturales es del orden del 57%, lo
que para suelos reconstituidos representa un 35% de diferencia.

Los resultados de los ensayes 21 y 23, que corresponden a materiales reconstituidos, (ver
figura 5.10) presentaron una limitacion en lo que se refiere a la magnitud de la deformacion axial
maxima generada en la falla, dado que, el cambio de volumen de las muestras durante la etapa de
consolidaciéon anisotropa disminuyd considerablemente la altura de las probetas, como se
comentd en el inciso 5.2, lo cual limitd la capacidad de registro de los sensores de
desplazamiento, tanto internos como externo. Las deformaciones unitarias axiales fueron
menores al 30%.
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5.4 Comportamiento del médulo de rigidez
5.4.1 Influencia de la velocidad de deformaciéon en el médulo de rigidez
En suelo natural

En la figura 5.11 se ilustra el comportamiento del modulo de rigidez bajo los ciclos de carga -
descarga generados en la etapa de falla de las muestras consolidadas anisotropamente y
ensayadas con diferente velocidad de deformacion. Se observa un aumento en la rigidez con los
ciclos de carga-descarga a pequefias deformaciones. Las curvas de rigidez contra deformacion
correspondiente al ciclo de la tercera recarga hasta la falla, presentan menores modulos de G a
menores niveles de deformacion cuando al ensaye se le realiza a una menor velocidad de
deformacion, como se observa de comparar los resultados de los ensayes 07 y 10.

En el ensaye 27 se aprecia un aumento en la rigidez por efecto de los ciclos de carga-descarga de
un 65% y en el ensaye 10 se observa un aumento del 38%. Estas diferencias en el aumento de las
magnitudes de G pueden atribuirse al incremento de la velocidad de deformacion en los ensayes.
En el ensaye 07 las deformaciones unitarias axiales registradas en los ciclos de carga-descarga
fueron mayores a 0.025%, con lo cual se generd un aumento en el modulo G de 104%. Al rebasar
los niveles de deformacion unitaria axial del rango elastico en los ciclos de carga-descarga, la
rigidez aument6 rapidamente con pequefios cambios de deformacion axial para los siguientes
ciclos de carga-descarga.

El valor del modulo de rigidez maximo obtenido para cada uno de los ciclos de carga-descarga se
tomd como parametro de normalizacion. La figura 5.12 muestra la variacion del modulo de
rigidez normalizado (G/Gmax) con la deformacion unitaria axial para los ensayes con igual
presion efectiva de confinamiento y diferentes velocidades de deformacion en la falla, en donde
la fragilizacion del material del material por los ciclos de carga-descarga se manifiesta al
desplazarse las curvas de rigidez a la izquierda. La rigidizacion de estas muestras, en general, se
presenta cuando las deformaciones unitarias axiales obtenidas en los ciclos de carga-descarga
son mayores al 0.008%.

La velocidad de deformacion influye en el descenso de la curva de rigidez normalizada contra
deformacion. Es decir, que para el mismo nivel de deformacion, la rigidez de la muestra
ensayada a menor velocidad obtuvo un mayor valor de G/Gmax, siendo mds sensible a los
cambios de velocidad de deformacion en la etapa de falla. En el caso del ensaye 07 (vel = 0.01
mm/min) la curva de G/Gmax se encuentra por encima del ensaye 10 (vel = 0.001 mm/min)
debido a que los niveles de deformacion alcanzados en los ciclos de carga-descarga en el ensaye
07 fueron mayores a 0.05% y a la mayor sensibilidad de esta muestra a los ciclos de carga-
escarga dado que por este proceso aumento su rigidez de mas del 100% (ver figura 5.13).
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En suelo reconstituido

En la figura 5.14 se muestran las curvas de rigidez versus la deformacion unitaria axial de los
suelos reconstituidos, donde se observa el cambio del mdédulo de rigidez bajo los ciclos de carga-
descarga aplicados en la etapa de falla. Como ahi se ve, la rigidez del suelo aumenta con los
ciclos de carga-descarga aplicados. Cabe mencionar que cuando las deformaciones unitarias
estan por debajo de 0.0015% existe una zona en la que casi no cambia el valor de G pudiendo
considerarse el comportamiento del material como lineal; sin embargo, al rebasar este valor, G se
incrementa con los ciclos de carga-descarga.

Las curvas de rigidez-deformacion para todos los ciclos de carga- descarga tienden a converger
cuando las deformaciones unitarias axiales se incrementan y rebasan un cierto valor. En el caso
del ensaye 09, por ejemplo, se observa lo anterior cuando las deformaciones unitarias axiales
rebasan el 0.05%

En la figura 5.15 se presentan las curvas de modulo de rigidez normalizado G/Gp,x versus la
deformacion unitaria axial de los ensayes en suelos reconstituidos con igual presion efectiva de
confinamiento y diferentes velocidades de deformacion en la falla, donde se observa que el
modulo G aumenta con los ciclos de carga-descarga a pequefias deformaciones menores de
0.05%, siendo este comportamiento muy similar al de los suelos naturales.

Las curvas de G/Gmax versus la deformacion unitaria axial del ciclo correspondiente a la tercera
recarga hasta la falla de este grupo de muestras se presenta en la figura 5.16. En esta grafica se
observa que al aumentar la velocidad de deformacion de la prueba, también aumenta el modulo
de rigidez G. Por otra parte, las graficas de G/Gmax de estos ensayes ponen en evidencia la
influencia de los niveles de deformacion unitaria axial alcanzados en cada uno de los ciclos de
carga-descarga en el aumento del modulo de rigidez, ya que en estas muestras las deformaciones
en los ciclos de carga-descarga fueron superiores al 0.05%, superando el rango de
comportamiento lineal de estos materiales.

Tanto en suelos naturales como reconstituidos, los ciclos de carga-descarga afectan de manera
similar al modulo G de ambos materiales. En efecto, el aumento de la velocidad de deformacion
de la etapa de falla influye directamente en el incremento del mdédulo G y a su vez, los ciclos de
carga-descarga incrementan, también, el valor del médulo G pero a deformaciones pequefias
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5.4.2 Influencia de la presion de confinamiento en el médulo de rigidez

En suelo natural

La presion de confinamiento y los ciclos de carga-descarga tienen una influencia directa en el
aumento del médulo de rigidez del material, como se observa en la figura 5.17, donde se
presentan las curvas del modulo de rigidez de los ciclos de carga-descarga aplicados, contra
deformacion unitaria axial de los ensayes 18, 19 y 24.

Al normalizar el moédulo de rigidez G con respecto a Gmax se observa que en el rango de
deformacion unitaria axial comprendido entre 0.0008% y 0.005% la rigidez tiene un valor
semejante en los diferentes ciclos de carga-descarga, como se observa en la figura 5.18. La
fragilizacion del material como consecuencia de los ciclos de carga-descarga también es notoria
en esta figura ya que para el mismo nivel de deformacion unitaria axial en los ciclos de carga-
descarga, el ciclo de la tercera recarga deja ver una menor capacidad del material para soportar
las deformaciones axiales subsecuentes.

La figura 5.19 muestra las curvas de modulo de rigidez normalizado (G/Gmax y G/p’e) contra
deformacion unitaria axial del ciclo de carga correspondiente a la tercera recarga hasta la falla de
los suelos ensayados con diferentes presiones efectivas de confinamiento, en donde se observa
que las curvas de G/ Gpax, muestran una semejanza en su forma, excepto en el tramo
comprendido entre 0.01 y 1% de deformacion unitaria axial, donde la curva de G normalizada
tiene una relacion inversamente proporcional a la p’. Las magnitudes de G/Gmax de estas
probetas a un nivel de deformacion unitaria axial de 0.1% presentan una diferencia del 14%.

Los resultados mostrados pusieron de manifiesto que las deformaciones unitarias alcanzadas
durante los ciclos de carga-descarga influyen en el comportamiento del material, como se aprecia
en los resultados de los ensayes 24 y 18, en los cuales se superd el 0.08% de deformacion
unitaria axial durante los ciclos de carga y descarga previos a la falla, razoén por la cual al ser
normalizados con respecto a Gmax, las curvas descritas por estos ensayes se movilizan a la
derecha con el incremento del modulo de rigidez, para luego continuar con la reduccion gradual
de G al aumentar de la deformacion.

Al comparar las curvas normalizadas de G/p’. de los ensayes efectuados a diferentes p’e se
observa que las curvas con mayor esfuerzo efectivo de confinamiento se encuentran por debajo
de las de menor p’.. Estas diferencias pueden explicarse debido a la influencia que tienen los
ciclos de carga y descarga en la microestructura de las muestras como consecuencia de la
consolidacion anisotropa con K=0.5. El efecto de la presion efectiva de confinamiento sobre el
incremento del modulo de rigidez de los suelos disminuye notablemente cuando las
deformaciones unitarias axiales son mayores al 1%.

En suelo reconstituido

En la figura 5.20 se presenta la variacion del modulo de rigidez con la deformacion unitaria axial
para los ciclos de carga-descarga aplicados en los ensayes realizados con diferentes presiones
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efectivas de confinamiento en los suelos reconstituidos, la cual muestra claramente que la rigidez
del suelo aumenta con el esfuerzo efectivo de confinamiento y se incrementa con los ciclos de
carga-descarga. En los ensayes 21 y 23 de esta serie se observa que en el ciclo de la tercera
recarga hubo una caida relativamente rapida del modulo de rigidez en el intervalo de
deformacion unitaria axial de 0.01 a 0.05%, con una recuperacion de G cuando se alcanzaron los
valores de G de los ciclos de carga-descarga previos. En el ensaye 08 se observa que en los ciclos
de carga-descarga se alcanzaron niveles de deformacion del orden de 0.09% en los cuales el
moddulo G rebasé el comportamiento lineal del material y que generd un incremento de 65% del
valor del médulo G promedio de los ciclos de carga-descarga anteriores.

En la figura 5.21 se muestran las curvas normalizadas de G/Gya.x contra deformacion unitaria
axial. Se observa la rigidizacion de los suelos reconstituidos como consecuencia de los ciclos de
carga-descarga. La rigidez de estos suelos se incrementa con el aumento de la presion efectiva de
confinamiento; sin embargo, la normalizacion de G/Gmax durante los primeros ciclos de carga-
descarga presentan un comportamiento similar durante los tres primeros ciclos de carga-descarga
y que en el ultimo ciclo de carga, las curvas normalizadas se desplazan hacia la izquierda
ligeramente (tercera recarga hasta la falla). Los ensayes efectuados presentaron un cambio en la
tendencia de G/Gpax cuando el nivel de deformacion unitaria axial (del Gltimo ciclo de carga)
alcanzo el valor maximo de ¢, los ciclos de carga-descarga previos; como por ejemplo, en el
ensaye 23 se perdi6 la rigidez ganada por los ciclos de carga-descarga al alcanzar una
deformacion unitaria axial de 0.05% en el ltimo ciclo de recarga; siendo esta deformacion
maxima, la que corresponde al segundo ciclo de recarga (ver figura 5.20, ensaye 23).

Los valores del modulo de rigidez normalizados G/Gmax Y G/p’e, correspondientes al ciclo de la
tercera recarga hasta la falla de los ensayes realizados en suelos reconstituidos se presentan en la
figura 5.22. Se observa que las curvas de G/Gpax son muy parecidas pero no semejantes en el
intervalo de deformacion unitaria axial comprendido entre 0.008 y 1%, ya que G/Gmax de estos
materiales en el rango mencionado es inversamente proporcional a la presion efectiva de
confinamiento. Por otra parte, cuando la deformacion unitaria axial es de 0.1%, la diferencia en
la magnitud del médulo de rigidez normalizado es de 21%. En esta grafica se observa que para
deformaciones mayores al 0.5%, las curvas son poco sensibles a los ciclos de carga-descarga
aplicados y a la influencia de la presion efectiva de confinamiento. Las muestras de suelo
ensayadas con mayor presion efectiva de confinamiento tienen una mayor rigidez cuando las
deformaciones unitarias axiales son menores al 0.05%. En el caso de las graficas de G/p’., se
observa que la influencia de p’. en el ciclo de falla de las muestras es significativo hasta un nivel
de deformacion unitaria axial de 0.05%; para magnitudes mayores de deformacion unitaria axial
la presion efectiva de confinamiento no influye de manera muy significativa en los valores de
G/p’e.

Las curvas del mddulo de rigidez contra deformacion unitaria axial, muestran que los suelos
reconstituidos tienen una mayor sensibilidad a incrementar la magnitud del mddulo de rigidez en
los ciclos de carga-descarga que los suelos naturales. La presion efectiva de confinamiento afecta
de manera similar en el aumento del modulo G a los suelos naturales y a los suelos reconstituidos
empleados en estos ensayes.
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Figura 5.20 Curvas de modulo de rigidez contra deformacion en ensayes con consolidacion anisotropa, misma
velocidad de deformacion en la etapa de falla y con diferentes presiones efectivas de
confinamiento (p’)
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Figura 5.21 Curvas de modulo de rigidez normalizado contra deformacioén unitaria en ensayes con
consolidacion anisotropa, misma velocidad de deformacion en la etapa de falla y con diferentes

presiones efectivas de confinamiento (p’.)
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5.4.3 Influencia de los ciclos de carga-descarga en el médulo de rigidez a
pequenas deformaciones

En la figura 5.23 se presentan las graficas del modulo de rigidez versus la velocidad de
deformacion de los ensayes, donde se compara el moédulo G en cada uno de los ciclos de carga-
descarga para diferentes niveles de deformacion unitaria axial logradas en cada ciclo (0.0001,
0.001, 0.01 y 0.1%).

La relacion existente entre G y la velocidad de deformacion en estos ensayes se ajusta a una
funcién potencial, donde el incremento de la rigidez responde a un aumento de la velocidad de
deformacion aplicada en la prueba. Estas correlaciones potenciales se pudieron establecer en
los suelos naturales como en los suelos reconstituidos. Se observa que los ciclos de carga-
descarga influyen en el incremento del médulo G, es decir que aumenta con la aplicacion de
ciclos de carga-descarga.

La influencia de la velocidad de deformacion en el aumento del modulo G en los suelos
naturales va disminuyendo con el aumento de la magnitud de la deformacion alcanzada en los
ensayes, como se observa en las graficas de modulo de rigidez versus deformacion del tercer y
cuarto ciclo de recarga, donde las pendientes de estas curvas van disminuyendo con el
aumento del nivel de deformacion.

La velocidad de deformacion, influye en mayor medida en el aumento del modulo de rigidez a
pequefias deformaciones en los suelos reconstituidos que en los suelos naturales. Esto se
deduce al comparar las curvas del modulo G versus la deformacion unitaria axial de estos
materiales con las velocidades de 0.001 mm/min y 0.1 mm/min. En dichas curvas se observa
que sus pendientes se incrementaron con los ciclos de carga-descarga, en mayor medida en los
suelos reconstituidos que en los suelos naturales. Sin embargo, para niveles de deformacion
unitaria axial por encima del 1% la velocidad de deformacion de influye significativamente en
los valores de G.

En la figura 5.24 se presentan las graficas de las relaciones existentes entre la presion efectiva
de consolidacion con el modulo de rigidez para cada uno de los ciclos de carga-descarga
aplicados, a diferentes niveles de deformacion alcanzados durante cada uno de estos ciclos
(0.0001, 0.001, 0.01 y 0.1%). Se observa que la presion efectiva de consolidacion influye en el
aumento del modulo de rigidez en cada uno de los ciclos de carga-descarga, siendo esta
relacion expresada por ecuaciones del tipo potencial.

En los dos primeros ciclos de carga-descarga de los ensayes realizados en suelos naturales, el
aumento de la presion efectiva de consolidacion generd la disminucion del modulo de rigidez
G del material. Esto se debe a las diferencias microestructurales que se generan en las muestras
como consecuencia de la consolidacion anisotropa con K=0.5, donde las microfisuras y
cristalinizacion de las particulas del material se activan y rompen respectivamente con las
deformaciones axiales inducidas en la etapa de consolidacion anisétropa y que se reflejan a
pequenas deformaciones unitarias en la etapa de falla.

El incremento en la magnitud del modulo de rigidez G con el aumento de la presion de
confinamiento es mas significativo en los suelos reconstituidos que en los suelos naturales. A
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su vez, el efecto de la degradacion de G con el aumento de la deformacion unitaria axial es
mucho mayor en los suelos reconstituidos como se observa en la figura 5.24, en donde las
pendientes de las curvas son mayores en los suelos reconstituidos y tienen una mayor perdida
del valor de G con el incremento del nivel de deformacion unitaria axial como se observa, por
ejemplo, en el cuarto ciclo de carga donde el valor de G del suelo reconstituido fue 18% menor
que el valor de G para el mismo nivel deformacion unitaria axial de la muestra de suelo natural
cuando la g, fue del orden de magnitud del 1%.

De estos ensayes realizados se deduce que los ciclos de carga-descarga aplicados a las muestra
de suelo natural y reconstituido aumentan la rigidez del material. Sin embargo, con la
rigidizacion de los suelos ensayados, estos se hacen mas fragiles, dado que pierde la rigidez
incrementada por los ciclos de carga-descarga de manera abrupta cuando las deformaciones
unitarias axiales aplicadas en los siguientes ciclos de carga superan los niveles de deformacion
ya inducidos al material en los ciclos de carga-descarga previos.
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CAPITULO 6

MODELO PROPUESTO
6.1 Bases teodricas del modelo

Varios autores como Shofield y Wroth, Roscoe y Burland, Ducker, Wood y otros, han aplicado a
los suelos los conceptos de plasticidad y la teoria del estado critico. Para formular un modelo
elasto-plastico del comportamiento del suelo se requiere definir: a) la superficie de fluencia; b) la
regla de flujo pléstico y c) la ley de endurecimiento. Wheeler et al (2003), plantearon un modelo
elasto-plastico considerando una rotacion en la curva de fluencia para poder describir la anisotropia
del suelo como parte del endurecimiento del material.

6.2 Conceptos generales de la plasticidad

La teoria de la plasticidad usada para describir el comportamiento del material se basa en el estudio
de las deformaciones las cuales se descomponen en una parte eldstica y una plastica, esta ultima
irreversible. El punto donde empiezan a desarrollarse las deformaciones plasticas se denomina
punto de fluencia y para lograr un incremento en deformacion es necesario aumentar el esfuerzo, lo
que provoca el endurecimiento del material. El concepto de punto de fluencia puede generalizarse,
de modo que todos los puntos conformen una superficie o curva de fluencia en el espacio de
esfuerzos. Dicha superficie establece la frontera entre el comportamiento elastico y el plastico;
ademas, que cualquier estado de esfuerzos se ubica dentro o sobre la superficie de fluencia. Se
considera que la superficie de falla es una superficie de fluencia.

El modelo elasto-plastico, necesita establecer una relacion entre el estado de esfuerzos y la
deformacion plastica, para lo cual se utiliza el concepto de flujo plastico. De acuerdo con esto, se
define un potencial plastico en cualquier punto de fluencia, de modo que la direccion del
incremento de flujo esta dada por la direccion del gradiente maximo del potencial pléstico. Asi, la
direccion del vector incremental de deformacion plastica sera perpendicular al potencial plastico en
el punto del estado de esfuerzos, lo que se conoce en la literatura sobre el tema como la “regla de la
normalidad”. La funcion que define el potencial plastico no es facil de obtener, razon por la cual
suele asumirse que es igual a la funcion de la superficie de fluencia, en cuyo caso se dice que la
regla de flujo estd asociada a la superficie de fluencia.

La mayoria de los modelos elasto-plasticos utilizan la superficie de fluencia como una expresion
sencilla para simplificar el modelo; ademas, generalmente emplean la regla de flujo asociado. La
descripcion y modelacion de los suelos con modelos elasto-plasticos suele utilizar los conceptos de
la teoria del estado critico.



El concepto de superficie de fluencia expresa, macroscopicamente, el estado limite del material
sometido a una historia de esfuerzos, en donde la respuesta plastica depende de cuan lejos avanzo
el estado de esfuerzos. Una superficie de estado limite no es necesariamente una superficie de falla
(aunque puede serlo).

6.3 Algunos modelos constitutivos

6.3.1 Modelos elasto-plasticos

La teoria del estado critico se basa en el estudio de los mecanismos de disipacion de la energia en
la estructura del suelo, asi como en la observacion del comportamiento macroscopico de los
mismos. El suelo en estado critico experimenta deformaciones a volumen constante cuando el
esfuerzo cortante también permanece constante (Schofield et al, 1968). El lugar geométrico del
estado critico en el espacio p’-g-e es llamado linea de estado critico (CSL); la CSL se dibuja en tres
dimensiones conformado por el esfuerzo desviador, el esfuerzo normal efectivo y la relacion de
vacios. El lugar geométrico de la CSL depende de la relacion de vacios inicial. Todos los modelos
elasto-plasticos basados en el concepto de estado critico tienen definida una linea de falla o
fluencia para muestras consolidadas isotropa o anisétropamente. Este modelo no usa el criterio de
falla de Mohr Coulomb, aunque la CSL puede correlacionarse con el d&ngulo de friccion interna del
estado critico. Este modelo establece una relacion univoca entre la deformacion plastica asociada y
al incremento de esfuerzo.

La respuesta esfuerzo-deformacion del suelo no solo depende del estado de esfuerzo actual sino
también de la historia de esfuerzos reciente del suelo (Stallebrass, 1990). El comportamiento de
suelos sometidos a una trayectoria de esfuerzos unidireccional se describe por modelos elasto-
plasticos simples con relativa facilidad, pero en situaciones en las cuales la trayectoria de esfuerzos
cambia de direccion no es tan facil modelar su comportamiento, dada la dependencia no lineal
elasto-pléstica de la deformacion en términos de los cambios de esfuerzo. El efecto de la historia de
esfuerzos reciente queda determinado por la diferencia en la direccion de la carga, entre cada
incremento de esfuerzos (Atkinson et al, 1978). Asi el comportamiento esfuerzo-deformacion
depende de la historia previa de esfuerzos.

6.3.2 Modelos is6tropos Cam Clay modificado

El modelo Cam Clay descrito por Roscoe et al (1958) y luego modificado (Roscoe y Burland,
1968), se baso en datos experimentales obtenidos de pruebas triaxiales en suelos remoldeados e
isotropamente consolidados.

El lugar geométrico de la superficie de fluencia para el modelo de Roscoe et al, 1958; es una
espiral logaritmica con su posicion definida por p’, que es el esfuerzo de confinamiento. El lugar
donde el esfuerzo cortante es maximo en la superficie de fluencia es aquel en el que su pendiente
es horizontal, con una deformacion plastica volumétrica nula. Ademas, la superficie de fluencia es
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estacionaria en ese punto y corresponde al estado final o estado critico independiente de las
condiciones iniciales. Si los estados de esfuerzo del suelo estan a la derecha del punto méaximo de
la superficie de fluencia, las deformaciones plésticas volumétricas son positivas y el
endurecimiento esta asegurado; pero si el punto de la curva de fluencia se encuentra a la izquierda
del punto de la curva con pendiente horizontal, la deformacion pléstica volumétrica sera negativa
con el incremento de las deformaciones sin incremento del esfuerzo desviador (respuesta blanda)
(figura 6.1). El modelo de Cam Clay asume que cuando el estado de esfuerzos coincide con la
superficie de fluencia, la deformacion elastica por cortante es cero y el suelo disipa la energia
aplicada por las deformaciones plasticas de cortante; por otro lado el modelo de Cam Clay
modificado asume que la disipacion de la energia es simultanea para las deformaciones elasticas y
plasticas por cortante y que la curva descrita es eliptica.

La combinacion particular de esfuerzos, presentes en el suelo, con la cual se alcanza la curva de
fluencia determina el vector incremental de deformacion plastica con el que se alcanza dicha
superficie. El estado de esfuerzos presente esta asociado a una deformacion plastica volumétrica
de!y a una deformacion plastica por cortante de cuyas magnitudes son paralelas a los ejes de p’
y q. Las componentes de” y de) forman un vector incremental de deformacion plastica ortogonal
a la superficie de fluencia, a lo cual se le conoce como la ley de flujo asociado.
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Figura 6.1. Deformaciones plasticas volumétricas asociadas al vector incremental normal a la superficie de
fluencia
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6.3.3 Modelos anisétropos

Los suelos son materiales naturalmente anisotropos, dado que en general el esfuerzo efectivo
horizontal es més pequefio que el esfuerzo vertical (coeficiente de presion lateral en reposo k, es
de 0.35 a 0.75 para la mayoria de los suelos). La implicancia de este proceso de depositacion es la
asimetria de la superficie de fluencia con respecto al esfuerzo efectivo normal. Una superficie de
fluencia no simétrica refiere que la rigidez y la resistencia del suelo, en la direccion vertical, son
significativamente diferentes a estas mismas propiedades medidas en direccion horizontal. En un
material anisotropo es importante conocer la direccion de los esfuerzos principales porque influye
en la magnitud del esfuerzo cortante movilizado.

6.3.4 Modelos de superficie de fluencia

El concepto de una superficie de estado limite con una dependencia plastica fue descrito por
Dafalias y Popov (1976), con reglas de comportamiento isdtropo que permiten simular las
deformaciones irreversibles durante ciclos histeréticos de esfuerzos. Dafalias et al (1982)
investigaron el comportamiento de suelos durante la aplicacion de cargas monoténicas en los
cuales el incremento de las deformaciones irreversibles requiere de reglas de flujo no asociado, las
cuales se definen por una sola superficie de estado limite plastico. La superficie de estado limite
expresa, macroscopicamente, un estado final del material que depende de la historia de esfuerzos y
que su respuesta plastica depende de qué tan lejos se encuentre el estado de esfuerzos de la
superficie limite.

Ovando, (1992) analiz6 el comportamiento no drenado de arenas sueltas donde empled el concepto
de superficies de estado limite en mecanica de suelos como la separacion entre los estados de
esfuerzos posibles de los no posibles de los materiales en el espacio normalizado de esfuerzos. En
los estados previos a la fluencia se aplican las leyes constitutivas de los geomateriales, las cuales
marcan las condiciones permisibles de la relacion esfuerzo y deformacion en determinadas
condiciones. El concepto de superficie de estado limite se apoya en la idea de que el estado
esfuerzos al interior de esta superficie esta restringido al dominio del comportamiento elastico en el
cual el modulo de rigidez no tiene cambios significativos. Una vez que los esfuerzos alcanzan la
superficie de fluencia, se producen las deformaciones plasticas con el consiguiente cambio en las
propiedades del material, dando origen a una funcion de endurecimiento particular.

Bardet, (1986) refiere que las deformaciones plasticas pueden desarrollarse en un estado de
esfuerzos al interior de la superficie limite, en donde se define la contribucion eléstica de la
deformacion en funcion de la compresibilidad, el modulo de rigidez y coeficiente de Poisson,
ignorando la posible degradacion de las propiedades elasticas durante las deformaciones
irreversibles. La superficie de estado limite se basa en el estado critico del material y en la
observacion de las caracteristicas de estado del mismo, en donde los esfuerzos y la relacion de
vacios son forzados a converger donde se puede considerar el ultimo estado de control, la
evolucion de la superficie de estado limite.
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Ling et al (2002), plantean un modelo de superficie limite elasto-plastica para suelos cohesivos
considerando que el comportamiento esfuerzo-deformacion y la respuesta del exceso de presion de
poro son afectados por la anisotropia. Las arcillas presentan propiedades anisétropas que son
inherentes a su génesis y a las condiciones iniciales a las que son inducidas. Los suelos presentan
dos tipos de variacion en la resistencia basados en la inclinacion del esfuerzo principal o plano de
depositacion (figura 6.2.a): La resistencia es grande para planos inclinados verticales pero es
reducida para planos rotados y muy pequefia para planos horizontales como lo reportan Duncan et
al, (1966) y Lo, (1965) (figura 6.2.b y 6.2.c). Para condiciones donde la plano del esfuerzo
principal esta rotado se requiere de un dispositivo para la aplicacion apropiada de esfuerzo
cortante para generar condiciones anisétropas (figura 6.2.d).
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Figura 6.2. Superficie de fluencia del modelo de Ling (2002)
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El conocimiento de las deformaciones plasticas inducidas por la anisotropia permitio el desarrollo
de nuevos modelos constitutivos; Nova (1986), Dafalias (1986 & 1987), Davies & Newson (1993)
y Whittle and Kavvadas (1994) usaron la elasto-plasticidad para incorporar las deformaciones
plasticas iniciales generadas por la anisotropia. La rotaciébn o leyes de endurecimiento se
emplearon en estos modelos para describir el cambio del esfuerzo y las deformaciones plasticas en
la anisotropia. Di Prisco et al (1993) fueron los primeros en aplicar una ley de endurecimiento
traslacional (cinematica) junto con la ley de endurecimiento de rotacion.

Algunos de los modelos anteriores que consideran una ley de endurecimiento de rotacion para
simular el desarrollo o formacion de los suelos, suponen que los cambios en la inclinacion de la
superficie de fluencia estan totalmente relacionados con el desarrollo de deformaciones
volumétricas plasticas. El papel de las deformaciones angulares plasticas es ignorado en el proceso
del cambio de estructura debido a la carga. Wheeler et al (2003) argumentan que esto parece poco
probable fisicamente y pueden causar pronodsticos poco realistas bajo la direccion de planos de falla
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6.4 Modelo elasto-plastico de Cam Clay

El modelo elasto-plastico de Cam Clay supone una superficie ultima en la cual el cortante plastico
puede continuar indefinidamente sin cambios de volumen o esfuerzos efectivos, cuya condicion de
plasticidad es el estado critico que puede expresarse como:

P _%g_ W _, 6.1)

aeq asq asq

Estos estados criticos se alcanzan con la relacidon de esfuerzos efectivos:

s _p =M (6.2)
p Ccs

Cuando n=M existe una condicion limite, un estado critico, donde las deformaciones plasticas
estan ocurriendo, ya que esta condicion refiere la maxima relacion de esfuerzos efectivos en donde
el esfuerzo cortante plastico puede ocurrir sin mayor contraccion o expansion de la superficie de
fluencia. La superficie de estados criticos en el plano de esfuerzos p’:q es la linea que une los
maximos de la superficie de fluencia llamada linea del estado critico (figura 6.3.a) donde =M, y la
figura 6.3.a puede expresar el comportamiento de un ensaye no drenado de una arcilla
normalmente consolidada.

' 2
p_ M (6.3)

Pl (M?+1?)

Cada superficie de fluencia (yl) se asocia a la linea de carga-descarga (url) en el plano de
compresion p”:v (figura 6.3.b) y su extremo estd en p’=p’y. La linea de compresion normal es recta
en el plano semi-logaritmico (figura 6.3.c). Asi la linea de carga-descarga particular que
corresponde a la superficie de fluencia con tamafio p’, es:

v=N-2ln(p,)+kin(2) (64)
p

Para un esfuerzo medio p’=p’.s=p'/2, el volumen especifico es

v =N-AlnQ2p’.)+kIn(2) 6.5)

Cada combinacion de estado critico para p’cs y qes €n el plano de esfuerzos efectivos se asocia a
una combinacion de estados de p’cs ¥ Ves €n el plano de compresion p”:v (figura 6.3. a, b). La linea
que une los estados criticos con la ecuacion 6.5 se puede escribir.
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Ve =T=AInQ2p’,) (6.6)

Donde

['=N-(A-k)In(2) (6.7)

Esta es la linea del plano de compresion para una separacion vertical constante v, (A-k).In(2),
paralela a la linea de compresion normal en el plano v:In(p”) de la figura 6.3.c, la cual une las
combinaciones de p’es ¥ Vs correspondientes a un estado de esfuerzos efectivos en la cual ocurren
deformaciones plasticas con =M. La constante I es el volumen especifico que intercepta a p’¢s =
0.1 kg/cm® (presion de referencia arbitraria). Los estados  criticos ocurren cuando las
combinaciones de p’cs, qes ¥ Ves satisfacen simultdneamente las ecuaciones 6.2 y 6.6, usando los tres
ejes ortogonales, la combinacion de esfuerzos y volumen especifico puede dibujarse como se
muestra en la figura 6.4, en la cual la linea del estado critico es una sola linea curva.

P’ (og scale)
®) ()

Figura 6.3. a) Linea de estado critico e interseccion de la superficie de fluencia con la linea q/p” = n de un
ensaye triaxial no drenado. b) Linea de estado critico asociada a las lineas de carga-descarga en el
plano de compresion v: In p’; ¢) Lineas de carga — descarga en el plano de compresion v: Inp’.
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Figura 6.4. Esquema tridimensional de la linea de consolidacion virgen (ncl), de la linea de estado critico (csl) y
de la superficie de fluencia del modelo Cam Clay

6.5 Comportamiento del material segun la teoria del estado critico

Este modelo plantea que existe una relacion lineal entre el volumen especifico v y el In(p’) en la
rama de compresion virgen y otra en la rama de expansion o descarga. La pendiente de la linea de
consolidacion virgen A y la pendiente de la linea de descarga x se describieron en la Tabla 3.5 del
capitulo tres. Las relaciones entre el volumen especifico v y el In(p’) para puntos situados sobre la
linea virgen de consolidacion y la linea de estado critico se pueden expresar con:

Vo =N-Aln(p’)) (6.8)

v, =T-2ln(p’,) ©9)

Donde v, es el volumen especifico para la rama virgen, N es el volumen especifico definido por la
interseccion de la linea de consolidacion virgen con la presion de referencia arbitraria p’= 0.1
kg/em®; vi es el volumen especifico para la linea de estado critico y T' es el volumen
correspondiente a la interseccion de la linea de estado critico con la presion de referencia (figura
6.3.b, figura 6.3.c). De las figuras presentadas en el inciso 3.6, 4.2 y Anexo B, se obtuvieron los
valores experimentales de estos parametros 'y N.

Romo y Ovando (1989) relacionan estos volumenes especificos para diferentes muestras de suelo
mediante las expresiones 6.10 y 6.11, las cuales se presentan en la figura 6.5 donde se incluyen los
resultados obtenidos para otras arcillas, (Echeverri 1996; Giraldo, 1996) y los obtenidos de este
trabajo. Se concluye que los materiales ensayados cumplen con la relacion 6.10 y que la relacion
empirica planteada por Romo et al (1989) para relacionar A en términos de W y LL (ecuacion 6.11)
también se aplica para los materiales con consolidacion is6tropa como anisétropa de este estudio:
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I'=0.2616+0.8138N

A = w.[exp(0.508LL —1.693)]

(6.10)

(6.11)

Los resultados de los valores calculados con la ecuacion 6.11 para este estudio se muestran en la
figura 6.6. Por otra parte, también, sugirieron una relacion entre N y el esfuerzo vertical efectivo in

situ, cuya relacion es:

N=(0+e)+Aln(p")

(6.12)

Los resultados de este trabajo se incluyen en la figura 6.7 en donde se encuentran los datos
reportados por Echeverri (1996) y Giraldo (1996). En la tabla 6.1 se presentan los valores
experimentales y calculados por el modelo del estado critico para los ensayes realizados en este

trabajo.
" .
O  Datos experimentales de otros estudios o G
|+ Jalapa12y15 i o
10 [ ® AguaPrieta I'=0.2616 + 0.8138 N /o
__ Regresion lineal
9 O Suelo natural anisot (vel.)
<& Suelo reconstituido anisot (vel.) 7 O igh
@ Suelo natural anisot(pe) 7 OLOVF
8 [ O Suelo natural anisot (p’e)
L| O Suelo natural isotrop (vel.) '.,,f d , Datos
o 7 B + Suelo reconstituido isot (vel.) Arcilla de la ciudad { O, experimentales de
hoj O Suelo natural isotrop (pe) de México %7 este trabajo
» 6 <& Suelo natural isotrop (p’e) .
o
@) Segunda
- 5 | formacion de - i
© arcilla -~ Prlme’ra
> formacién de
h arcilla
4 Agua Prieta ~ - Arcilla de la ciudad
de México
3 | Costa
mexicana del »
pacifico 7 la ciudad de
2 L S México
125 |
L Valores limite
1 | deNyT
|
0 1 I 1 1 1 1 1 I 1 1 I I
0 1 130 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12

Valores de N

Figura 6.5 Relacion entre I' y N de los datos experimentales presentados por Echeverri (1996) y

Giraldo (1996), donde se incluyen los datos de este trabajo
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U Chapultepec A = -
Aomeda /Wn= exp [0.508 LL - 1.693]

¢ Agua Prieta natural
— | A Agua Prieta reconst
XLtC ,
O mPc 4
¥ mcc /
L @ Exflago Texcoco

+Arcilla de Chicago
A KJalapa 12y 15

Wn | O Isotrépico natural (vel.)
{) Isotrdpico reconstituido (vel.)
e Isotrépico natural (p',)

& Isotrépico reconstituido (p',)

Datos
experimentales de
este trabajo

-—17 | \ \ \ | |

LL

Figura 6.6 Relacion entre la pendiente del estado critico y el limite liquido de los datos
presentados por Giraldo (1996) donde se incluyen los datos obtenidos de este trabajo

/
/

L]
®  Datos experimentales de otros estudios (Giraldo, 1996) A “F /
D /

N= (e+1)+ Aln[p'] + =
A =W,(exp[0.508LL-1.693]) L

/
/
/

— / Datos obtenidos de
/ este trabajo

N (medido)

"‘ ¢ Isotrépico natural (vel.)
A Isotrépico reconstituido (vel.)
e Isotrépico natural (p),)
< Isotrépico reconstituido (p},)
& Anisotropico natural (vel.)
/ -+ Anisotropico reconstituido (vel.)
- { Anisotrépico natural (p,)
/ O Anisotropico reconstituido (p,,)

N (calculado)
Figura 6.7 Comparacion entre los valores de N medidos y calculados
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6.6 Modelo anisotropo de Wheeler

Se han propuesto varios modelos elasto-plasticos cuya curva de fluencia esta inclinada con
respecto al eje de la componente de esfuerzo octaédrico (eje p’). Con esta inclinacion es posible
reproducir las deformaciones plasticas generadas en el proceso de consolidacion anisotropa. Estos
modelos incluyen una ley de endurecimiento rotacional para reproducir, mediante la inclinacion de
la curva de fluencia, los incrementos plasticos de deformacion que se presentan en el suelo.
Algunos de esos modelos fueron planteados por Banerjee y Yousif (1986), Dafalias (1987),
Whittle et al (1994); asumen que la inclinacion de la curva de fluencia es consecuencia de
deformaciones volumétricas plasticas, ignorando la participacion de las deformaciones plasticas
por cortante. Esta consideracion puede conducir a una prediccion poco realista del fendmeno.

6.6.1 Superficie de fluencia

Wheeler (1997) y Naitinen et al (1999) plantearon un modelo anisétropo de estado critico con
comportamiento plastico representado con superficie de fluencia inclinada y una componente
rotacional del endurecimiento. Wheeler et al (2003) formularon una generalizacion del modelo en
el espacio de esfuerzos tridimensional incluyendo rotaciones en la direccion del esfuerzo principal.

El modelo de Wheeler se aplica a arcillas normalmente consolidadas o ligeramente
preconsolidadas. La ecuacion que describe la superficie de fluencia es:

f=(@-ap) -M*-a’)p,-pHp'=0 (6.13)

Donde M es el valor de la relacion del estado de esfuerzos (n=q/p’) en el estado critico del
material; el valor de p'm define el tamafio de la curva de fluencia y a, la inclinacion de la curva de
fluencia como se muestra en la figura 6.8. El valor de & mide el grado de la anisotropia plastica del
suelo, dado que si a es igual a cero la expresion 6.13 representa el comportamiento isotropo del
material y es equivalente a la ecuacion 6.3 del estado critico.

La figura 6.8 muestra la superficie de fluencia que esta representada por una elipse cuya tangente
es vertical en el origen y en el punto A (donde n=a) y que a su vez tiene tangentes horizontales en
el punto B y C. En el punto B la trayectoria de esfuerzos efectivos en compresion se intersecta con
la linea de estado critico representada por la ecuacion 6.1 y que en la ecuacidén 6.13 se expresa
mediante (M*>-a?). El punto C es la interseccion de las trayectorias de esfuerzos con la linea de
estado critico en los ensayes triaxiales de extension. En general M adopta valores diferentes para
los ensayes triaxiales de compresion y extension (M. y M, respectivamente).

La superficie de fluencia define el limite del comportamiento elastico del material. Un suelo con
una determinada presion de confinamiento y una superficie de fluencia particular, se comportara
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elasticamente al descargarse pero si la presion nuevamente aumenta, el suelo volvera a presentar
deformaciones irrecuperables con lo que la zona de comportamiento elastico crecerd generando
una superficie de fluencia envolvente definida para el nuevo estado de esfuerzos.

Figura 6.8 Curva de fluencia del modelo de Wheeler et al (2003)

6.6.2 Regla de flujo

El vector incremental de deformacion plastica usualmente se mide como un incremento de
deformacion. Debe tenerse presente que durante el proceso de deformacion plastica puede
producirse una rotacion significativa de la curva de fluencia que corresponde a una rotacion del
vector incremental de deformacion pléstica.

La relacion entre los incrementos de deformacion pléstica y la relacion de esfuerzos se conoce
como la regla de flujo que gobierna el mecanismo de las deformaciones plasticas del suelo. Se
asume que ésta relacion se expresa de la siguiente forma como lo plantean Wheeler et al (2003).

del _2n-oa) (6.14)
de?  M?*-n’
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6.6.3 Ley de endurecimiento

El modelo de Wheeler et al (2003) incorpora dos leyes de endurecimiento. La primera describe el
tamafio de la curva de fluencia la cual esta en funcion de la deformacion volumétrica plastica. La
segunda ley de endurecimiento (de rotacion), describe los cambios en la inclinacion de la curva de
fluencia producida por las deformaciones plasticas, representando el desarrollo de las
deformaciones plasticas anisotropas.

Esta consideracion estd basada en la premisa de que la deformacion plastica volumétrica, que
involucra el deslizamiento entre las particulas o entre sus contactos, responde a un reordenamiento
del suelo con una configuracion asociada al grado de anisotropia inducida por el estado de
esfuerzos bajo el cual las deformaciones plasticas estan ocurriendo.

Simultdneamente, se supone que las deformaciones plésticas por cortante tienen una participacion
en el valor de a en diferentes valores estimados instantaneos de y,(#7), porque las deformaciones
plasticas volumétricas y las deformaciones plasticas por cortante resultan de diferentes reacomodos
en la estructura del suelo. Wheeler et al (2003) plantean la ley de endurecimiento rotacional como:

da = (.0 - @) de? )+ Bz, (1) - el (6.15)

x.(m) y x,(n) son funciones “de inclinacién” que dependen de las deformaciones volumétricas y
de cortante respectivamente; para diferentes estados de esfuerzos dados por 1,  es una constante
caracteristica del suelo que controla la participacion relativa de la deformacion plastica por cortante
en la determinacion del valor de a. Si el valor limite de § = 0 estd presente a lo largo de la
trayectoria de esfuerzos con un valor constante de 1, a tiende asintéticamente al valor de y, (17) (la
diferencia entre y, (17) y o responde a una relacion exponencial con la deformacion plastica
volumétrica; Wood, 1990). Contrariamente, cuando el valor de B se aproxima a infinito, o se
aproxima asintdticamente al valor de y,(77)con el incremento de la deformacion plastica por
cortante. En el caso de los suelos con valores de f finitos el valor de a se encuentra entre y, (7)y

Xa(1)-

6.6.4 Rotacion de las curvas de fluencia

El modelo incluye al pardmetro p que controla el valor de a el cual es dificil de determinar. Para
identificar el valor adecuado de este pardmetro conviene hacer variar la ecuacion 6.13 asignando
diferentes valores de p y comparar las soluciones determinadas con los resultados experimentales
para cada uno de los valores. Zentar et al (2002) sugieren que una primera aproximacion al valor
de este parametro es considerar el rango de 10/A y 15/A para suelos normalmente consolidados con
A determinada de las pruebas de compresibilidad unidimensional.
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El parametro P define el efecto relativo de las deformaciones plasticas por cortante y las
deformaciones volumétricas en la rotacion de la curva de fluencia. Para las deformaciones plasticas
a lo largo de una trayectoria de esfuerzos con cualquier constante de n la a expresada en la
ecuacion 6.15 puede predecir un valor final de equilibrio considerando las expresiones planteadas
por Wheeler et al (2003) con respecto a los valores de y, (7)y x,(7) las cuales se pueden estimar
de los resultados experimentales.

Como punto de partida se puede considerar una expresion del tipo 6.16 para las deformaciones
plasticas volumétricas con valores de n (relacion de esfuerzos efectivos) relativamente bajos. Por
otro lado, para valores de n altos, en donde las deformaciones plasticas por cortante son mas
significativas el valor de o se encontrara entre y, (7) y x,(17)-

2,() = 277 (6.16)

Una aproximacion simple para asumir el valor de y, (77), segun refieren Wheeler et al (2003), es la
planteada en la expresion 6.17

_n
Xa (1) = 3 6.17)

En la condicion del estado critico el valor de n es igual a M; es decir, las deformaciones plasticas
por cortante contintan sin el incremento de las deformaciones plasticas volumétricas y el equilibrio
del valor de a; por lo tanto en esta condicion se puede expresar la ecuacion 6.15 de la siguiente
forma:

da = y[(?)f ~a)(de!’)+ /g’(g) - a)dej] (6.18)

Si se considera que a = 0 en la ecuacion 6.18, e incluyendo la expresion 6.14, se tiene:

3(3n-4a) M’ -n*) = +8BBa-n)n - ) (6.19)

Dado que el tamafio y la inclinacion de la curva de fluencia de los suelos es funcion de la historia
de esfuerzos del material, se puede hacer una aproximacion inicial al valor de o si la historia de
esfuerzos del material se restringe a una dimension generando un suelo normalmente consolidado
en el que, de acuerdo con el modelo, la inclinacion de la curva de fluencia para un valor del
coeficiente de empuje de tierras en reposo K, se hace considerando la relacioén de esfuerzos ny con
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el valor de K, obtenido empleando la formula simplificada de Jaky (K,=1-sen ¢’). Asi, el modelo
planteado por Wheeler toma un Unico valor para o considerando que:

de] 2
v =3 (6.20)

v

Asumiendo que las deformaciones elasticas son mucho mas pequefias que las deformaciones
plasticas y combinando la expresion 6.20 con la regla rotacional de flujo expresada en la ecuacion
6.14, se obtiene:

(72, + 37,0 - M?)
3

a,, = (6.21)

Por otro lado, el parametro B define la participacion de la deformacion plastica por cortante en la
curva de fluencia rotada. Para estimar el valor inicial de este parametro se tom6 en cuenta el valor
estimado para K,, la relacion de esfuerzos efectivos nxo y se remplazd la ecuacion 6.21 en la
expresion 6.19, obteniendo la siguiente expresion.

PR P —dn, -3n,) (6.22)
8(’7/30 - M2 + 277/(0)

6.7 Modelo elasto-plastico anisétropo planteado en este trabajo

La interpretacion de los resultados experimentales presentados en este trabajo a partir de un
modelo analitico elasto-plastico del comportamiento no drenado de los suelos arcillosos debe
incluir la posibilidad de interpretar las condiciones de consolidacion anisotropa de los suelos, la
influencia de la velocidad de deformacién en la etapa de falla y la magnitud de la presion efectiva
de consolidacion aplicada a las muestras.

Para formular un modelo elasto-plastico simple se requiere de las propiedades elasticas del
material, la curva de fluencia, una regla de flujo y una regla de endurecimiento. La forma de la
superficie de fluencia definida en el plano de trayectorias de esfuerzos efectivos debe ser aquella
que se asemeje a las forma de la trayectoria de esfuerzos de los datos experimentales para los
suelos naturales y reconstituidos. Una aproximacién razonable consiste en suponer que la
superficie de fluencia es una elipse, como se presentd en el inciso 6.6.

Con base en el modelo planteado por Wheeler se incluyo, en el mismo modelo, la variacion de la

velocidad de deformacion de los ensayes para hacer la aproximacion del comportamiento de los
suelos al modelo modificado. El modelo describe en el espacio de trayectorias de esfuerzos el
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comportamiento de los resultados experimentales obtenidos en la cdmara triaxial neumatica
desarrollada para este trabajo. El modelo empleado para este trabajo considera los planteamientos
hechos por Wheeler et al (2003), en términos de una presion efectiva de confinamiento (p’,) , un
exponente (Y) que afectaap’, y que esta asociada a la velocidad de deformacion de los ensayes y
que permite la normalizacion del comportamiento.

6.7.1  Superficie de fluencia del modelo planteado

La ecuacion del modelo planteado en este trabajo para la superficie de fluencia se muestra en la
ecuacion 6.23, la cual se basa en la expresion de Wheeler et al (2003) con la inclusion de una
variable en la presion efectiva de confinamiento [p’]” (que remplaza a p’y, del modelo de Wheeler,
figura 6.8). El criterio para la determinacion de p’, corresponde al valor maximo del esfuerzo
octaédrico obtenido de la trayectoria de esfuerzos en la etapa de consolidacion, como se muestra en
la figura 6.9, al cual se le adiciond un exponente para controlar la velocidad de deformacion de los
ensayes; la determinacion de los valores de Y se realizd con base en los resultados experimentales,
el cual se explica mas adelante.

f=g-ap) -’ -a)(p,] - pHp=0 (6.23)

El valor de p’, puede ser estimado a partir de la expresion 6.8 en donde se toma en cuenta el
volumen especifico del material (v), la constante N que corresponde al valor del volumen
especifico para la presion de referencia de la linea de compresion virgen del material (figura 6.3) y
la pendiente de la misma linea de compresion virgen (A); siendo la expresion:

po=e| ) (624)

El valor de [p’o]" define el tamafio de la superficie de fluencia tomando en cuenta la velocidad de
deformacion de los ensayes en la etapa de falla; a controla la inclinacion de la curva de fluencia.
Los resultados experimentales presentados en este capitulo, indican que la forma de la superficie de
fluencia expresada mediante la ecuacion 6.23 es una aproximacion razonable para las arcillas
empleadas en este trabajo. Debe tenerse en cuenta que el valor de M determinado
experimentalmente se considera que es unico para cada uno de los grupos de ensayes realizados en
este trabajo. La variacion en la determinacion de M reportada en los capitulos 4 y 5 se debe a que
en muchos casos las muestras de suelo no llegaron al estado critico por la limitacion del equipo de
laboratorio.

129



Datos experimentales

Figura 6.9 Curva de fluencia del modelo planteado en este trabajo

El pardmetro Y controla la influencia de la velocidad de deformacion dentro de la ecuacion 6.23.
Los valores de Y se obtuvieron con base en los resultados experimentales de este trabajo y
corresponden al valor del exponente que permite la normalizacion de las trayectorias de esfuerzo
con respecto a una presion de confinamiento igual a [p’.]*. En la figura 6.10 se presentan los
valores de Y normalizados con respecto a Yy (el cual corresponde al valor de Y para una velocidad
de deformacion de 0.0001 mm/min) obtenidos para cada uno de los ensayes en los cuales se varid
la velocidad de deformacion (6) del ensaye en la etapa de falla y que se normaliz6 con respecto a
8o, el cual corresponde a la velocidad de deformacion de 0.0001 mm/min, (figura 6.10). Las
ecuaciones que representan cada una de las tendencias para los ensayes isotropos, anisotropos en
las muestras de suelo natural y reconstituido se presentan en la misma figura.

6.7.2 Regla de flujo

De acuerdo con resultados de ensayes de laboratorio, suponer una regla de flujo asociado es una
aproximacion razonable para arcillas naturales cuando se combina con una curva o superficie de
fluencia inclinada como lo proponen Graham et al (1983) y Korhonen et al (1987). Por otro lado,
Wheeler et al (2003), Whittle et al (1994) refieren una regla de flujo asociado; con el interés de
simplificar el modelo y con la premisa de la simplicidad, se asume que para el modelo empleado en
este trabajo es valida la regla de flujo asociado esta presente.
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Figura 6.10 Valores de Y/Y, para los diferentes grupos de ensayes en los cuales se normalizé la
velocidad de deformacion 6/ 8¢

6.7.3 Ley de endurecimiento

El modelo planteado, siguiendo a Wheeler et al (2003), supone que las deformaciones plasticas
volumétricas tienden a llevar el valor de a cerca de un valor instantaneo de y, (17) que depende del
valor de la relacion de esfuerzos 7. Los valores de y, () y x,(77) se obtienen de los datos
experimentales de los suelos ensayados para este trabajo, que responden a la expresion 6.15. Esta
regla de endurecimiento rotacional implica que las deformaciones plasticas volumétricas y las
deformaciones plasticas por cortante son interdependientes. Una de las consecuencias de esta
consideracion es que la prediccion es una Unica inclinacion de la curva de fluencia bajo una
condicion de consolidacion anisotropa. La inclinacion de la curva de fluencia en el estado critico
debe ser por lo tanto unica y dependiente de la condicion de esfuerzos en el estado critico e
independiente de la curva de fluencia inicial y de la trayectoria de esfuerzos en el estado critico.

El endurecimiento del material se observa en las curvas de compresibilidad mostradas en los

capitulos 4, 5 y Anexo B, donde se ve que el volumen especifico del suelo disminuye con el
aumento del esfuerzo efectivo de confinamiento o esfuerzo octaédrico.
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6.7.4 Rotacion de las curvas de fluencia

El programa de ensayes triaxiales considerado para este estudio consideré muestras de suelos con
consolidacion isotropa y anisotropa, en condicion natural y reconstituido. En estos grupos de
ensayes se considerd la variacion de la velocidad de deformacion y la variacion de la presion
efectiva de confinamiento.

Las propiedades indice y caracteristicas de los ensayes realizados en las muestras de suelo con
consolidacion isétropa y anisotropa respectivamente se muestran en las tablas 4.1, 4.2, 5.1 y 5.2.
Las pruebas realizadas fueron ensayes triaxiales de compresion no drenados. Las caracteristicas
generales de como se realizaron los ensayes en suelos con consolidacion isétropa y anisétropa se
describen en los incisos 4.3 y 5.2 de los capitulos 4 y 5 respectivamente.

La dimension y la rotacion de la curva de fluencia producida en el proceso de falla de las muestras
de suelo consolidadas isotropa y anisotropamente estan controladas por los valores de p’y, Y y a
los cuales se muestran en la tabla 6.2.

En la figura 6.11 se muestra la prediccion tedrica para o planteada por Wheeler et al (2003) para
consideraciones de /M comprendidas entre cero e infinito. Los valores de /M comprendidos entre
0.5 y 1, segin Wheeler, proveen una razonable aproximacion a los datos experimentales de las
pruebas triaxiales. Los datos experimentales de este trabajo se incluyeron en esta figura como una
aproximacion inicial de los parametros B, a en funcion de la relacion de esfuerzos y de M. Los
resultados se presentan en la tabla 6.2.

En la figura 6.12 se muestran los valores obtenidos con las ecuaciones 6.21 y 6.22 para los ensayes
en muestras consolidadas anisotropamente, las cuales dependen de los valores aproximados de &, y
la relacion de esfuerzos efectivos y que permiten con este procedimiento estimar de manera
indirecta y aproximada los parametros del modelo aqui empleado. Los valores obtenidos para o se
ajustaron tomando en cuenta los resultados experimentales de este estudio e incluyendo dentro del
modelo la variacion de la velocidad mediante el parametro Y (figura 6.10). La aproximacion del
modelo planteado en este trabajo (ecuacion 6.23) para los grupos de ensayes reportados en los
capitulos 4 y 5, normalizados con respecto a [p’,]Y, se presentan en las figuras 6.13 a 6.16.

En la figura 6.13 se presentan las trayectorias de esfuerzos de los resultados de los ensayes
efectuados con consolidacion isdtropa en suelos naturales, las cuales fueron normalizadas con
respecto a [p’s]° en donde se encuentran las muestras con diferente presion efectiva de
confinamiento y las muestras con diferente velocidad de deformacion. La curva con linea punteada
corresponde a la superficie de fluencia normalizada con respecto a esta nueva presion efectiva de
confinamiento [p’s]” y que responde a la ecuacion 6.23.y 6.3.

En el caso de las muestras de suelo en las cuales se varid la presion de confinamiento efectivo

(ensaye 01, 02 y 04), el parametro Y no depende del cambio de p’, razén por la cual no se
considerd su participacion y se asumi6 igual a la unidad.
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Figura 6.11 Valores de equilibrio de o/M para las trayectorias de esfuerzos, Wheeler et al
(2003), se incluyen los valores obtenidos para este trabajo
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Figura 6.12 Valores de equilibrio de o/M para las trayectorias de esfuerzos, Wheeler et al
(2003), se incluyen los datos de las consolidaciones anisotropas de este trabajo
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En la figura 6.14 se muestran las trayectorias de esfuerzos de los ensayes efectuados en las
muestras de suelos reconstituidos las cuales al ser normalizadas con respecto a [p’,]*. Como ahi se
ve, el modelo se ajusta mejor que el caso anterior a los resultados experimentales lo cual puede
atribuirse a que el proceso de reconstitucion bajo condiciones controladas disminuye la dispersion
de resultados pues las muestras fueron mas homogéneas, lo cual no ocurre en las muestras
naturales consolidadas isétropamente presentadas en la figura 6.13.

La figura 6.15 proporciona las trayectorias de esfuerzos efectivos obtenidas para las muestras de
suelo natural, consolidadas anisétropamente, normalizadas con respecto a [p’,]". Las trayectorias
tienen una forma eliptica que se aproximan a la curva de fluencia descrita por la ecuacion 6.23 y
definen practicamente una linea de falla comun de pendiente M. El modelo planteado para este tipo
de ensayes presenta un mejor ajuste que las muestras de suelo con consolidacion isotropa y se debe
a que las muestras de suelo natural con consolidacion anisétropa expresan con mayor aproximacion
el comportamiento del material en el laboratorio.

En la figura 6.16 se presentan las trayectorias de esfuerzos normalizadas de los ensayes efectuados
en muestras de suelo reconstituido y consolidados anisétropamente. Se observa la similitud de la
forma de dichas trayectorias; es decir, el comportamiento de estos materiales puede generalizarse
con el modelo planteado en la ecuacion 6.23.

La aplicacion del modelo elasto-plastico anisotropo planteado en la ecuacion 6.23, con variacion de
la velocidad de deformacion para los ensayes efectuados en este trabajo, permiten precisar que el
comportamiento de los suelos empleados es elasto-plastico aun a pequefias deformaciones dado
que los estados de esfuerzos se movilizan dentro del espacio establecido por la curva de fluencia
por el incremento de la presion de poro.

Las curvas de fluencia experimentales observadas en las graficas de trayectorias de esfuerzos, estan
definidas por una familia de curvas que depende en tamafio de [p’,]*, cuya forma depende del
valor de M y a. La superficie de fluencia define el limite del comportamiento elastico de las
muestras. La superficie de estado limite es el lugar geométrico de los estados de fluencia del
material y por consiguiente es una superficie de cedencia en la cual se verifica la regla de
normalidad o de flujo.

La influencia de la historia de esfuerzos en el comportamiento durante la etapa de falla, es
evidente al comparar las trayectorias de esfuerzos efectivos de los suelos naturales
consolidados isétropa y anisoétropamente en donde, al normalizar las trayectorias de
esfuerzos con respecto a la presién efectiva de confinamiento [p’,]”, se logré una mejor

aproximacion en las curvas descritas por las muestras consolidadas anisétropamente.
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6.7.5 Comportamiento esfuerzo-deformacion

En las figuras 6.17 a 6.19 se presentan las curvas esfuerzo-deformacion y presion de poro-
deformacién de los ensayes efectuados las cuales fueron normalizadas con respecto a [p’o]”.

En la figura 6.17 se presentan los resultados de las curvas esfuerzo-deformacion y presion de poro-
deformacion de los ensayes en suelos naturales consolidados isotropamente, las cuales fueron
normalizadas con respecto a [p’s]” en donde se encuentran las muestras con diferente presion
efectiva de confinamiento y las muestras con diferente velocidad de deformacion. Se observa que
el comportamiento del esfuerzo-deformacion del suelo natural es normalizable con respecto a
[p’o]”. Por otro lado, el comportamiento de la presion de poro muestra la influencia de la velocidad
de deformacion para deformaciones unitarias axiales menores al 5%; sin embargo, por encima de
este valor de g, estas curvas tienden a un comportamiento semejante.

En la figura 6.18 se muestran las curvas esfuerzo-deformacion y presion de poro-deformacion de
los ensayes efectuados en muestras de suelo reconstituido normalizadas con respecto a [p’o]".
Como alli se observa, los resultados experimentales mantienen un comportamiento similar con una
disminucion de la dispersion de resultados pues las muestras fueron mas homogéneas.

La figura 6.19 proporciona las curvas esfuerzo-deformacion y presion de poro-deformacion
obtenidas para las muestras de suelo natural consolidadas anisotropamente y normalizadas con
respecto a [p’s]”. Los datos normalizados manifiestan una menor dispersion y mayor uniformidad
lo cual expresa la mayor aproximacion el comportamiento del material en campo y en el
laboratorio cuando se realizan pruebas con consolidacion anisotropa. De igual forma, en la figura
6.20 se observa la similitud de la forma de las curvas esfuerzo-deformacion-presion de poro
normalizadas de los ensayes en muestras de suelo reconstituido consolidados anis6tropamente.

6.7.6 Modelo del comportamiento esfuerzo-deformacion

Una descripcion analitica del comportamiento esfuerzo-deformacion de un material elasto-plastico
puede plantearse considerando los parametros de deformacion elastica y los pardmetros de
deformacion plastica. Estas deformaciones se pueden expresar de la siguiente forma:

[ésp] _ K/wp" 0 [517'} 625)

Ot 0 1/3G || o'
Donde ¢, es la deformacion volumétrica y g4 es la deformacion por cortante, k y v son parametros
de compresibilidad del material, G’ es el modulo de rigidez o cortante, siendo p’ y q los esfuerzos

presentes en la muestra. Los cambios recuperables de volumen son asociados solo con cambios de
esfuerzos efectivos p’ unicamente.
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La matriz de deformaciones plasticas para un nivel de esfuerzos determinado en la trayectoria de
esfuerzos se puede expresar de la forma siguiente:

af dg of og
¢, _ -1 ap' dp'  dq Ip' | ' (6.26)
S| of (o of), of (badf  oaof)| L8 T 08|
op',\ae? ap') da\de? ap' 9el ag )| P99 g 0q

Donde el potencial plastico y la superficie de fluencia coinciden por obedecer al principio de flujo
asociado (f=g) y la matriz simétrica es:

[58,'; ~ (M -n) (M7 =) 2((,;7 _3))2 [@v}
o |~ v ) 2 2n - 4 M%) (6.27)
%, -Y(M? -az)(f’j) )+4M.J(MM;Z ) 0= (M? -n*) %
Siendo J = o +(1- 3ﬂ)a2 -(M? - 4i7)a + (?ﬂM - i) (6.28)
4 3 4 3

Al considerar el efecto de la no linealidad del comportamiento del suelo, se debe tomar en cuenta
la variacion del moédulo de rigidez del material con la deformacion unitaria dentro de la expresion
6.25. Esta variacion puede expresarse con un modelo hiperbdlico como en la ecuacion 6.26
considerando la rigidez maxima del suelo Gnax obtenida en los capitulos 4 y 5 de este trabajo.

G=G

max

L+(r/y,)”"

. [(7’/7’)23 o ] (6.29)

Donde y; es una deformacion de referencia, A y B son parametros positivos que afectan las simetria
de la funcion y C; es la consistencia relativa del material. Los valores de estos parametros se
obtienen experimentalmente segun refieren Romo et al (1994).

El modelo descrito en este trabajo toma en cuenta la historia de esfuerzos presentes en el suelo y se
aproxima razonablemente a la respuesta experimental observada. La incorporacion de la velocidad
de deformacion dentro del modelo permite reproducir el comportamiento del material bajo las
condiciones de los ensayes efectuados.
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Figura 6.13 Trayectorias de esfuerzos efectivos normalizados con respecto al valor de p’, de los ensayes

realizados con consolidacion isétropa con la misma presion efectiva de confinamiento y diferentes
velocidades de deformacion en la falla
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Figura 6.14 Trayectorias de esfuerzos efectivos normalizados con respecto al valor de p’,, de las pruebas
realizadas en muestras de suelo llevados a la falla consolidados isétropamente con la misma

presion efectiva de confinamiento y diferentes velocidades de deformacion
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Figura 6.15 Trayectorias de esfuerzos efectivos normalizados con respecto al valor de p’,", de ensayes
realizados en muestras de suelo consolidadas anisotropamente con la misma presion efectiva de
confinamiento y llevados a la falla con diferentes velocidades de deformacion
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realizados en muestras de suelo consolidadas anisotropamente con igual presion efectiva de
confinamiento y llevados a la falla con diferentes velocidades de deformacion
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Figura 6.17 Comportamiento normalizado con respecto al valor de p’,': (a) esfuerzo-deformacion, (b)
presion de poro-deformacién, de ensayes realizados en muestras de suelo consolidados
isotropamente
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Figura 6.18 Comportamiento normalizado con respecto al valor de p’,": (a) esfuerzo-deformacién, (b) presion
de poro-deformacion, de ensayes realizados en muestras de suelo consolidados isdtropamente
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Figura 6.19 Comportamiento normalizado con respecto al valor de p’oY: (a) esfuerzo-deformacion, (b) presion
de poro-deformacion, de ensayes realizados en muestras de suelo consolidados anisétropamente
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CAPITULO 7

CONCLUSIONES

7.1 Conclusiones

Las conclusiones relativas al equipo desarrollado en esta investigacion y descrito en el Capitulo
2 son las siguientes:

* La fabricacion de un equipo triaxial automatizado requiere de la seleccion adecuada de
cada uno de los componentes del sistema. La precision del sistema en operacion depende
de cada una de sus elementos. Los valores de desplazamiento registrados fueron del orden
de dos micras (2x10°cm).

* Los resultados de los ensayes realizados en muestras de arcillas del valle de México
muestran que el equipo controla la deformacion unitaria (e,%) en la etapa de
consolidacion y falla durante las pruebas triaxiales. También permite la aplicacion de
ciclos de carga-descarga durante la falla. La capacidad del equipo para sostener una
velocidad de deformacion constante puede controlar el desplazamiento para valores del
orden de dos micras).

* El emplear camaras triaxiales estaticas instrumentadas con sensores de desplazamiento
LVDTs colocados en el tercio medio de las muestras permite medir con mejor precision
las deformaciones unitarias axiales y el modulo de rigidez de las muestras de suelo.

Con relacion a los ensayes de compresion unidimensional del Capitulo 3 se tienen las siguientes
conclusiones:

* De los ensayes de consolidacion realizados en arcillas naturales y reconstituidas se
observa que estos suelos tienen un comportamiento similar expresado a partir de sus
curvas de compresibilidad. Las curvas de compresion unidimensional de las arcillas de
México y Colombia ensayadas son convergentes con el incremento de o . Las arcillas
reconstituidas también presentan una convergencia con el incremento de o . sin embargo,
debido a la relacion de vacios tan elevada de las arcillas del Valle de México, las curvas
de compresion muestran una convexidad para valores de o , mayores a 500 kPa.

* La correlacion planteada por Skempton (1944) entre los limites de Atterberg y las
constantes de compresibilidad ¢"100 y C'. son vélidas para un rango de e, entre 0,6 y 4.5;



sin embargo, para valores de e comprendidos entre 0,6 y 7.7 la relacion de las constantes
de compresibilidad responden a las ecuaciones (3.7.3) y (3.7.4).

La linea de compresion intrinseca (ICL) y la linea de compresion por sedimentacion
(SCL) de las arcillas del valle de México son paralelas en el rango comprendido entre o ,
=100 kPa y 6, = 1000 kPa. Para valores superiores a 6 ,=1000 kPa son convergentes. Es
decir, que el comportamiento en términos de compresibilidad de los suelos naturales y
reconstituidos es semejante. Para que los suelos arcillosos reconstituidos en laboratorio
reproduzcan con una mejor aproximacion el comportamiento de las arcillas naturales se
requiere de la reconstitucion de estos materiales considerando largos periodos de tiempo
en el laboratorio (mayores a 280 dias).

En el capitulo 4 se presentaron los resultados de los ensayes en muestras consolidadas
isotropamente. Las conclusiones de estos ensayes son:
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Para estos ensayes la presion de poro varid inversamente proporcional al incremento de la
velocidad de deformacion; es decir, que a medida que aumenta la velocidad, disminuye la
presion de poro en las muestras. Este fenomeno puede deberse, en parte, a la sensibilidad
de los sensores y a que la presion de poro a mayores velocidades no es representativa de
lo que sucede en el centro de la muestra. Sin embargo el efecto de la velocidad de
deformacion sobre la presion de poro de las muestras de suelo reconstituido desaparecio
cuando las deformaciones unitarias axiales superaron el 15%. Es decir, que la influencia
de la velocidad de deformacion en la etapa de falla de las muestras reconstituidas deja de
ser significativa cuando la €, es mayor al valor antes mencionado.

El incremento de la velocidad de deformacion en la etapa de falla de las muestras de suelo
con consolidacion isotropa afecta directamente en el aumento del esfuerzo desviador
maximo, tanto en muestras de suelo natural como reconstituido. En las muestras de suelo
natural y suelo reconstituido también se presentaron esfuerzos cortantes maximos (picos).

En el espacio de trayectorias de esfuerzos, las lineas de falla obtenidas para los suelos
consolidados istropamente manifestaron variaciones en los valores de My de ¢ ; debido
a que en algunos casos no se pudo alcanzar el estado critico del material por las
limitaciones del equipo. Ademas, parte de esta dispersion de los resultados en suelos
naturales puede atribuirse a la influencia del proceso de génesis de estos materiales.

En las muestras con consolidacion isotropa, el modulo de rigidez aumenta con el
incremento de la velocidad de deformacion del ensaye y con la aplicacion de los ciclos de
carga-descarga. Asi mismo, se hizo evidente que el modulo G luego de aumentar su valor
se degrada rapidamente cuando las deformaciones unitarias axiales superan los valores de
deformacion ya aplicadas en los ciclos de carga-descarga previos. Los suelos con mayor
presion efectiva de confinamiento son mas sensibles a la rigidizacion del material con los
ciclos de carga-descarga a pequefias deformaciones tanto en suelos naturales como en
suelos reconstituidos.



En el capitulo 5 se presentaron los resultados de los ensayes efectuados en muestras consolidadas
anisotropamente. Las conclusiones de estos ensayes son:

* En estas muestras el aumento de la velocidad de deformacion en la etapa de falla del
ensaye incrementa el esfuerzo desviador mdximo. Este efecto estd presente en las
muestras de suelo natural y reconstituido. Asi mismo, la presion de poro en ambos tipos
de muestra, se incrementa con la disminucion de la velocidad de deformacion del ensaye;
ademads, la presion de poro aumenta cuando se incrementa la presion efectiva de
confinamiento. Con estos resultados se puede afirmar que los suelos reconstituidos
consolidados anisotropamente son una mejor aproximacion al comportamiento de los
suelos naturales.

e Los valores de M y de ¢ de los suelos naturales y reconstituidos consolidados
anisotropamente mostraron menor dispersion. A reserva de confirmarlo con mas estudios,
esto puede atribuirse a que las muestras de suelos reconstituidos sometidos a
consolidacion anisotropa se aproximan de mejor manera a la condicién natural en campo
de los suelos.

* El incremento de la presion de confinamiento efectivo en las muestras influye en el
aumento del modulo de rigidez tanto en suelos naturales como en suelos reconstituidos.
Los ciclos de carga-descarga aplicados en la etapa de falla de los ensayes, incrementan el
modulo de rigidez; sin embargo, para niveles de deformacion mayores a los anteriormente
aplicados a las muestras ( en los ciclos de carga-descarga), el comportamiento del material
es fragil ya que pierde la rigidez incrementada con mayor rapidez.

* Los resultados de los ensayes realizados en muestras de suelo consolidados
anisotropamente, muestran que para deformaciones unitarias axiales menores a 1% tiene
gran influencia en el valor de G la magnitud de la presion de confinamiento y los ciclos de
carga-descarga. Por encima del valor de &, antes mencionado, la influencia de estas
variables sobre la magnitud del mddulo de rigidez disminuye notablemente. Esto puede
deberse a que con la consolidacion anisotropa se presentan cambios microestructurales
inducidos, los cuales se manifiestan por debajo de €, de 1%.

* Los resultados experimentales de los ensayes efectuados en muestras de suelos naturales y
reconstituidos se concluye que los suelos consolidados isdtropamente y anisétropamente
se comportan como materiales elasto-plasticos aun a pequefias deformaciones (0.007%).
El cambio en el valor del mddulo de rigidez esta presente desde pequefias deformaciones,
en donde estas variaciones corresponden a puntos de fluencia con deformaciones plasticas
volumétricas y de cortante.

149



En el capitulo 6 se presentaron los resultados de las muestras ensayadas tomando en cuenta el
valor de presion efectiva de confinamiento [p’,]* como parametro de normalizacion, cuyo valor
de Y depende de la velocidad de deformacion de la prueba, el cual fue determinado de los
resultados experimentales.
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La interpretacion del comportamiento de las muestras se realizo con base en la existencia
de una superficie de fluencia limite que envuelve la trayectoria de esfuerzos efectivos de
los ensayes realizados y que depende de las condiciones iniciales de las muestras, la
historia de esfuerzos, la presion de confinamiento, considerando que las pruebas
efectuadas se realizaron bajo condiciones no drenadas en la etapa de falla.

Algunos parametros del estado critico (I, N, M, A y x) de los materiales se
correlacionaron con las propiedades indice de los materiales. Las correlaciones obtenidas
permiten obtener una aproximacion del comportamiento con los datos experimentales de
este estudio.

Se postuld la existencia de una superficie de fluencia la cual define el limite del
comportamiento eldstico y elasto-plastico. Los resultados experimentales de las muestras
de suelo consolidado isotropamente son diferentes a los del material consolidado
anisotropamente. Las trayectorias de esfuerzos efectivos de los suelos consolidados
isotropamente manifiestan una mayor dispersion de los resultados experimentales. En las
muestras de suelo con consolidacion anisotropa las trayectorias de esfuerzos presentan
una mayor aproximacion a la superficie de fluencia del modelo planteado.

La ley de endurecimiento del material se obtuvo de las curvas de compresibilidad donde
el volumen especifico del suelo disminuye a medida que aumenta el esfuerzo octaédrico;
es decir, existe una relacion directa entre el volumen especifico y el esfuerzo octaédrico
en la rama de consolidacion virgen.

A partir de las consideraciones anteriores, se construyo un modelo basado en la teoria de
la elasto-plasticidad. El modelo permite describir el comportamiento esfuerzo-
deformacion - presion de poro de los materiales ensayados bajo las condiciones de los
ensayes realizados.

Los resultados obtenidos con el modelo planteado se ajustan a los datos experimentales,
con mayor aproximacion en los suelos consolidados anisotropamente que las muestras
consolidadas isdtropamente. Sin embargo, se puede considerar que, en general, el modelo
se ajusta razonablemente bien a las observaciones experimentales.
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ANEXO A

ANALISIS MINERALOGICO DE LOS SUELOS NATURALES Y RECONSTITUIDOS

A.1 Analisis mineralégico en los suelos empleados

El analisis de difraccion de rayos X (DRX) se realizo con el apoyo del Laboratorio de DRX del
Instituto de Geologia de la UNAM. La técnica de DXR consiste en hacer pasar un haz de rayos X
a través de los cristales de la sustancia (suelo) sujeta a estudio. El haz que incide toma varias
direcciones debido a la simetria de la agrupacion de atomos y por el fenémeno de difraccion que
da lugar a un patron de intensidades (CPS) que puede interpretarse segin la ubicacion de los
atomos en el cristal.

El fendmeno de difraccion se debe esencialmente a la relacion de fases entre dos o mas ondas. Las
diferencias de camino optico conducen a diferencias de fase que a su vez producen un cambio en
la amplitud. Cuando dos ondas estan completamente desfasadas se anulan entre si. Por el
contrario, cuando dos ondas estan en fase, la diferencia de sus caminos Opticos es cero o un
nimero entero de la longitud de onda. La DXR es una de las técnicas que permite observar
estructuras cristalinas, debido a su precision y a la experiencia acumulada durante décadas. Sus
mayores limitaciones se deben a la necesidad de trabajar con sistemas cristalinos, por lo que
generalmente no es aplicable a disoluciones, sistemas amorfos y a gases.

A.1.1 Preparacion de las muestras para el analisis por difraccion de rayos X

Para el analisis de los suelos por la técnica de DXR, se requirié de los pasos que se presentan a
continuacion:

* Andlisis inicial de cuatro muestras como suelo total (previamente pulverizado) sin tratamiento,
para determinar la posible composicion mineraldgica de toda la muestra. De estos resultados se
determind la necesidad de tratar las muestras para eliminar la materia organica de las muestras
y orientar sus particulas para mejorar el espectro de los minerales componentes en el
difractometro.

* Separacion de la fraccion arcilla (<2 pum) y preparacion de las muestra orientadas cuyo
proceso consistid en:



Secado de las muestras a 60° C, durante 48 horas en un horno para cultivo de especimenes
con control automatico de temperatura.

Molturaciéon de las muestras, con la ayuda de un mortero de agata para poder
homogeneizar las muestras y tomar 4 gr de cada una de ellas.

Eliminacion de la materia organica, para lo cual se diluyeron las muestras secas en una
solucién de perdxido de oxigeno al 1%. Las muestras en solucién se colocaron en una
incubadora de medio humedo a 40° C y por un periodo de 14 dias.

Centrifugado y lavado de las muestras, empleando una centrifugadora automatica donde
las muestras fueron colocadas en 3 ocasiones durante 5 minutos a una velocidad de
centrifugado de 5000 rpm en cada una de ellas.

Formacion de muestras en los porta-objetos; con la ayuda de pipeta de precision se extrajo
el material limpio en solucion y se colocd sobre los portaobjetos para permitir por
sedimentacion y evaporacion la formacion de una pelicula uniforme y ordenada de las
muestras de suelo. De cada uno de los suelos se formaron tres muestras para poder
efectuar las lecturas mineralogicas por el método de DXR: una, para el analisis de la
fraccion orientada sin tratamiento; la segunda, para ser observada con la adicion de
etilenglicol y, la tercera, para ser calentada a 500° C.

Lectura de las fracciones orientadas por DXR; con las muestras secas en los portaobjetos,
se colocaron en el difractometro de rayos X Shimatzu XRD-6000 con filtro de Niquel y
tubo de cobre con monocromador en el intervalo angular 20 de 4° a 70° y con una
velocidad de 2°/minuto.

Glicolacion de cada muestra se prepararon tres porta-objetos con material uniforme y
orientado; uno de ellos se analizd sin tratamiento alguno, a la segunda muestra de cada
suelo se le coloco etilenglicol para observar los posibles cambios en los minerales del
grupo de las arcillas.

Calentamiento. La tercera muestra de cada suelo se calentd a 500° C con la finalidad de
determinar los cambios en las estructuras minerales de los componentes de lar arcillas.
Este proceso se realizé dentro del difractometro de rayos X.

En la figura A.1 se observa parte de la preparacion de las muestras para el analisis de DXR.
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(b)

(d)

Figura A.1 Preparacion de las muestras para su analisis por difraccion de rayos X (DXR): a) muestras
secadas a 60° C; b) homogeneizacion del material en un mortero de dagata; c) pesado de las
muestras, d) el material tratado con peroxido de oxigeno luego de 14 dias de incubacion; e)
centrifugado y lavado de las muestras; f) Material listo en los portaobjetos luego de la
floculacion, sedimentacion y evaporacion del agua

A.1.2 Datos obtenidos en el analisis por difracciéon de rayos X

Los suelos naturales y reconstituidos empleados en este trabajo presentan baja cristalinidad, razoén
por la cual el andlisis mineraldgico es cualitativo. En las muestras totales analizadas se
identificaron: calcita, plagioclasas de composicion intermedia, Opalo, cristobalita y cuarzo; es de
mencionar que en el caso de las muestras de SCT, tanto en suelo natural, como de suelo
reconstituido se observé la presencia de yeso. En la tabla A.1 se muestran los resultados de los
minerales identificados en las muestras de suelo, pudiendo definirse claramente la semejanza
mineraldgica que existe entre las muestras naturales y las muestras reconstituidas.

En la tabla A.2 se presentan los resultados del analisis con tratamiento, en las muestras de la
fraccion arcillas orientadas donde se observan las fases identificadas del grupo mineralogico de
las arcillas. El proceso de glicolacion y calentamiento de las muestras responde a la necesidad de
identificar los posibles cambios de los espectros de los minerales en el difractograma con cuyos
datos se obtiene la identificacion de los minerales por los cambios en la intensidad (CPS) y el
valor del intervalo angular (20). Las fases identificadas tanto en suelos naturales como en los
suelos reconstituidos corresponden a minerales del grupo de la Caolinita, presencia de Esmectita.
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En la figura A.2 se muestran los difractogramas de las muestras de SCT en estado natural y
reconstituido, en donde se observa la semejanza en el espectrograma de la difraccion de rayos X,
cuyas fases identificadas se muestras en la tabla A.1 y tabla A.2, siendo en ambas muestras (SCT
y Texcoco) semejantes.

En la figura A.3 se observan los difractogramas de las muestras de Texcoco en condicion natural
y reconstituida, siendo los resultados practicamente iguales. Las fases encontradas en estas
muestras se reportaron en la tabla A.1 y tabla A.2.

Es de mencionar que en los primeros grados del intervalo angular de barrido de los difractogramas
antes mencionados, se presentd una cierta dispersion producto de la baja cristalinidad de las
muestras, presencia de silice amorfa y del tratamiento con peroxido de oxigeno para disminuir el
ruido en la lectura del espectro de la fraccion arcilla (< 2 pm) producto de la presencia de material
organico.

Tabla A.1
Resultados de los difractogramas de las muestras de suelo natural y suelo reconstituido

MUESTRA FASES IDENTIFICADAS OBSERVACIONES
Calcita: CaCO;[5-0586] No se observan
SCT Natural Plagioclasa de composicion intermedia: claramente minerales
N3 (Ca,Na)(Al,S1),Si,04[18-1202] del grupo de las
Yuril14317 Opalo y Cristobalita SiO, [11-695] arcillas, se observan

Yeso CaSO,[33-311]
Cuarzo: SiO,[46-1045]

trazas del grupo del
caolin.

SCT Reconstituido
R2
Yuril 51754

Calcita: CaCO;[5-0586]

Plagioclasa de composicion intermedia:
(Ca,Na)(AlSi),S1,05 [18-1202]

()palo y Cristobalita SiO, [11-695]
Cuarzo: SiO, [46-1045]

Yeso CaSO,4[33-311]

Filosilicatos a~ 14-154y 7 A (ver tabla 3.8)

Muy baja cristalinidad

Texcoco Natural
NI
Yuril 10939

Calcita: CaCO;[5-0586]

Plagioclasa de composicion intermedia:
(Ca,Na)(ALSi),S1,05 [18-1202]

()palo y Cristobalita SiO, [11-695]
Cuarzo: SiO,[46-1045]

No se observan
claramente minerales
del grupo de las
arcillas, se observan
trazas del grupo del
caolin.

Texcoco Reconstituido
R4
Yuril33339

Plagioclasa de composicion intermedia:
(Ca,Na)(AlLSi),S1,05 [18-1202]

Calcita: CaCO;[5-0586]

Opalo y Cristobalita SiO, [11-695]

Filosilicatos a = 14-154y (74) (ver tabla 3.8)

Muy baja cristalinidad




Tabla A.2
Resultados de la Difraccion de rayos X con tratamiento de las muestras para la identificacion de las fases de
los suelos naturales y suelos reconstituidos

SCT reconstituido (Difractogramas)

P1COS SIN P1Ccos CcON Picos A
MUESTRA FASES IDENTIFICADAS
TRATAMIENTO | ETILENGLICOL 500°C
SCT Natural ((14-15A)) Trazas de un Mineral
N3 ((=74)) (= 7A)) (X)) del grupo de la
Yurili14317 Caolinita
Esmectita
SCT Reconstituido 14-15A = 17A =~ 10A Esmectita
R2 ~7A ~7A X Mineral del grupo de la
Yuril51754 Caolinita
Texcoco Natural ((14-15A)) Trazas de un Mineral
NI ((=74)) (= 7A)) (X)) del grupo de la
Yuril10939 Caolinita
Esmectita
Esmectita
Texcoco Reconstituido 14-15A ~17A (10A) Trazas de un Mineral
R4 (=7A) ((=7A)) (X)) del grupo de la
Yurii33339 Caolinita
600 I I I
— SCT natural
500 —— SCT reconstituido
400
o
o
e
s
3 300
(7]
[=
[]
=
200
100 -
0 1 1 i
0 10 20 30 40 50 60 70
(29) grados
Figura A.2.  Espectros obtenidos por difraccion de rayos X (DXR) de las muestras de suelos: SCT natural y
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Figura A.3.  Espectros obtenidos por difraccion de rayos X (DXR) de las muestras de suelos: Texcoco natural
y Texcoco reconstituido (Difractogramas)

A.2  Estructura microscoépica de los suelos naturales y reconstituidos
empleados

Con la finalidad de complementar el analisis mineraldgico se realizo la toma de fotografias de las
muestras de suelo empleadas en este estudio con la ayuda de un microscopio estereoscopico
marca Leica MZ 12.5 del Laboratorio de Microscopia del Instituto de Geologia de la UNAM.
Para la toma de estas imagenes fue necesario secar las muestras dado que las arcillas hidratadas
no permiten observar la estructura del material, ya que la amplia superficie de las particulas que
componen el suelo y los ostracodos tienden a presentar cargas negativas las cuales propician la
adsorcion del agua, como se mencion6 en el inciso 3.3.

En la figura A.4 se observa las muestras de suelo de la zona del ex-Lago de Texcoco en donde la
presencia de los ostracodos es evidente en la estructura de los materiales en estado natural (a, c);
las iméagenes del suelo reconstituido muestran también la presencia de estos fosiles aunque en un
menor grado dado que con el procesos de remoldeo del material una parte de los ostracodos
fueron fragmentados lo que se evidencia en (b) y (d), siendo la muestra (b) tomada del tercio
inferior del cilindro de material reconstituido y la muestra (d) del tercio medio de la muestra
reconstituida de ex-Lago de Texcoco.

En la figural A.5 se observan las muestras de la SCT; en donde, (a) corresponde a una muestra de

17.4 m de profundidad que presenta una estructura relativamente uniforme con algunos granos de
arena y fracciones de ostracodos dispersas; en (b) se observa una mayor cantidad de particulas de
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ostracodos y granos de arena, siendo la matriz del material semejante a la del suelo natural, esta
muestra corresponde al tercio inferior del material reconstituido en los cilindros de acrilico
mencionados en el acapite 3.4. En la figura A.5 (c) se observa la muestra de SCT obtenida a 15.3
m de profundidad, la estructura también muestra la presencia de ostracodos y de granos de arena
con una matriz un poco mas densa; en la figura A.5 (d) se visualiza la presencia de ostracodos y
granos de arena en la estructura del suelo reconstituido de la SCT (muestra tomada del tercio
medio del total del material formado en los cilindros de acrilico). Las diferencias de color en las
fotografias mostradas se deben al proceso de reduccion u oxidacion en que se encuentran las
particulas amorfas de hierro presentes en los suelos ensayados, que constituyen entre el 1.5 y
2.5% del peso de las muestras, como se puede apreciar en el analisis quimico cuantitativo por el
método de fluorescencia de rayos X.

Texcoco, suelo natural, 16.1 m

- '((e
) /;. b

Texcoco, suelo reconstituido, abajo

(b)

(©) D (d)

Figura A.4  Fotografias tomadas con microscopio estereoscopico del la arcilla del ex-Lago de
Texcoco SMS-29: a) (33-1) a 16.1m: en condicion natural; b) muestra de Texcoco en
condicion reconstituida del tercio inferior;, c) muestra (17-2) a 14.8m en condicion
natural; d) muestra de Texcoco en condicion reconstituida, tercio medio
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SCT, suelo natural, 17.4 m

Figura A.5
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SCT, suelo reconstituido, abajo

500 pm

500 pm

SCT, suelo reconstituido, medio

1000 pm

(d)

Fotografias tomadas con microscopio estereoscopico del la muestras de arcilla de SCT
SMS- 1 BIS: a) muestra M-2-3 de 17.4 m: en condicion natural; b) muestra de suelo en
condicion reconstituida, del tercio inferior; c) muestra M-1-3 tomada a 153 m de
profundidad en condicion natural; d) muestra de suelo en condicion reconstituida, tercio

medio de la muestra



A.3 Analisis de fluorescencia de rayos X

La técnica de andlisis de fluorescencia de rayos X (LFRX) utiliza la emisiéon secundaria o
fluorescente de radiacion X que se genera al excitar una muestra con una fuente emisora de rayos
X. La radiacion X incidente o primaria expulsa los electrones de capas interiores del atomo.
Entonces, los electrones de capas mas externas ocupan los lugares vacantes, y el exceso
energético resultante de esta transicion se disipa en forma de fotones: la llamada radiacion X
fluorescente o secundaria. Esta radiacion de fluorescencia es caracteristica para cada elemento
quimico. Por lo tanto cuando se irradia con un haz de rayos X una muestra de composicion
desconocida, esta emitira las radiaciones caracteristicas de los elementos que la componen. Si
podemos identificar la longitud de onda o energia de cada una de estas radiaciones caracteristicas,
se puede conocer los elementos que componen la muestra, y si es posible medir sus intensidades,
podremos conocer sus respectivas concentraciones.

La intensidad es un factor importante, puesto que afectara al tiempo que se necesitara para medir
el espectro. Es necesario que sean detectados y recibidos un determinado nimero de cuantos en el
detector para que el error de la medicion se reduzca lo suficiente. Se presentan pocos casos de
interferencia espectral, debido a la relativa simplicidad de los espectros de rayos X. Las
intensidades de los rayos X fluorescentes resultantes son casi 1000 veces mas bajas que la de un
haz de rayos X obtenido por excitacién directa con electrones. El método de fluorescencia
requiere de tubos de rayos X de alta intensidad, de unos detectores muy sensibles y de sistemas
opticos de rayos X adecuados.

Para el andlisis de Fluorescencia de rayos X (LFRX) se contd con el apoyo del Laboratorio de
Geoquimica del Instituto de Geologia de la UNAM, donde se dispone de un espectrémetro
secuencial de rayos X (Siemens SRS 3000) equipado con tubo de rodio y ventana de berilio de
125 micras, utilizado en la determinacion de elementos mayores (Si, Ti, Al, Fe, Mn, Mg, Ca, Na,
K y P) y elementos traza (Rb, Sr, Ba, Y, Zr, Nb, V, Cr, Co, Ni, Cu, Zn, Th y Pb) de muestras de
rocas, minerales, sedimentos y suelos. Los errores estimados en las determinaciones son menores
a 1% en elementos mayores y menores a 4% en elementos traza.

La preparacion de las muestras para su analisis por Fluorescencia de rayos X. de elementos
mayores (SiO,, TiO,, Al,Os, Fe;Ost, MnO, MgO, CaO, Na,0, K,0, P,0s), se realizdé en muestras
fundidas (perlas). Las perlas fueron preparadas mezclando 1 g de muestra en polvo con 9 gr de
mezcla fundente Li,B407-LiBO; (50:50 wt%). La mezcla se vacid en un crisol de Platina y oro (5-
95%) y calentado a 1100°C en un hornillo equipado con quemadores Fisher y moldes para la
preparacion simultanea de 3 perlas (Fluxy Claisse). Previo al calentamiento se agregaron 2 gotas
de LiBr en solucion acuosa con una concentracion de 250g/1, la cual actia como agente no-
mojante, favoreciendo que la perla se despegue del molde durante el proceso de enfriado.

Como complemento del analisis de elementos mayores, se determind la pérdida por calcinacion
(PXC), lo cual se hace calentando a 1000°C por una hora, un gramo de muestra en “base seca”, en
un crisol de porcelana y dejando enfriar lentamente hasta temperatura ambiente para obtener el
peso calcinado. Los resultados del analisis de fluorescencia de rayos X de las muestras de suelo
del ex lago de Texcoco y de SCT (naturales y reconstituidos) se presentan en la tabla A.3.
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Tabla A.3

Resultados del andlisis quimico cuantitativo por fluorescencia de rayos X (FRX) de las muestras de

suelos naturales y reconstituidos

Muestra SiO, | AlLO; | F20st | MnO MgO CaO Na,O K20 P,0s5 TiO, PxC Suma
% % % % % % % % % % % %
SCT natural 54.41 9.32 2.75 0.04 5.40 5.61 0.85 1.1 0.14 0.38 | 20.33 | 100.36
SCT reconstituido 51.65 | 9.22 9.93 0.04 5.48 6.78 1.06 1.14 0.12 0.39 | 21.27 | 100.10
Texcoco natural 49.69 | 9.59 2.90 0.05 6.82 8.67 2.18 213 0.12 0.38 | 0.384 | 99.86
Texcoco reconstituido 47.20 | 9.48 2.61 0.04 5.82 6.58 5.28 2.69 0.11 0.38 | 19.37 | 99.61
PxC: Perdidas por calcinacion o ignicion.

FoOst:

Oxido de hierro total (en reduccién u oxidacion).

Los analisis se realizaron con el apoyo del laboratorio de fluorescencia de Rayos X del Instituto de Geologia

de la UNAM.

164




Aviv

relacién de vacios e

Anexo B

CURVAS DE COMPRESIBILIDAD DE LOS ENSAYES CON CONSOLIDACION
ANISOTROPICA
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Figura B.1 Curvas de compresibilidad de los suelos naturales y reconstituidos, con consolidacion anisotropica,
sometidos a una velocidad de deformacion unitaria de 0.01% y diferente presion efectiva de
confinamiento (p’)
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Figura B.2 Curvas de compresibilidad de los suelos naturales y reconstituidos, con consolidacion anisotropica,
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sometidos a diferentes velocidades de deformacion en la etapa de falla e igual presion efectiva de
confinamiento (p’)
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Figura B.3 Curvas de compresibilidad de los suelos naturales y reconstituidos, con consolidacion anisotrdpica:
(a) sometidos a diferentes velocidades de deformacion en la etapa de falla; (b) diferentes presiones
efectivas de confinamiento (p’.)
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