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utilizando Modelos de Mezclas Gaussianas

Estimation of the compressive strength of concrete at 28 days using Gaussian Mixture Models
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El objetivo del presente trabajo es estimar la resistencia
a la compresion de hormigones a los 28 dias utilizando
Modelos de Mezclas Gaussianas. Para desarrollar el trabajo
se ha utilizado una base de datos de 82 dosificaciones de
distintos hormigones y sus curvas madurez-resistencia. Esta
base de datos fue poblada con informacion obtenida desde
la literatura y completada con dosificaciones realizadas
en laboratorio, las cuales fueron monitoreadas durante 28
dias. Con esto, se conformo una base de datos con variables
como la razon agua-cemento (4/C), el contenido de cemento
y la relacion temperatura-resistencia en el tiempo. Se busca
estimar el valor de la resistencia a los 28 dias de hormigones
utilizados en Ingenieria y Construccion, en un rango de
resistencias a la compresion entre 15 y 45 MPa. Con ello, se
pretende representar numericamente el comportamiento de la
madurez de los hormigones en el tiempo versus el incremento
de resistencia a la compresion. El modelo de Regresion de
Mezclas Gaussianas GMR permitio estimar la resistencia a
la compresion con un error menor a 13.54%.

Palabras clave: madurez del hormigon, resistencia a la
compresion, curvas madurez-resistencia, modelos de mezclas
Gaussianas

The aim of this work is to estimate the compressive
strength of concrete at 28 days using Gaussian Mixture
Models. To carry out the work, a database of 82 dosages
of different concretes and their maturity-resistance
curves have been used. This database was populated with
information obtained from the literature and completed
with dosages carried out in the laboratory, which were
monitored for 28 days. With this, a database was created
with variables such as the water-cement ratio (W/C),
the cement content and the temperature-resistance
relationship over time. The aim is to estimate the 28-
day resistance value of concrete used in Engineering
and Construction, in a range of compressive strengths
between 15 and 45 MPa. This is intended to numerically
represent the behaviour of concrete maturity over
time versus the increase in compressive strength. The
Gaussian mixture regression GMR model allowed the
estimation of compressive strength with an error of less
than 13.54%.

Keywords: concrete maturity, compressive strength,
maturity-resistance curves, Gaussian mixture models

Introduccion

El hormigoén es uno de los materiales mas utilizados en
Ingenieria y Construccion y estd compuesto principalmente
por cemento, agua y aridos (Zhang et al., 2021; Setién
et al., 2003). Ocasionalmente, se adicionan a la mezcla
otros materiales o aditivos para potenciar alguna de
las propiedades del hormigoén, con el fin de mejorar el
desempefio durante su vida util (Abellan-Garcia y Pineda-
Varon, 2022; Ngandu, 2021). Estos materiales pueden
generar cambios en la constitucion interna del hormigon

y, por ello, pueden influir en las propiedades tanto fisicas
como mecanicas (Park et al, 2005). La resistencia a la
compresion es una de las propiedades mecanicas mas
importantes, ya que con ella se asegura durabilidad,
impermeabilidad y resistencia a las cargas (Abellan-Garcia,
2021). El hormigén se instala en obra en estado fresco, lo
que genera un proceso de fraguado donde el cemento, al
hidratarse con el agua, genera un fendmeno exotérmico,
lo que aumenta su temperatura por sobre la temperatura
del ambiente (Al-Hasani et al., 2023; Croppi y Lazzaroni,
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2014). Con ello, comienza un proceso de endurecimiento
que evoluciona generando un incremento en su resistencia
dia a dia. Esta resistencia se evallia mediante ensayos
destructivos para estimar la carga de rotura de las probetas
cilindricas de diametro 15 cm y altura 30 cm. Existen
métodos no destructivos para estimar la resistencia de
hormigones, pero tienen una importante dispersion de
resultados con respecto a los valores reales de resistencia
de los hormigones (Buys, 2019). Dentro de los métodos no
destructivos destaca el ensayo esclerométrico o Martillo
Schmidt, entre otros (NCh3565, 2018; Rudelli y Santilli,
2017).

Otro método de estimacion de la resistencia de hormigones
es el método de la Madurez. Los estudios de madurez en
hormigones comenzaron a fines de la década de los '40 e
inicio de los afios '50 y estas investigaciones demostraron
que existe una relacion entre la temperatura de exposicion
de los hormigones y el tiempo, generando un incremento
de la resistencia a la compresion (Nandhini y Karthikeyan,
2021). Se intensifico su investigacion en la década de los
’70 debido a derrumbes en EEUU de obras de hormigones
a edades tempranas, que produjeron pérdidas de vidas
humanas. El accidente de Fairfax County (1973) y el de
Willow Island (1978) aceleraron las investigaciones y las
causas se centraron en los hormigones sometidos a cargas
en edades tempranas como 1 a 4 dias, en zonas donde la
temperatura exterior no superaba los 10°C. Esto dejo como
conclusiones que los hormigones en esas condiciones no
tenian la resistencia adecuada para absorber las cargas a las
cuales fueron sometidos (Miller et al., 2022). Lo anterior,
motivo el nacimiento de la primera norma de madurez en el
mundo, la que fue desarrollada en EEUU en el afio 1987 y
corresponde a la norma ASTM C1074 (1987). En Chile, la
norma NCh170 (2016) introduce el concepto de madurez
en el estudio de hormigones y el afio 2018 se aprueba la
norma NCh3565 (2018) que define la metodologia para
determinar la madurez en hormigones.

En Ingenieria y Construccion se ha buscado predecir la
resistencia del hormigon a los 28 dias con informacion en
edades tempranas y, por ello, muchas de las investigaciones
han abordado la determinacion de la resistencia a los 28
dias basada en la resistencia a los 7 dias (Abd elaty, 2014;
Rudelli y Santilli, 2017). Adicionalmente, otros estudios
han aplicado regresiones y redes neuronales artificiales

para predecir las resistencias del hormigén basado en la
razon agua-cemento A/C, el contenido de cemento, las
fracciones de aridos, el tipo de cemento, la temperatura
de fraguado, entre otras variables (Abellan-Garcia, 2021).

Existen estudios que abordan la estimacion de la resistencia
del hormigén mediante la madurez, pero pocos trabajos
han abordado la implementacion de Modelos de Mezclas
Gaussianas (GMM por su sigla en inglés “Gaussian
mixture models”) en dicha prediccion. En la literatura se
encuentran estudios asociados al empleo de modelos de
mezclas Gaussianas en el area de hormigones como es el
caso de Zhang et al. (2021) quienes investigaron sobre
la construccion de relaciones difusas entre la resistencia
a la compresion y las caracteristicas de la imagen
microestructural 3D para la hidratacion del cemento,
utilizando redes neuronales de funcion de base radial
polinomial basadas en modelos de mezclas Gaussianas.
En la misma linea, Chen et al. (2023) utilizaron modelos
de mezclas Gassianas para analizar emisiones acusticas
para la identificacion del tipo de grieta en columnas de
hormigon corroidas bajo carga excéntrica. De igual forma,
el trabajo de Farhidzadeh et al. (2013) para la identificacion
de dafos y clasificacion del modo de fisura en estructuras
de hormigon armado, y lo desarrollado por Mayakuntla et
al. (2023) respecto a la clasificacion de la gravedad de la
corrosion en estructuras de hormigén basada en modelos
de mezclas Gaussianas mediante imagenes ultrasonicas,
muestran el interés en la aplicacion de estas metodologias
en el area de la Ingenieria y Construccion.

Materiales y métodos

Modelos de mezclas Gaussianas

Machine Learning es una clase de inteligencia artificial
(IA) que se refiere a un conjunto de metodologias que son
capaces de detectar automaticamente patrones en los datos
experimentales, sin considerar una ecuacién determinada,
y que luego pueden usarse para desarrollar modelos
de prondstico y asi respaldar la toma de decisiones en
condiciones inciertas (Sun et al, 2021; Thai, 2022;
Mohtasham Moein et al., 2023). Es decir, nos permite hacer
predicciones 6ptimas dada toda la informacion disponible,
aunque esa informacion pueda ser incompleta o ambigua
(Bishop, 2006). Lo mas importante es que proporciona a los
sistemas informaticos la capacidad de aprender y mejorar
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por si mismos, adaptandose a sus entornos, en lugar de
ser programados explicitamente (Thai, 2022; Mohtasham
Moein et al., 2023).

Hay tres tipos principales de aprendizaje: supervisado
(supervised), no supervisado (unsupervised) y por
refuerzo (reinforcement). El aprendizaje descriptivo o
no supervisado se asocia con problemas mucho menos
definidos, donde el objetivo es descubrir relaciones
subyacentes en los datos. Es decir, en el aprendizaje no
supervisado, hay un conjunto de ejemplos de aprendizaje
en los que so6lo se conoce la cantidad de entradas y no
hay informacion disponible sobre la salida correcta
(Mohtasham Moein et al., 2023). Entre los algoritmos mas
utilizados en el aprendizaje no supervisado se encuentran
Hidden Markov models, k-means, hierarchical clustering y
Gaussian mixture models (Luk et al., 2010; Farhidzadeh et
al., 2013; Mayakuntla et al., 2023).

En los ultimos afios la tendencia es utilizar métodos de
Machine Learning para predecir las propiedades mecanicas
de materiales de construccion, y en especial del hormigon
(Mohtasham Moein et al., 2023). Machine Learning
se utiliza en ingenieria estructural en diversos campos
como la evaluacion del desempefio sismico, modelado
de resistencia a la traccion y resistencia a la compresion,
identificacion de sistemas estructurales y control de
vibraciones, por nombrar algunos (Mohtasham Moein et
al., 2023).

La distribucién de una variable normal estd completamente
determinada por dos parametros, su media (1) y su
desviacion estandar (o). Dicha distribucion decrece de
forma simétrica a ambos lados en funcién del valor de
la desviacion estandar. Para una distribucion Gaussiana
de una variable x, la funcion de densidad de probabilidad
F(x), para -0 < x < o0, es la mostrada en la formula (1)
(Vidya Sagar, 2018)

F(x)=G(x|u,0) = - eﬁZ{ - ] (1)
2o

Si bien la distribucion Gaussiana tiene algunas propiedades
analiticas relevantes, adolece de limitaciones importantes
cuando se trata de modelar algunos conjuntos de datos
reales (Bishop, 2006). En la Figura 1 se puede ver que el
conjunto de datos reales (linea negra) forma tres grupos
dominantes y que una distribuciéon Gaussiana simple no

puede capturar esta estructura, mientras que una

superposicion lineal de varias Gaussianas (lineas roja, azul
y verde) proporciona una mejor caracterizacion del
conjunto de datos reales.

-7 -6 -5 -4 -3 -2 -1 0 1 2 3 4 5 6

Figura 1: Densidad de probabilidad normal. Aproximacion de
datos reales (linea negra) con distribucion Gaussiana
multivariante.

Utilizando un nimero suficiente de gaussianas y ajustando
sus medias y covarianzas, asi como los coeficientes en la
combinacion lineal, casi cualquier densidad continua puede
aproximarse con una precision arbitraria. Por lo tanto, se
considera una superposicion de K densidades Gaussianas

de la forma:
K

p(x) =2 m N (x|u,%,) 2)
k=1

Lo anterior, se llama mezcla de Gaussianas N (x|,uk,2k)
y cada distribucion Gaussiana se denomina componente
de la mezcla y tiene su propia media p, y covarianza X,
(Bishop, 2006). Los parametros m, en la férmula (2) se
denominan coeficientes de mezcla. Si se integra ambos
lados de (2) con respecto a x, y se observa que tanto p(x)
como las componentes Gaussianas individuales estan
normalizadas, se obtiene:

S, =1 3)

Esto implica que m, > 0 para todo k, es decir, que 0 <
m, < 1. En muchas aplicaciones, sus parametros estan
determinados por estimadores de méaxima verosimilitud,
normalmente utilizando el algoritmo EM, por sus siglas en
inglés “expectation-maximization” (Bishop, 2006).
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Regresion de mezclas Gaussianas

La Regresion de Mezclas Gaussianas (GMR por su sigla
en inglés “Gaussian mixture regression”) es un enfoque
de regresion que modela distribuciones de probabilidad en
lugar de funciones. Por tanto, es posible modelar mapeos
multimodales (Fabisch, 2021). Ghahramani y Jordan
(1994) propusieron por primera vez la regresion de mezcla
Gaussiana mediante el algoritmo EM. Posteriormente,
Calinon et al. (2007) introdujeron el término regresion
de mezcla Gaussiana en el contexto del aprendizaje por
imitacion para trayectorias de robots y le siguieron muchas
publicaciones que utilizan GMR en este dominio como el
trabajo de Stulp y Sigaud (2015).

Para la aplicacion de GMR primero se entrena una
distribucion de probabilidad conjunta p(x,y) de la entrada x
y la salida y, mediante el algoritmo EM, y luego se calcula
la distribucion condicional p(y|x) para hacer predicciones.
Por tanto, el entrenamiento es el mismo procedimiento
que en un modelo de mezcla Gaussiana estandar. Fabisch
(2021) destaca que durante la fase de entrenamiento se
prepara un modelo de mezcla Gaussiana a través de EM.

K
p(x> y) = zﬂka ('x’y|/'lxyk ’Zwk ) (4)
k=1

Donde N, (x7y|ll’lxyk ,nyk) son distribuciones Gaussianas
con media p,, y covarianza X, K es el numero de
Gaussianas y m, € [0,1] que suman uno. En la etapa
de prediccion, la regresion de mezcla Gaussiana se
puede utilizar para predecir distribuciones de variables,
condicional p(y|x). La
distribucion condicional de cada Gaussiano individual es:

N(x,y ,uxy,Exy) 5)
ﬂx Z)cx z“xy]
My = X, =( (6)
N ['uyJ g Zyx Zyy

Esta queda definida por las formulas (7) y (8).

calculando la distribucion

My =4, nyZ; (x - lle) (7

Z),=Z, X IS (8)

yxooxxe o xy

En un modelo de mezcla Gaussiana se calcula Ia
distribucidén condicional de cada Gaussiano individual y
sus anteriores segun la formula (9).

Nk(x ,kaazxk) 9
Ty, = IK=1N1 (x ,le,le) ©)
Para luego obtener la distribucion condicional:
K
p(y|x)= ;ﬂy|kak (y Mg > Zops, ) (10)

GMR puede ser usado para predecir la distribucion de
variables, a través del calculo de la distribucidn condicional
p(|x) (Fabisch, 2021). Si GMR es usado para predecir
valores de y desde valores de x, se denomina regresion
o forward analysis, y si se requiere predecir valores de
x desde valores de y, se denomina inverse analysis, esta
habilidad predictivade GMR es muy relevante (Kaneko, 2021)

Relacion madurez - resistencia en hormi-
gones

Lanorma ASTM C1074 (1987) permite al usuario expresar
el indice de madurez, ya sea en términos del factor
temperatura-tiempo usando la ecuacién de Nurse-Saul
o en términos de la edad equivalente a una temperatura
especifica usando la ecuacion de Arrhenius (Abdel-Jawad,
2006). En Chile, la norma ha definido el método de Nurse-
Saul como la ecuacién a aplicar en la determinacion de
la Madurez en hormigones (NCh3565, 2018). La formula
(11) esta asociada al modelo de madurez de Nurse-Saul.

M@= (T-T,) At (11)

Donde M(f) es la funcion de Madurez (°C-h), T es el
promedio de la temperatura en cada intervalo de tiempo
(°C), T, es la temperatura Datum (°C) y 4¢ es el intervalo
de tiempo (h), que la norma define en 30 min. La
temperatura Datum representa la temperatura a la cual el
hormigén comienza a ganar resistencia. En Chile, el valor
para la temperatura datum recomendado es 0°C para las
regiones con temperaturas calidas la mayoria del afio y
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de -10°C para regiones del extremo sur o zonas de bajas
temperaturas (NCh3565, 2018). La integracion del area
bajo la curva mostrada en la Figura 2, es la representacion
grafica de la madurez de Nurse-Saul.

Temperatura
*C
TN
\
Tdatum = - E L e =
Intervalo Area bajo
de Tiempo la curva
Tiempo

(hr)
Figura 2: Representacion grafica de la madurez

El seguimiento en el tiempo de la temperatura permite
la recoleccion de la informacion a través del curado de
la probeta, para este estudio la medicion se realizé en
intervalos de 15 min durante 28 dias. La recoleccion de
datos de temperatura se realizé con un sensor DS18b20. El
sensor de temperatura DS18b20 se conectdé mediante una
protoboard a una placa Arduino Uno para la recoleccion de

los datos de temperatura como se muestra en las Figuras
3(a) a 3(c).

Figura 3: a) y b) Conexion y c) sensor de temperatura DS18b20

Como ejemplo, se presentan los resultados de madurez de
un hormigéon G-36, es decir con resistencia a los 28 dias
de 36 MPa, que tiene una razén agua-cemento de 0.46 y
la cantidad de cemento es 395 kg/m’. La curva mostrada
en la Figura 4 corresponde al hormigon G-36 y esta
basada en el factor temperatura—tiempo a 1, 3, 5, 7, 14,
21y 28 dias. Esta es la curva de calibracion de la relacion

madurez—resistencia y de ella se puede estimar el valor
de la resistencia en el tiempo, asociandolo al valor de la
madurez desarrollada por el hormigén hasta dicho instante
de evaluacion.

(4]
o

N w »
o o o
1 1 1

Resistencia a la compresion (MPa)
o
|

0

T T T T T T T T
0 2000 4000 6000 8000 10000 12000 14000 16000 18000
Madurez (°C-h)

Figura 4: Curva Madurez — Resistencia hormigdén de laboratorio

Para la recoleccion de informacion en este trabajo se
implement6 un sistema de adquisicion de datos con seis
sensores DS18b20 midiendo en paralelo. En la Figura 5
se muestra el sistema de recoleccion de datos que se debe
implementar con la placa Arduino, la protoboard y los seis
sensores de temperatura.

Figura 5: Esquema del circuito Arduino para la recoleccion de
datos

Dataset de trabajo y variables de entrada

Para la generacidn del dataset de trabajo se ha alimentado
esta base de datos desde dos fuentes. Una de ellas

3SWY
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corresponde a la informacion disponible como fuente
abierta en la literatura técnica del area hormigones (41
datos) y la otra fuente de datos son los generados mediante
la dosificacion de mezclas de laboratorio (41 datos). Los
datos recolectados han sido obtenidos de tesis doctorales
y de pregrado, articulos en revistas internacionales y
trabajos de laboratorios ejecutados en el Departamento
de Ingenieria en Obras Civiles de la Universidad de La
Serena. Para ello, se ha recopilado informacion asociada
a la curva caracteristica de hormigones que relaciona
Madurez y Resistencia a la compresion y datos relevantes
sobre sus dosificaciones como cantidad de cemento, razon
agua — cemento, entre otros parametros.

Los datos generados en laboratorio responden a
dosificaciones de hormigones de prueba donde se
modificaron gradualmente las cantidades de materiales
constituyentes del hormigéon. Esto permitid controlar
las cantidades de cada componente del hormigon y sus
temperaturas de curado. Sin embargo, algunas de las
caracteristicas de los componentes se han mantenido
constantes como es el tipo de arido y el tipo de cemento.
Para ello, se ha variado la cantidad de cemento de 302 a
445 kg/m* y por consecuencia la razéon agua —cemento
varia de 0.40 a 0.60. En las Figuras 6(a) a 6(¢) se puede ver

la confeccion y curado de probetas cilindricas de hormigén

en laboratorio.

. N
A S S b —

Figura 6: a) Moldes, b) fabricacion y c) curado de probetas
cilindricas de hormigén

Estos hormigones fueron curados con muestras en piscina
a temperaturas cercanas a los 23°C durante los 28 dias
y otro set de probetas gemelas fue curado a temperatura
ambiente, lo que en Chile corresponde aproximadamente a
15°C en la ciudad de La Serena, entre los meses de mayo a
agosto en que se realizo este estudio. Para cada una de las
dosificaciones se tomaron probetas cilindricas, las cuales

fueron ensayadas a compresion a los 7 dias, la que sera
considerada como variable de entrada en el modelo, y a
los 28 dias, la que sera considerada como la resistencia o
valor target. Se elabor6 una probeta adicional para insertar
el sensor de temperatura y asi registrar la temperatura
durante los 28 dias en intervalos de 15 min. Lo anterior,
permitié tomar datos para conformar la curva Madurez —
Resistencia.

Es posible encontrar en la literatura distintos autores que
han trabajado en la prediccion de valores de la resistencia
a los 28 dias, mediante Machine Learning, empleando
distintas variables de entrada y métodos como Redes
Neuronales, entre otros (Abellan-Garcia, 2021; Ngandu,
2021; Abellan-Garcia y Pineda-Varon, 2022).

Se ha tenido en consideracion variables inputs del modelo
alimentadas por la cantidad de cemento, razén agua
cemento, madurez a los 3 y 7 dias, la temperatura media
de curado y la resistencia a la compresion a los 7 dias. La
variable output o target es la resistencia a la compresion a
los 28 dias. Los datos se han tabulado de forma de facilitar
su entendimiento y se muestran sélo algunas de sus filas
en la Tabla 1.

Tabla 1: Dataset utilizado en el estudio

Madurez | Madurez [Resistencia| 7 media | Resistencia
3 dias, | 7 dias, 7 dias, | curado, | 28 dias,
°C-h °C-h MPa °C MPa

Cemento,

A/C ke

041 390 2013 4509 16.96 29.798 29.13

047 336 2564 6539 31.70 41.624 37.20

045 320 1129 3178 26.60 20.385 43.20

0.57| 395 1137.29 | 3640.40 | 13.01 21.145 24.14
0.59| 395 |1035.65|2065.63 9.37 12.389 18.52
0.59| 395 1230.46 | 3847.75 11.22 22.372 22.58

Para considerar la madurez a los 28 dias se ha introducido
un valor medio de la temperatura de curado (T neg)> QUE
resulta al dividir la madurez a los 28 dias por 672 horas
totales. En la Figura 7 es posible ver la evolucion de la
temperatura durante el curado para un hormigén con A/C
igual a 0.46, lo que permite calcular 7, igual a 24.716°C.
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Figura 7: Curva temperatura-tiempo para una probeta de
hormigoén de laboratorio, A/C = 0.46

El dataset compuesto por 6 inputs y 1 output se ha dividido
en un arreglo de entrenamiento y otro de testeo. Ademas,
las distintas variables han sido estandarizadas para obtener
distribuciones con una media igual a cero y una desviacion
estandar igual a 1.

Generacion y evaluacion del modelo GMR
con Python

Python es un lenguaje muy utilizado en el trabajo de
modelos de mezclas Gaussianas y Regresiones de Mezclas
Gaussianas GMR (Fabisch, 2021; Kaneko, 2021, 2022).
Los trabajos en esta linea han permitido simplificar la
generacion de regresiones multivariantes utilizando
mezclas Gaussianas, creando librerias muy completas
que permiten su utilizacion como complementos de las

librerias Python scikit-learn.

Fabisch (2021) presenta la libreria gmr aplicable a
regresion multivariante y entrega el fundamento teorico
del analisis asociado. Esta informacion esta disponible en
https://github.com/AlexanderFabisch/gmr. En la misma
linea, Kaneko (2021) introduce la libreria dcekit y otros
materiales complementarios disponibles en https://github.
com/hkaneko1985/dcekit.

El modelo GMR generado en este trabajo considera el
codigo Python, libreria dcekit, el formato de impresion
de graficas y la determinacion de estadigrafos como R?,
RMSE y MAE; se han realizado algunas modificaciones

de idioma y formato, con el fin de realizar la regresion de
mezclas Gaussianas (Kaneko, 2021).

e Indicadores estadisticos

La evaluacion del desempeio del modelo GMR se realizo
a través del estudio de tres indicadores estadisticos o
estadigrafos. Para ello se utilizo el error absoluto medio
(MAE), la raiz del error cuadratico medio (RSME) y
el coeficiente de determinacion multiple (R?). Estos
indicadores estadisticos se muestran en las formulas (12)
a(14).

MAE = %Zl( Ver = Viagal) (12)
1 n
RMSE = \/;Z( Vs = Viunger )2 (13)
Z(yest - ytarget)2
R =1-2 (14)

n

2
D Yruger
i=l

Donde 7 es el nimero de datos, y,, corresponde a los
valores de resistencia estimados o predichos por el modelo
GMR e Y son los valores reales de resistencia
determinados mediante ensayos de laboratorio a los 28
dias.

El indicador estadistico MAE se calcula como las
diferencias absolutas entre los valores target y los valores
estimados por el modelo GMR. El RMSE se determina
como la raiz cuadrada del error residual promedio
mediante la comparacion de los valores estimados por el
modelo con los valores target. Este error cuadratico medio
se determina en las mismas unidades de la variable target,
es decir, en MPa en nuestro caso. En general, un valor de
MAE y RMSE cercano a 0 demuestran un buen ajuste del
modelo. Sin embargo, el RMSE proporciona mas peso a
los datos de mayor magnitud (Abellan-Garcia y Pineda-
Varén, 2022). R’ se define como la proporcion de la
varianza total de la variable explicada por la regresion. Las
estadisticas de R? dependen de las relaciones lineales entre
los valores estimados por el modelo y los valores target
y, en ocasiones, pueden proporcionar resultados sesgados
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cuando esta relacion no es lineal o cuando los valores
contienen muchos valores atipicos (Abellan-Garcia, 2021).
Un valor de R? cercano a la unidad, permite comprobar que
el desempeio del modelo es adecuado. Un uso combinado
de los indicadores estadisticos puede proporcionar una
estimacion objetiva de la capacidad de prediccion del
modelo (Abellan-Garcia y Pineda-Varén, 2022; Abellan-
Garcia, 2021).

e Analisis k-folds cross validation

En este trabajo existe un numero reducido de observaciones
(82 datos) y, por ello, el conjunto de validaciéon o testeo
terminaria siendo muy pequefio para la validacion del
modelo GMR. Por lo tanto, los indicadores estadisticos
de validacion pueden
dependiendo de los datos que fueron seleccionados para

cambiar significativamente
la validacion y los que fueron seleccionados para el
entrenamiento (Abellan-Garcia, 2021). Esto podria llevar
a una evaluacion poco confiable del modelo GMR. Por
el contrario, se podrian elegir valores para k£ que generen
sobreentrenamiento del modelo, logrando que los datos se
adapten perfectamente en el entrenamiento y con ello el
modelo estaria perdiendo su capacidad de generalizacion
(Acufa et al., 2014).

Una solucion utilizada para evitar esta situacion consiste en
aplicar k-folds cross validation, cuyo esquema se muestra
en la Figura 8 para un valor de £ = 5 como ejemplo. Este
procedimiento se basa en dividir los datos disponibles en
k particiones, crear k£ modelos idénticos y entrenar a cada
uno de ellos en £ - 1 particiones mientras se evalua con la
particion restante. El indicador estadistico de validacion
para el modelo considerado es entonces el promedio de

Divisién de los datos en 5 particiones

e s

N
Particion N°1 . . . . . —> RMSE #1
Particion N°2 . . . . . —> RMSE #2
paricons [l I — ~vsc
posconcs [ I — e
paricons [N — s+

N

T: Datos de entrenamiento
V: Datos de validacion

Promedio
de RMSE

Figura 8: Esquema de aplicacion validacion cruzada tipo k-fold
para k =5 (Abellan-Garcia, 2021)

los k indicadores estadisticos de validacién obtenidos
(Abellan-Garcia y Pineda-Varoén, 2022).

Resultados y discusion

Andlisis de sensibilidad k-folds cross validation

Para validar los parametros elegidos en la generacion
del modelo GMR 6ptimo, se ha realizado un analisis de
sensibilidad entre el nimero de componentes que forman
el modelo de regresion de mezclas Gaussianas y el
numero de k-folds para la validacion cruzada. Para ello, se
generaron distintos modelos para los valores del nimero de
componentes GMR y k-fold. Este analisis de sensibilidad
de los indicadores estadisticos se baséd principalmente en
los valores obtenidos para RMSE y R’ considerando un
numero de componentes Gaussianas que vaentre 2y 10y
valores para k-folds entre 2 y 15. Los resultados obtenidos
del analisis de sensibilidad para el grupo de testeo se
muestran en la Figura 9.

11.6

10.4

NUmero de k-folds
ISy

2 3 4 5 6 7 8 9 10
NUmero de Componentes Gaussianas

Figura 9: Analisis de sensibilidad RMSE

El andlisis de sensibilidad nos permiti6 definir que el
desempefio optimo del modelo GMR se logra con 10
particiones o k-fold = 10, lo que representa una division
de 90% de datos train y un 10% de datos test. En cuanto
al namero de componentes, los mejores resultados para
RMSE y R’ se obtienen para 3 componentes Gaussianas.

Para un numero de componentes mayores a 3 se produce
un aumento sostenido del valor de R’ en los datos de
entrenamiento, lo que indicaunbuen ajuste de los datos, pero
al mismo tiempo se puede ver, en la Figura 9, un aumento
del valor de RMSE, lo que muestra un sobreentrenamiento
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u overtraining del modelo, empeorando el desempefio de
los datos test.

Resultados de la aplicacion del modelo
GMR a la prediccion de resistencias

En esta seccion se muestran los resultados obtenidos con
la base de datos dividida en 90% de datos train y 10% de
datos test y se han considerado 3 componentes Gaussianas.
Se ha agregado el coeficiente de determinacion R’ y los
errores RMSE y MAE obtenidos para el caso train y el caso
test. En la Figura 10, se muestra el desempefio del modelo
GMR de los datos train y en la Figura 11 se muestra el
desempefio de los datos test. En las siguientes graficas, las
lineas de color verde delimitan un error de 10% y las lineas
azules delimitan un 15% de error en las predicciones.

50

40

30 1

Y Pred

20 1

10 1

0 10 20 30 40 50

Figura 10: Correlacion entre datos de entrenamiento (train) y
valores estimados (pred)

El ajuste de los datos de entrenamiento reporta un valor de
R?igual a 0.964. El valor de RMSE es 1.503 MPay el valor
de MAE es 1.251. Se muestra en la Figura 11 los resultados
de la aplicacion del modelo entrenado previamente para
los datos de testeo.

Estos datos de testeo nos permiten determinar un valor de
R? de 0.905. El valor de RMSE es 1.883 MPa y el valor de
MAE es 1.571. Lo anterior, permite observar el adecuado
desempefio del modelo GMR entrenado y aplicado a los
datos de testeo. En la Tabla 2 se entregan los resultados
obtenidos para los datos train y datos test. El modelo ha
demostrado un adecuado desempefio para predecir el valor
de la resistencia a la compresion a los 28 dias, con un error
que no supera el 13.54% y principalmente menor a 8.66%.
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Figura 11: Correlacién entre datos de testeo (test) y valores
estimados (pred)

Tabla 2: Resultados indicadores estadisticos para datos train o
test

Datos R’ RMSE MAE
Train 0.964 1.503 1.251
Test 0.905 1.883 1.571

Al comparar los valores estimados mediante el modelo
GMR vy los valores obtenidos en laboratorio, es posible
evaluar el nivel de ajuste de la propuesta y establecer la
pertinencia del modelo de prediccion.

Conclusiones

Este trabajo propone un modelo basado en Regresion de
Mezclas Gaussianas GMR para predecir la resistencia a la
compresion a los 28 dias para hormigones en un rango entre
15 y 45 MPa. Para evitar el sobreentrenamiento del modelo
se utilizo k-folds cross validation y se realizé un analisis de
sensibilidad que permiti6 definir la mejor configuracion de
particion de entrenamiento con 90% de los datos y testeo
con 10% de los datos. Al mismo tiempo se determiné el
numero de 3 componentes Gaussianas como optimo. Los
resultados combinados de los estadigrafos MAE, RMSE y
R’ proporcionaron informacién que permitié confirmar la
calidad del modelo GMR. El ajuste que se logré en los
datos de entrenamiento defini6é un valor para R’ de 0.964
y en el caso de los datos de testeo se obtuvo un valor
de R’ de 0.905, RMSE de 1.883 MPa y MAE de 1.571.
La Regresion de Mezclas Gaussianas permite hacer una
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prediccion adecuada de las resistencias a la compresion en
hormigones con una precision que define un error menor
a 13.54%. El modelo GMR propuesto puede ser ttil en la
toma de decisiones para el desarrollo de dosificaciones de
hormigén, incorporando condiciones como tipo de curado,
temperaturas previstas en el proceso y las cantidades de los
componentes del hormigén como son el agua y el cemento
para una estimacion preliminar.
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El crecimiento demogrdfico impulsa la produccion
agroindustrial, generando una gran cantidad de residuos
organicos que comprometen los ecosistemas. Entre estos
residuos, la semilla de papaya surge como un recurso
muy interesante para fabricar paneles aglomerados,
ofreciendo una alternativa a los paneles de madera y
reduciendo la explotacion de recursos forestales. Este
estudio evalua algunas propiedades fisicas y mecanicas
de muestras prismaticas de semillas de papaya
combinadas con agua y un adhesivo comercial, ademas
de fabricar y probar un prototipo de panel estructural
aislado (SIP). Los resultados indican que, a pesar de
su alta absorcion e hinchamiento, las muestras con
55% de adhesivo y pre-humectadas mostraron mayor
resistencia a la flexion y compresion. Asi, los paneles
de semillas de papaya podrian reutilizar este residuo de
manera sostenible, reduciendo el impacto ambiental y
valorizando un residuo agroindustrial.

Palabras clave: semillas de papaya, residuo agricola,
aglomerado, construccion

The demographic growth drives agro-industrial production,
generating a large amount of organic waste that compromises
ecosystems. Among these residues, papaya seeds emerge as a
highly interesting resource for manufacturing particleboard
panels, offering an alternative to wooden panels and reducing
the exploitation of forest resources. This study evaluates
some physical and mechanical properties of prismatic
samples made from papaya seeds combined with water and
a commercial adhesive, in addition to manufacturing and
testing a prototype of a structural insulated panel (SIP).
The results indicate that, despite their high absorption and
swelling, samples with 55% adhesive and pre-moistening
showed greater flexural and compressive strength. Thus,
papaya seed panels could sustainably reuse this waste,
reducing environmental impact and adding value to an agro-
industrial residue.

Keywords: papaya seeds, agricultural waste, particleboard,
construction

Introduccion

Los residuos organicos, incluyendo el

desperdicio

el suelo debido a los procesos de descomposicion y
generacion de emisiones de gases de efecto invernadero.

alimentario, representan el 44% de la generacion mundial
de desechos sdlidos (Kaza et al., 2018). Estos residuos,
generados por diversas industrias y actividades humanas,
constituyen una fuente abundante y renovable de materia
prima que, mediante un adecuado procesamiento y
tratamiento, pueden transformarse en productos de valor
agregado para su reutilizacion en la construccion. El
aumento de la poblacion a nivel mundial conlleva a un
incremento en la produccion agroindustrial, lo que genera
una mayor cantidad de desechos. Estos normalmente son
enviados a vertederos, cuya acumulacion causa impactos
negativos al medio ambiente, ya que pueden contaminar

Con el objetivo de reciclar residuos agricolas y organicos
para desarrollar materiales alternativos que respondan
a la alta demanda de madera, se han intensificado los
estudios dirigidos a optimizar el aprovechamiento de estos
residuos para transformarlos en materia prima. Diversas
investigaciones han logrado desarrollar sustitutos para las
particulas de madera, como los huesos de ciruela (Sahinoz
et al., 2023), cascaras de arroz (Islam et al., 2017), paja de
arroz (Yang et al., 2003; Lawanwadeekul et al., 2024) y
cascaras de nuez (Barbu et al., 2020; Parodi Miranda, 2018;
Nazer y Acosta, 2023), entre otros residuos organicos.
Estos se consideran fuentes alternativas para la fabricacion
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de tableros aglomerados. Ahora, en esta investigacion se
propone explorar un nuevo residuo organico: la semilla de
papaya. Cabe destacar que la literatura cientifica existente
sobre el uso de semillas de papaya en la produccion de
aglomerados es nula, lo que resalta la innovacion de esta
propuesta.

La semilla de papaya es un residuo organico que puede
resultar util como un recurso en la fabricacion de paneles
aglomerados alternativos. Estas semillas tienen diversos
usos, aunque limitados, principalmente en las industrias de
la farmacéutica y cosmética. En ocasiones, se las considera
un desecho o se las emplea como fertilizante organico
para mejorar la calidad del suelo, ademas, se utiliza
como alimento para animales especialmente para aves y
caprinos. La papaya es una fruta tropical que se encuentra
ampliamente distribuida en el mundo, y pertenece a la
familia de plantas conocida como Caricaceae, el cual
forma parte de 6 géneros y comprende 35 especies que
se cultivan en diferentes regiones, adaptandose a diversas
condiciones climaticas (Hueso ef al., 2015). Se estima que
la especie se origind hace aproximadamente 25 millones de
afios en alguna zona de Mesoamérica (Carvallo y Renner,
2015). La papaya chilena (Vasconcellea pubescens) se
cultiva y crece en climas mas frios y con produccion
maxima entre los meses de noviembre y febrero (Moya-
Leén et al., 2004). La especie fue introducida en Chile
hace mas de 50 afios y actualmente se cultiva en los valles
de Coquimbo y Valparaiso y a lo largo de la costa de la
Region del Maule (Morales-Quintana et al., 2011). En
esta ultima region, la papaya es mas pequeiia y firme, con
pulpa de color verde amarillento, su atractivo sensorial es
su fuerte y caracteristico aroma. La papaya en su interior
posee una numerosa cantidad de semillas, las cuales estan
envueltas por un arilo transparente. Estas son de forma
ovalada, miden aproximadamente 8 mm de largo por 4
mm de ancho, y tienen crestas de hasta 1 mm de altura.
Su color es café, mientras que el endospermo es blanco
(Mufioz, 1988).

En la Figura 1, se muestra la produccion de papaya en el
mundo y en Chile durante el periodo comprendido entre
2015 y 2022. En ella se puede apreciar un aumento a
nivel mundial de la produccién, pero no ocurre lo mismo
en Chile, donde segun lo sehalado por Salvatierra y Jana
(2014), ha ocurrido una disminucion en la produccion

debido a diversos factores, tales como los eventos
climaticos, sequias, heladas, baja superficie plantada y
avance de urbanizacion hacia zonas aptas para el cultivo.
En 2022, la produccion global de papaya alcanzé los
13.8 millones de toneladas (FAO, 2003). La produccion
de papaya en Chile ha experimentado un leve descenso
sostenido a lo largo del tiempo, pero aun asi, ha logrado
mantenerse produciendo en 2015 alrededor de 2700 ton
en una superficie de 164 ha (hectareas). Para el afio 2022,
esta cifra se redujo a aproximadamente 2100 ton en una
superficie de 136 ha, lo que representa una disminucion de
aproximadamente 19.3%.
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Figura 1: Produccién de papaya en Chile y el mundo en el
periodo 2015-2022.

Durante el procesamiento de la papaya, se separa la parte
comestible de las semillas de papaya. La fruta tiene un
rendimiento comestible del 46% y posee un contenido de
azucar de solo un 5%, y se caracteriza principalmente por
su alto contenido en papaina (Moreno et al., 2004). Por
otra parte, los autores del presente estudio verificaron que
las semillas representan el 32% del peso total en estado
htimedo, porcentaje que desciende a un 19% cuando ya se
encuentran secas.

Considerando la producciéon mundial de papaya durante
el periodo 2015-2022 mostrado en la Figura 1 y basados
en el indicador presentado anteriormente, se estima que
se generaron alrededor de 35 millones de toneladas de
semillas de papaya en todo el mundo, cifra que incluye
el aporte de la produccion chilena en algo mas de 6 mil
toneladas en ese mismo lapso. La Figura 2 muestra el
fruto, la pulpa comestible y las semillas que contiene en
su interior.
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Figura 2: a) Fruto papaya chilena y b) pulpa comestible y sus
semillas.

Por otra parte, la alta demanda de la fabricacion de tableros
de particulas y planchas en el sector de la construccion
exige la busqueda de nuevas materias primas que puedan
reemplazar parcial o totalmente las particulas de madera,
con el fin de disminuir la presion sobre los recursos
forestales. En cuanto a la produccion, segun datos de la
Organizacion de las Naciones Unidas para la agricultura
y la alimentacién (FAO, 2023), en 2022 la produccion
mundial de tableros de particulas y planchas de OSB
(Oriented Strand Board) alcanz6 aproximadamente 148
millones de m?, lo que representa un aumento del 30%
en comparacion con el afio 2015. La Figura 3 muestra la
produccion mundial y chilena de tableros de particulas
y planchas de OSB durante el periodo 2015-2022 (FAO,
2023).
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Figura 3: Produccion anual de tableros de particulas y OSB en el
mundo y Chile en el periodo 2015-2022.

La produccion de tableros de particulas y planchas
aglomeradas que contienen desechos agricolas presentan
multiples beneficios. Desde un enfoque sostenible, uno de
los mas importantes es la reduccion de la deforestacion
promoviendo una mejor gestion de residuos, valorizando
subproductos y reduciendo la cantidad de desechos que

terminan en vertederos. Esto a su vez, representa una
disminucion tanto de la contaminacion, como el uso de
suelo generando nuevas oportunidades de negocio entre
otros beneficios. Por otro lado, desde la perspectiva del
producto final, varios estudios demuestran que estos
tableros poseen buenas propiedades mecénicas y fisicas,
son biodegradables, impermeables y poseen cualidades
retardantes de fuego. Ademas, su produccion es de bajo
costo, lo que los convierte en un producto competitivo en
el mercado (Tasdemir et al., 2019).

Otro tipo de tableros conocidos como paneles SIP
(Structural Insulated Panel) se utilizan en el mercado de
la construccion nacional. Consiste en un material con
propiedades estructurales y térmicas, es del tipo sandwich
utilizado como elemento estructural en muros y pisos
(Smith, 2011). Esta conformado por dos capas de material
estructural, generalmente de tableros OSB o tableros de
particulas, que encierran un ntcleo de material aislante,
comunmente espuma de poliestireno expandido. Sin
embargo, a pesar de sus beneficios, la elaboracion de estos
paneles SIP presenta desafios ambientales, entre ellos el
alto consumo de madera y virutas para la fabricacion de los
tableros. En base a esta problematica, se busca impulsar el
uso de materiales alternativos para mitigar estos impactos
ambientales y asi, no depender exclusivamente de los
recursos madereros.

En este contexto, el objetivo del presente estudio fue la
fabricacion de paneles aglomerados tipo SIP utilizando
semillas de papaya como materia prima alternativa a las
particulas de madera, unidas con un adhesivo comercial.

Materiales

Semillas de papaya

En el estudio se utilizaron 35 kg de semillas de papaya
de la variedad vasconcellea pubescens aportadas por la
empresa alimentaria Productos Lili, ubicada en el sector
Las Compaiiias de la comuna de La Serena, Chile. La
Figura 4 muestra las semillas de papaya deshidratadas.

Adhesivo

Para la union de las particulas trituradas de la semilla de
papaya, se usd un adhesivo aglomerante tipo cola extra
rapida para madera libre de solventes. Este producto esta
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Figura 4: Muestra de las semillas de papaya deshidratadas.

compuesto de resina sintética en base a polivinilacetato
(PVAc). Presenta una densidad de 1.14 g/cm?, rendimiento
de 4 a 5 m?kg, con un espesor de pelicula aprox. 0.2 mm.

Desmoldante

Para facilitar el proceso de desmolde de las muestras a
ensayar, se utiliz6 un producto comercial de consistencia
acuosa e incolora.

Agua destilada

Los ensayos de absorcion e hinchamiento se realizaron
utilizando agua destilada.

Poliestireno expandido

En la fabricacion del prototipo de panel SIP se empled
un aislante comercial con una densidad de 15 kg/m* y un
espesor de 50 mm.

Metodologia

Las semillas de papaya recolectadas se trasladaron al
laboratorio de ensayos de la Universidad de La Serena
en sacos de polipropileno para su secado natural. El
proceso de secado se desarrolld mediante la distribucion
de las muestras sobre una malla mosquitera, formando
una capa delgada de no més de un centimetro de espesor.
Esta técnica permitid una exposicion solar controlada
durante una semana, realizando volteos cada dos dias
para garantizar una deshidratacion uniforme y prevenir
la aparicion de hongos. Posteriormente, las muestras
se sometieron a una deshidratacion adicional en un
horno eléctrico a una temperatura de 40°C + 5°C hasta

obtener una masa constante. Luego, se realizo un ensayo
granulométrico por tamizado para conocer la distribucion
del tamafio de particulas. La muestra presentd una
distribucién muy homogénea con tamanos predominantes
de 2.36 mm. Mediante el método de Fuller-Thompson
(formula (1)), se busco determinar la curva granulométrica
ideal para minimizar los huecos en la mezcla y obtener una
distribucion de tamafios de particulas que maximizara la
densidad de la muestra.
P(d) = (dIDy' (1
Donde P(d) es el porcentaje acumulado que pasa por el
tamiz; d es el tamafio del tamiz en mm, D es el mayor tamafio
de la particula en la mezcla en mm y 7 es el exponente que
generalmente corresponde a 0.5 para obtener una mezcla
bien distribuida (no uniforme).

Luego, se prepararon 4 muestras de 100 g de semillas de
papaya, y cada una de ellas se tritur6 durante un tiempo
definido de 2, 4 y 5 s. La trituracién se realizdo en un
molino de cuchilla de 1000 W que procesa volimenes
de hasta 0.7 It, con velocidades entre 2000 y 10000 rpm/
min y tiempos de molienda de entre 1 s y 10 min. En la
trituracion de la muestra, se logr6 una condicion optima de
la materia prima a una velocidad de 3000 rpm/min. Tras
realizar los diferentes tiempos de triturado, se efectud una
granulometria utilizando tamices ASTM N° 4, 8, 16, 30,
50 y 100. En la Figura 5, se puede observar la semilla de
papaya triturada.

Figura 5: Semilla de papaya triturada.
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En la Figura 6, se presenta la curva granulométrica ideal
de Fuller-Thompson, junto con las curvas de distribucion
para los diferentes tiempos de trituracion de la semilla de
papaya, donde 0 s (MOSeg) corresponde al material de
partida sin triturar, M2Seg (semillas trituradas durante 2 s),
M4Seg (semillas trituradas durante 4 s) y M5Seg (semillas
trituradas durante 5 s), respectivamente.

Tras analizar las curvas granulométricas resultantes, se
determind que la muestra M4Seg ofrece la distribucion
de tamafios de particulas similar a la curva obtenida por
Fuller-Thompson y con la posibilidad de optimizarla
mediante una trituracion adicional durante 3 s del material
retenido en los tamices N° 16 y 30 (M7Seg).

% PASA
«
S

y— ’ o
0 0,5 1 1,5 2 2,5 3 3,5 4 4,5 5
ABERTURA TAMIZ (MM)

©O—Fuller —©—M0seg —O—M2seg —@—Mdseg M5seg

Figura 6: Curva granulométrica de Fuller-Thompson y las curvas
de distribucion para los diferentes tiempos de trituracion.

En la Figura 7, se presentan los resultados de este proceso
de trituracion adicional. En ella, se puede observar una
curva levemente similar a la distribucion de particulas
ideal.
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Figura 7: Curva granulométrica ideal de Fuller-Thompson,

curva granulometria de M4Seg y curva con proceso adicional de
trituracion (M7Seg).

Posteriormente, se buscd establecer la dosificacion
optima para la fabricacion de los aglomerados utilizando
la semilla de papaya triturada M7Seg, incorporando un
adhesivo comercial PVAc. El uso del tipo de adhesivo
se fundamento6 por los resultados obtenidos por Nazer y
Acosta (2023), quienes validaron la viabilidad de emplear
residuos organicos con adhesivo de cola PVAc en la
produccion de aglomerados obteniendo resultados donde
se muestra su estabilidad y capacidad de resistir esfuerzos

moderados.

Como parte del proceso experimental, se realizaron
pruebas de dosificacion preliminares utilizando muestras
de 9 g de semilla de papaya triturada M7Seg, combinadas
con diferentes porcentajes de adhesivo PVAc. Se preparo
un total de 6 muestras variando el porcentaje de adhesivo
en relacion al peso de la semilla triturada en las siguientes
proporciones: 50, 60, 65, 70, 75 y 80%.

Como se presenta en la Figura 8, los resultados muestran
las diferentes consistencias logradas segin el porcentaje
de adhesivo utilizado. Las muestras con porcentajes
mas bajos (50, 60 y 65%) presentaron un grado de
cohesion deficiente, lo cual provocod su desintegracion.
En contraste, las muestras con porcentajes mas altos (70,
75, 80%) alcanzaron una buena adherencia y cohesion
significativamente mejores. Sin embargo, estas ultimas
evidencian un exceso en la proporcion de adhesivo, lo
que implicaria un aumento en los costos de produccion y
tiempos de secado mas prolongados.
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Figura 8: Muestras con diferentes consistencias con distintos
porcentajes de adhesivo.

No obstante, dado que las muestras iniciales requerian
una cantidad excesiva de adhesivo para la fabricacion de
aglomerados se busco una forma de reducirlo. El método
propuesto consistidé en incorporar pequefios porcentajes
de agua para humectar las muestras en proporciones de
15,17, 19 y 22%. Para cada una de estas proporciones se
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realizaron pruebas de aglomeracion con porcentajes de
adhesivo siguientes: 40, 45, 50 y 55%.

En la Figura 9, se observa que las muestras resultantes
presentaron una excelente consistencia, sin evidencia de
deterioro ni problemas de cohesion entre las particulas. En
el analisis comparativo, se pudo apreciar que las muestras
conteniendo 17% de agua presentaron mayor grado de
aglomeracion y resistencia al punzonado con varilla
metalica, resultado que permitio definir la siguiente etapa
de fabricacion de aglomerados.
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Figura 9: Muestras con diferentes consistencias para distintos
porcentajes de agua y adhesivo.

La Tabla 1 detalla la nomenclatura y dosificacién en
peso utilizadas en la fabricacion de los aglomerados. Las
muestras seleccionadas con 45, 50 y 55% de adhesivo se
identificaron como SP 45, SP 50, SP 55, respectivamente.

Tabla 1: Dosificaciones utilizadas en los aglomerados, en
gramos.

Material SP 45 SP 50 SP 55
Semilla de papaya 155.0 150.0 145.0
Agua (17%) 26.4 25.5 24.7
Adhesivo 81.6 87.8 93.3

Seguidamente, se fabricaron los aglomerados. La mezcla
se homogeneiz6 manualmente con una espatula durante 5
min hasta lograr una consistencia uniforme. Para el moldeo,
se utilizaron moldes RILEM con tres compartimentos,
cada uno de dimensiones 40 mm x 40 mm x 160 mm.
Previo al vertido, se aplic6 un desmoldante en el interior
de los compartimentos. Las mezclas fueron depositadas
en tres capas dentro del molde metalico, asegurandose
de compactar mediante presion manual cada capa con un
pison metalico de dimensiones 40 x 160 mm. Luego del
llenado de los moldes, procurando dejar un sobre volumen,
se aplico una carga fija de 35 kg transmitida mediante
una placa metalica sobre la pasta fresca durante 48 h.
Finalmente, se niveld la superficie con una espatula recta y
se cubrieron las muestras con un film plastico para realizar
un curado lento y controlado durante 2 dias. En total, se
fabricaron muestras en triplicado para todos los ensayos
posteriores.

Después de un periodo de curado de 10 dias a temperatura
ambiente, se desmoldaron las probetas registrando su masa
y se llevaron al horno a una temperatura inicial de 40°C +
5°C durante 120 h, evitando su agrietamiento inicial, para
luego aumentarla a 60°C + 5°C hasta obtener una masa
constante.

De acuerdo con la norma ASTM D1037-12 (2020),
se realizaron ensayos de absorcion, hinchamiento y
determinacion de la densidad. Para los ensayos mecanicos
se utilizé una prensa MATEST Cyber Plus Evolution, un
equipo con capacidad maxima de 150 kN para flexion
y 3000 kN para compresion. Los ensayos de flexion se
ejecutaron a una velocidad de carga de 10 kg/s, mientras
que los ensayos de compresion se realizaron aplicando
una velocidad de carga de 6 kg/cm?/s. En la Figura 10, se
pueden observar algunas muestras prismaticas preparadas
para los ensayos.

Posteriormente, para fabricar las placas aglomeradas que
formarian el prototipo SIP se fabricd un molde metalico
con dos compartimentos de dimensiones interiores 300 x
100 mm y 20 mm de espesor. Se evalu6 el tiempo de curado
y adicionalmente, mediante el punzonamiento con una
varilla metalica, se identifico que la muestra SP 55 mostro
un mejor comportamiento resistente. El procedimiento de
fabricacion siguio la metodologia presentada anteriormente
para las muestras prismaticas, salvo que el llenado en este
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Figura 10: Muestras prismaticas de aglomerados de semillas de
papayas.

ultimo caso fue solo de una capa. La Tabla 2 presenta la
nomenclatura y la composicion en peso de los materiales
del prototipo de placas SP 55.

Tabla 2: Dosificacion utilizada en las muestras aglomerados para
fabricacion de prototipo de placas, en gramos.

Material Muestra SP 55
Semilla de papaya 370.0
Agua 62.9
Adhesivo 220.0

A las muestras SP 55 endurecidas se les determind la
densidad seca y la variacion de la masa seca respecto de
la masa fresca. Adicionalmente, las placas se sometieron
a pruebas de aserrado, clavado, lijado y atornillado para
verificar su integridad. Finalmente, se fabrico el prototipo
de panel SIP utilizando dos placas SP 55, entre las cuales se
incorpor6 un nucleo de poliestireno expandido comercial
de 50 mm de espesor. Las capas se unieron al poliestireno
mediante adhesivo PVAc, resultando un panel con un
espesor total de 90 mm. La Figura 11, muestra el prototipo
de panel SIP como producto terminado.

Resultados y discusion

En la Tabla 3, se presentan los resultados de propiedades
fisicas de las muestras aglomeradas, incluyendo Ila
variacion de la masa seca respecto a la masa fresca
después del secado en horno, densidad seca, absorcion
e hinchamiento. En ella, se puede observar que todas
las muestras presentan una pérdida de masa en valores
similares debida a la deshidratacion. Ademas, las

densidades de las muestras aglomeradas oscilan en el

Figura 11: Prototipo de panel SIP con placas SP 55.

rango de 803.9 y 814.5 kg/m?, siendo similares en las
muestras SP 45 y SP 50; mientras que SP 55 es levemente
inferior, esto podria estar relacionado con diferencias en
la composicion. La muestra SP 45 tiene un alto porcentaje
de absorcion (35.5 + 1.3), indicando una mayor capacidad
para retener la humedad. La menor absorcion la registro
la muestra SP 50 (24.6 &+ 2.9), mientras que SP 55 ocupa
un lugar intermedio. La muestra SP 45 también presenta un
alto porcentaje de hinchamiento (23.2 + 0.8), lo cual puede
estar correlacionado con su mayor capacidad de absorcion.

Tabla 3: Variacion de lamasa, densidad, absorcion e hinchamiento
de las muestras.

Muestra SP 45 SP 50 SP 55

Variacion masa, % -16.4+0.5 -17.8+04 -179+0.3
Densidad, kg/m? 813.1+2.7 814.6 +4.1 803.9+2.9
Absorcion, % 355+1.3 246+2.9 289+23
Hinchamiento, % 232+0.8 18.9+0.2 244+0.9

En el analisis comparativo, se observo que la muestra SP
50, present6 el mejor comportamiento tanto en absorcion
como hinchamiento, en comparacién con las demads
muestras, lo que puede reflejar una mayor compactacion
o menor porosidad.

Adicionalmente, un aspecto a destacar es que la totalidad
de las muestras aglomeradas mantuvieron su integridad
dimensional y no se desintegraron durante los ensayos
de absorcion e hinchamiento. Es posible mejorar

estos resultados aplicando un tratamiento con aditivo
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impermeabilizante que proporcione proteccion en su capa
exterior, con el proposito de minimizar la propiedad de
absorcion.

En la Figura 12, se puede observar que durante el ensayo
de resistencia a la flexion las muestras prismaticas
presentaron un plano de falla en la zona central,
ligeramente inclinado, limpio y sin deterioro. En el
ensayo de resistencia a la compresion, se registro una
leve deformacion que no compromete la integridad de las
muestras. Este comportamiento indica una buena cohesion
de las particulas y su capacidad para soportar cargas sin
deteriorarse. Adicionalmente, mediante un higrémetro
de contacto, se constatd que las muestras se encontraban
completamente secas en su interior, con un porcentaje de
humedad de 0%.

Figura 12: a) Muestra ensayada a la flexion y b) muestra ensayada
a la compresion.

En la Figura 13, se muestran los resultados de los ensayos
de flexion. Se puede observar que la muestra SP 55 parece
tener mejores propiedades mecanicas en términos de
resistencia a la flexion, lo que podria estar relacionado con
su menor absorcion de agua y su hinchamiento moderado.
Las muestras SP 45 y SP 50 tienen resistencias similares,
lo que sugiere que sus diferencias en densidad, absorcion
e hinchamiento no impactan significativamente en esta
propiedad.

En la Figura 14, se presentan los resultados de los ensayos
de compresion realizados en las muestras de aglomerado.
La muestra SP 55 tiene la mayor resistencia a la compresion
(8.2 MPa), significativamente mas alta que las otras dos
muestras, lo que refuerza la idea de que es el material mas
robusto bajo este tipo de carga, mientras que SP 45 y SP 50
presentan valores similares de resistencia a la compresion
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Figura 13: Resistencia a la flexion de aglomerados de semillas
de papaya

(6.1 MPa y 6.2 MPa, respectivamente), lo que indica un
desempefio resistente practicamente idéntico. Al igual que
en el caso de la flexion, SP 55 supera a las demas muestras
en resistencia mecanica, pudiendo estar relacionado con
una mayor cohesion estructural o una composiciéon mas
favorable para resistir cargas. A pesar de sus diferencias
en absorcion e hinchamiento, SP 45 y SP 50 no presentan
diferencias significativas en términos de resistencia a la
compresion, reafirmando que estas propiedades no son
criticas para este tipo de cargas.
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Figura 14: Resistencia a la compresion de aglomerados de
semillas de papaya.

Finalmente, tras analizar los resultados, la muestra SP 55
presentd un factor en contra en términos de absorcion e
hinchamiento, sin embargo, mostro resultados positivos en
la resistencia a la flexion y a la compresion superando a las
demas muestras ensayadas.

En la Tabla 4, para las muestras aglomeradas en la
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fabricacion del prototipo de panel SIP se presenta el
promedio de la variacion de la masa seca respecto a la masa
fresca (en %) después de someterlas a secado en un horno.
Ademds, se incluye el promedio de la densidad seca. Los
resultados son similares a los obtenidos en las muestras
prismaticas presentadas anteriormente.

Tabla 4: Promedio de variacion de la masa, densidad para
probetas de prototipo Panel SIP

Muestra
Variacion masa, %
Densidad, kg/m?

Panel SIP - SP 55
-15.1+0.5
7934+ 2.1

En la Figura 15, se muestra el comportamiento de las
muestras tras las pruebas de corte con sierra y fijacion
mecanica de clavos y tornillos. En la prueba de corte,
las muestras mostraron un corte limpio, manteniendo su
forma original y sin evidencia de deterioro. En relacion
con los elementos de fijacion mecanica, se identifico una
buena capacidad de fijacion para los tornillos y clavos, no
generando grietas ni dafios estructurales alrededor de los
puntos de insercidon de los elementos de fijacion.

Figura 15: a) Muestra con pruebas de corte y b) muestra con
insercion de clavo y tornillos.

Conclusiones

Se fabricaron muestras prismaticas y placas aglomeradas
utilizando semillas de papaya como materia prima,
combinadas con agua y un adhesivo comercial PVAc,

con el propdsito de obtener un prototipo de panel aislante
SIP con materiales alternativos que pudieran sustituir a
las placas de madera. Se evaluaron algunas propiedades
fisicas y mecanicas de las muestras de semillas de papaya
aglomerada, tales como la absorcion, hinchamiento,
densidad, resistencia a la flexion y resistencia a la
compresion. Adicionalmente, se sometieron a pruebas de
integridad estructural mediante prueba de corte con sierray
evaluacion de fijaciones mecanicas con clavos y tornillos.

Se observo que, entre las muestras de semillas de papaya
aglomeradas estudiadas, la muestra SP 55 (55% de
adhesivo en peso) con un 17% de humedad, mostro un
mejor desempefio en términos de resistencia a la flexion
y a la compresion. Este método del pre-humectado de las
semillas de papaya requirié menos cantidad de adhesivo en
comparacion a las muestras sin pre-humectar.

A pesar de tener alta absorcion e hinchamiento, la muestra
SP 55 mostrd resultados positivos en la resistencia a la
flexion y a la compresion superando a las demas muestras
ensayadas, pudiendo estar relacionado con una mayor
cohesion estructural o una composicion mas favorable
para resistir cargas.

Los resultados obtenidos sugieren que los paneles
aglomerados fabricados con semillas de papaya, podrian
ofrecer una alternativa amigable para reutilizar este residuo,
especialmente en paises donde este fruto es abundante y
los residuos de su procesamiento estan disponibles en un
gran volumen. Esta practica, no solo permitiria valorizar
un desecho que normalmente termina en vertederos, sino
que contribuiria a la reduccién del impacto ambiental
asociado al manejo de estos residuos. Finalmente, resaltar
la importancia de continuar investigando para perfeccionar
la elaboracion de muestras aglomeradas con semillas de
papaya, enfocandose en desarrollar técnicas de tratamiento
y optimizando las propiedades de este residuo.
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El proposito general de esta investigacion fue mostrar
como la adicion de confitillo en proporciones de 1, 2, 3, 4y
5%, influye en la mezcla asfaltica en caliente y el diserio de
pavimento flexible para las calles de una ciudad en Peru.
El estudio se oriento en la metodologia aplicada, enfoque
cuantitativo, disefio experimental y nivel explicativo. Se
realizo un muestreo, donde se utilizo 33 briquetas para la
poblacion y 18 de ellas para la muestra. La investigacion
evidencio que el disefio patron se obtuvo con un cemento
asfaltico CA al 5.75%, obteniéndose una estabilidad de
1204 kg, un flujo de 3.41 mm, un porcentaje de vacios del
4.15% y un indice de rigidez de 3534 kg/cm. Al agregar
confitillo en 5% en la mezcla asfaltica en caliente MAC
en lugar de agregado fino, la estabilidad, el flujo, el
porcentaje de vacios y el indice de rigidez aumentaron
en comparacion al disefio patron, alcanzando valores de
1498 kg, 3.81 mm, 5.01% y 3951 kg/cm, respectivamente.
Asi mismo se demostro que, la adicion de confitillo en la
MAC, influye en el espesor de la capa asfaltica reduciendo
sus dimensiones y por ende en el costo por m* de la mezcla
asfaltica. Evidencias, que conllevaron a concluir que, la
adicion de confitillo tiene influencia en la mezcla asfaltica
en caliente y el diserio del pavimento flexible.

Palabras clave: mezcla asfaltica, confitillo, estabilidad,
Slujo

The general purpose of this research was to show how the
addition of confitillo in proportions of 1, 2, 3, 4 and 5%,
influences the hot mix asphalt and the design of flexible
pavement for the streets of a city in Peru. The study was
focused on the applied methodology, the quantitative
approach, the experimental design and the explanatory
level. Sampling was carried out, where 33 briquettes were
used for the population and 18 of them for the sample.
The investigation showed that the standard design was
obtained with an asphalt cement of 5.75%, obtaining a
stability of 1204 kg, a flow of 3.41 mm, a void percentage
of 4.15% and a stiffness index of 3534 kg/cm. By adding
5% of confitillo in the hot asphalt mix HAM instead of
fine aggregate, the stability, flow, percentage of voids and
stiffness index increased compared to the standard design,
reaching values of 1498 kg, 3.81 mm, 5.01% and 3951 kg/
cm, respectively. Likewise, it was demonstrated that the
addition of confitillo to the HAM influences the thickness
of the asphalt layer, reducing its dimensions and therefore
the cost per m* of asphalt mixture. Evidences, which led
to the conclusion that the addition of confitillo has an
influence on the hot mix asphalt and the design of the
flexible pavement.

Keywords: asphalt mixture, confitillo, stability, flow

Introduccion

Los pavimentos estan construidos para soportar cargas
vehiculares durante un periodo de tiempo o vida Ttil
especifica, pero cambios significativos de temperatura, alta
humedad, errores en el disefio de la mezcla asfaltica, fallas
en los taludes, fallas en los muros de contencion y falta

de confinamiento lateral pueden hacer que la estructura se
deteriore mas rapido de lo esperado. (Alzate, 2019). Debido
a estas afirmaciones, los profesionales y las autoridades
gubernamentales se han visto obligados a encontrar
soluciones econdmicasy de mejor calidad y comodidad para
los usuarios. La adicion de varios ejemplares de polimeros
en las mezclas bituminosas (MB) mejora las cualidades
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de estos materiales, aumenta su durabilidad y promueve
la sostenibilidad al alargar su vida util, especialmente
si se realizan modificaciones con materiales residuales
(Garcia, 2020). Asi mismo, Kaa et al. (2016) indican que,
los asfaltos modificados se utilizan en todo el mundo para
reducir la tendencia de la capa de asfalto a distorsionarse
permanentemente, aumentar la resistencia al agrietamiento
por fatiga y reducir la posibilidad de agrietamiento térmico
provocado por el calor y el frio extremos.

La alternativa de pavimentacion mas rentable para
carreteras de segundo y tercer orden es el disefo, proceso
y construccion de métodos de pavimentacion flexible.
Sin embargo, a pesar de tomar esto en cuenta, muchos
proyectos han encontrado dificultades y fallas que
redujeron significativamente su efectividad y longevidad,
causando molestias a los beneficiarios ya que cuando estan
en mantenimiento se restringe el transito. Esta razon, ha
conllevado a investigar nuevas opciones para aumentar la
capacidad de reaccion mecanica y dinamica de la mezcla
asfaltica, variando los ingredientes que la componen. Estas
alternativas incluyen adiciones como fibras de neumaticos
reciclados, agregados sintéticos y de otros tipos (Reyes et
al., 2006; Botasso y Segura, 2013; Segura ef al., 2023).

En tareas de mantenimiento de vias, la carpeta asfaltica
se elimina mediante la demolicién o trituracion, lo que
produce desechos que pueden ser utilizados como material
secundario debido a sus caracteristicas 0 composicion
variada, como asfalto residual, material fino, material
grueso y agua. El pavimento de asfalto recuperado,
también conocido como RAP, ha demostrado ser una
buena alternativa para usarse en nuevas mezclas que,
con la adicidon de otros materiales como caucho, cal,
cemento, cenizas, asfalto modificado y otros, mejoran el
comportamiento mecanico y potencializan su desempefio
(Duran y Gil, 2021).

Se han realizado investigaciones para mejorar las
caracteristicas de las mezclas asfalticas mediante el uso
de materias primas reciclables y otros elementos, como la
incorporacion de cenizas de tallos, polimeros descartables
y caucho triturado, entre otros. Sin embargo, hay pocos
estudios realizados con desechos de piedra chancada. El
confitillo de piedra chancada es una de las nuevas opciones
de agregados para mejorar la calidad del concreto. El uso
de aridos reciclados en el concreto se debe a la necesidad

de construir con consideraciones de sostenibilidad como
guia, asi como a la utilidad para el medio ambiente que
actualmente se tienen en cuenta en los proyectos de
construccion (Delgado, 2019).

La estabilidad es la resistencia al desplazamiento causado
por cargas en movimiento o estacionarias, que varia segin
la cohesion de la mezcla y la friccion interna (Céspedes,
2000). La capacidad de una mezcla asfaltica para resistir
impactos y surcos se conoce como estabilidad Marshall.
La capacidad de una mezcla asfaltica para resistir el
asentamiento y la deformacion gradual sin agrietarse se
conoce como flujo.

En efecto, la adicion de confitillo de piedra chancada en
una mezcla asfiltica en caliente MAC puede mejorar las
propiedades de estabilidad, flujo, rigidez, el porcentaje de
vacios de una MAC y la durabilidad de los pavimentos
flexibles. Por eso se realizara una investigacion bajo dos
muestras, una en la que se use una mezcla normal de
elementos para asfalto convencional y otra variando los
porcentajes de agregados con la sustitucion de confitillo
de piedra chancada y verificar si mejoran la estabilidad,
el flujo, el porcentaje de vacios y el indice de rigidez de
la nueva mezcla asfaltica, con respecto a la convencional.

Metodologia experimental

En esta investigacion la poblacion lo conformo 33 briquetas
bajo las consideraciones mostradas en la Tabla 1.

Tabla 1: Cantidad de briquetas para ensayos de laboratorio

Disefio patron | 4 s, | 5 00, | 550 6.0% Total
ligante asfaltico
Caqtldad de 3 3 3 3 12
briquetas
Verificacion del optimo del disefio patron 3
Total de briquetas 15

Disefio general con porcentaje de ligante asfaltico optimo para cada
porcentaje de estimulo

Disefio
sustituyendo 1X) [ 2X) | 3(X)|4X) | 5(x) | Total
confitillo, %
Cagtldad de 3 3 3 3 3 15
briquetas
Verificacion del optimo del disefio patron 3
Total de briquetas 18
Total de briquetas moldeadas 33
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Resultados

Los resultados se obtuvieron en funcion a los siguientes
objetivos especificos propuestos.

Objetivo especifico 1: comprobar que la adicion de
confitillo influye en la estabilidad de la mezcla asfaltica en
caliente MAC. Los resultados de los ensayos de laboratorio
se evidencian en la Tabla 2.

Tabla 2: Estabilidad de la mezcla asfaltica en caliente adicionando
confitillo.

Caactor Especifica-
aracteris- i
- MAC - . ciones
ticas de las patrén MAC adicionando confitillo técnicas (MTC,
mfglct!as 2014)
WIS s 75% | 19% | 2% | 3% | 4% | 5% | Min | Max
Estabili-

1204 | 1219|1256 | 1304 | 1393 | 1498 | 815 -—
dad, kg

La Tabla 2 muestra los resultados de estabilidad del disefio
patron y la mezcla asfaltica en caliente con confitillo.
También muestra los valores de las especificaciones técnicas
requeridos por la normativa (MTC, 2014). La estabilidad
del disefio patrén es de 1024 kg, valor que aumenta hasta
1498 kg cuando se agrega un 5% de confitillo.

La contrastacion de hipotesis del objetivo 1 considera Ho: el
confitillo no influye en la estabilidad de la mezcla asfaltica
en caliente y Hi: el confitillo influye en la estabilidad de la
mezcla asfaltica en caliente.

Segun la informacion de la Tabla 3, se distingue la prueba
de normalidad entre la variable adicion de confitillo y la
estabilidad de la MAC, cuyo valor de significancia (sig.)
es de 0.413. Esto indica que los datos de la variable
estabilidad tienen normalidad a un nivel de significancia
del 5%, seglin Shapiro-Wilk.

Tabla 3: Prueba de normalidad de la estabilidad de la MAC
adicionando confitillo.

Pruebas de normalidad

Kolmogorov - Smirnov

Shapiro - Wilk

Estadistico | gl. sig. | Estadistico | gl. sig.

Adicionde |- ) 6 | 0200 0982 | 6 | 0961
confitillo
Estabilidad |  0.196 6 | 0200 0906 | 6| 0413

Resultados obtenidos con SSPS-26 (IBM, 2020)

La Tabla 4 muestra la correlacion r de Pearson de la

estabilidad de la MAC con la adicion de confitillo. Debido
a que » = 0.959, existe evidencia estadistica significativa
para concluir que la adicion de confitillo en la MAC si
tiene un impacto directo y positivo. Como resultado, se
refuta la hipotesis Ho y se acepta la Hi con un nivel de
significancia del 5% después de obtener un valor calculado
de p = 0.003, que es menor a 0.05.

Tabla 4: Coeficiente de correlacion r de Pearson — Estabilidad de
la mezcla asféltica en caliente adicionando confitillo

Correlaciones Ad1c19n de Estabilidad
confitillo
Correlacion r de Pearson | 1 0.959
Adicion de . .
confitillo Significancia bilateral - 0.003
N 6 6
Correlacion r de Pearson | 0.959 1
Estabilidad Significancia bilateral 0.003 -
N 6 6

Resultados obtenidos con SSPS-26 (IBM, 2020)

Objetivo especifico 2: comprobar que la adicion de
confitillo influye en el flujo de la mezcla asfaltica en
caliente. Los resultados de los ensayos se muestran en la
Tabla 5.

Tabla 5: Flujo de la mezcla asfaltica en caliente adicionando
confitillo

Especifica-
Caf‘a(_:— Muestra | Mezcla asfaltica en caliente ciones
teristicas de patron adicionando confitillo Técnicas
lasf nllezclas (MTC, 2014)
At
ASHHEES 1 5. 75% | 1% | 2% | 3% | 4% | 5% | Min | Max
Flujo, mm 341 3391344350 (3.61|3.81| 3 5

La Tabla 5 indica que el flujo de la MAC patron es de
3.41 mm. Sin embargo, al agregar confitillo de 1 al 5%,
el flujo de la MAC aumenta gradualmente de 3.39 a
3.81 mm, respectivamente, lo que indica un aumento en
comparacion con la muestra patrén y el rango especificado
por las especificaciones técnicas (MTC, 2014).

La contrastacion de hipotesis del objetivo 2 considera Ho:
el confitillo no influye en el flujo de la mezcla asfiltica
en caliente y Hi: el confitillo influye en el flujo de la
mezcla asfaltica en caliente. Segtn la Tabla 6, se tiene que
los valores del flujo de la MAC con confitillo si tienen
normalidad con una significancia de 0.190 y 6 grados de
libertad (gl.), segin Shapiro-Wilk.
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Tabla 6: Prueba de normalidad del flujo de la MAC adicionando
confitillo

Pruebas de normalidad

Kolmogorov - Smirnov Shapiro - Wilk

Estadistico | gl. sig. | Estadistico | gl. sig.
Adicion de| ) |, 6 | 0200 | 0982 | 6 | 0.96l
confitillo
Flujo 0.233 6 0.200 0.860 6 | 0.190

Resultados obtenidos con SSPS-26 (IBM, 2020)

Segun la Tabla 7, el coeficiente de correlacion de Pearson
del flujo de MAC con la adicién de confitillo es de » =
0.910, lo que indica una correlacion muy alta. También hay
suficiente evidencia estadistica para concluir que el flujo
de MAC si esta relacionado directamente y positivamente
con la adicién de confitillo.

Por lo tanto, se refuta la hipotesis Ho y se acepta la Hi
con un nivel de significancia del 5% después de obtener un
valor calculado de p = 0.012, que es menor a 0.05.

Tabla 7: Coeficiente de correlacion » de Pearson — Flujo de la
MAC adicionando confitillo.

Correlaciones iifi;?ﬁlge Flujo
L Correlacion » de Pearson 1 0.910
Acilrfgzﬁlie Significancia bilateral - 0.012
N 6 6
Correlacion » de Pearson 0.910 1
Flujo Significancia bilateral 0.012 -
N 6 6

Resultados obtenidos con SSPS-26 (IBM, 2020)

Objetivo especifico 3: Comprobar que la adicion de
confitillo influye en el porcentaje de vacios de la mezcla
asfaltica en caliente. Los resultados aparecen en la Tabla 8.

Tabla 8: Porcentaje de vacios en la mezcla asfaltica en caliente
adicionando confitillo.

Caracteristi- Especifica-
cas de las Mues'tra MAC adicionando confitillo ciones

patron ‘o
mezclas as- técnicas
falticas 575% | 1% | 2% | 3% | 4% | 5% | Min | Max
Porcentajede | 15 | 401 1445|479 401 |501] 3 | s
vacios

EnlaTabla 8 se aprecia que en el disefio patron el porcentaje
de vacios es de 4.15 y al adicionarle proporciones de
confitillo entre un 1y 5%, el porcentaje de vacios aumenta

de 4.21 a 5.01% respectivamente, evidenciandose un
incremento respecto del disefio patron.

La contrastacion de hipotesis del objetivo 3 considera Ho:
el confitillo no influye en el porcentaje de vacios de la
mezcla asfaltica en caliente y Hi: el confitillo influye en el
porcentaje de vacios de la mezcla asfaltica en caliente. La
Tabla 9 muestra que los valores del porcentaje de vacios
de la MAC con confitillo tienen normalidad con una
significancia de 0.190 y una libertad de 6 grados, segun
Shapiro-Wilk.

Tabla 9: Prueba de normalidad del porcentaje de vacios en la
MAC adicionando confitillo.

Pruebas de normalidad

Kolmogoroy - Shapiro - Wilk

Smirnov

Estadistico | gl. | sig. |Estadistico| gl. | sig.

Adicionde| o) | 6 10200 0982 | 6 |0.961
confitillo
Porcentaje| o33 | ¢ | 0200| 0860 | 6 |0.190
de vacios

Resultados obtenidos con SSPS-26 (IBM, 2020)

La Tabla 10 muestra evidencia suficiente para concluir
que el porcentaje de la MAC si tiene un impacto directo
y positivo con la adicién de confitillo. El coeficiente de
correlacion de Pearson para este porcentaje de vacios de la
MAC es de » = 0.910, lo que indica una correlacion muy
alta. Ademas, se encontr6 un valor calculado de p =0.012,
que es menor a 0.05, por lo tanto, se rechaza Ho y Hi se
acepta con un nivel de significancia del 5%.

Tabla 10: Coeficiente de correlacion » de Pearson — Porcentaje
de vacios en la MAC adicionando confitillo.

. Adicion de | Porcentaje de

Correlaciones . ,

confitillo vacios

Adicion d Correlacion r de Pearson 1 0.910

feton de Significancia bilateral - 0.012

confitillo

N 6 6
P i Correlacion r de Pearson 0.910 1
OreemtAIC Igionificancia bilateral 0.012 -
de vacios 5 ;

Resultados obtenidos con SSPS-26 (IBM, 2020)

Objetivo especifico 4: comprobar que la adicion de
confitillo influye en el indice de rigidez de la mezcla
asfaltica en caliente y en el disefio de pavimento flexible.
Los resultados se muestran en la Tabla 11.
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Tabla 11: indice de rigidez de la mezcla asfiltica en caliente
adicionando confitillo.

_ Especifica-
g?f:tcicas de l\ngritlrla MAC adicionando confitillo Eiones
las mezclas técnicas
asfalticas 575% | 1% | 2% | 3% | 4% | 5% | Min | Max
Indice de
rigidez, kg/ | 3534 3539|3652 {3730 (3859 (3951|1700 | 4000
cm

Segun la Tabla 11, la rigidez del disefio patrén es de 3534
kg/cm. Al agregar entre un 1y 5% de confitillo, la rigidez
aumenta de 3539 a 3951 kg/cm, respectivamente.

La contrastacion de hipétesis del objetivo 4 considera Ho:
el confitillo no influye en el indice de rigidez de la MAC y
Hi: el confitillo influye en el indice de rigidez de la MAC.

SegunlaTabla 12, el indice derigideztiene unasignificancia
de 0.790 con 6 grados de libertad segiin Shapiro-Wilk,
evidenciando de esta manera que los valores del indice
de rigidez de la MAC adicionando confitillo si tienen
normalidad.

Tabla 12: Prueba de normalidad del indice de rigidez de la MAC
adicionando confitillo.

Pruebas de normalidad

Kolmogorov - Shapiro - Wilk
Smirnov
Estadistico | gl. | sig. | Estadistico | gl. sig.
Adicién de 0.122 6 | 0200 0982 6 | 0.961
confitillo
Rigidez 0.167 6 | 0200 0956 6 | 0.790

Tabla 13: Coeficiente de correlacion r de Pearson — Indice de
rigidez de MAC adicionando confitillo.

. Adicion de Indice de
Correlaciones . _
confitillo rigidez
Adicién d Correlacion r de Pearson 1 0.988
1191 €€ ISignificancia bilateral - <0.001
confitillo
N 6 6
indice d Correlacion » de Pearson 0.988 1
neee @€ [Significancia bilateral <0.001
rigidez
N 6 6

La Tabla 13 muestra una correlacion de Pearson de r =
0.988 entre el indice de rigidez de la MAC y la adicion
de confitillo, lo que indica una correlacion muy alta. Este
valor permite concluir que el indice de rigidez de la MAC
si estd relacionado positivamente y directamente con la

adicion de confitillo. Ademas, se encontré que el valor p
calculado fue p = 0.001, que es menor a 0.05 tabulado, por
lo que estos valores rechazan Ho y aceptan Hi con un nivel
de significancia del 5%.

Objetivo especifico 5: comprobar que la adicion de
confitillo influye en el espesor de la mezcla asféltica en
caliente y en el disefio de pavimento flexible. Los resultados
se aprecian en la Tabla 14.

Tabla 14: Espesores de la estructura del pavimento segin el
disefio patron y adicionando confitillo.

Disefio | Disefio | Disefio | Disefio | Disefo
Disefio con con con con con
Espesores| patron, | 1% de | 2%de | 3%de | 4%de | 5%de
cm |confitillo,|confitillo,|confitillo, |confitillo,|confitillo,
cm cm cm cm cm
Carpeta | 5 5 5 5 5
asfaltica
Base
30 16 16 16 16 16
granular
Subbase | 40 20 20 20 20 20

De acuerdo ala Tabla 14, el espesor de la estructura asfaltica
patron es de 10 cm de carpeta asfaltica, 30 cm de base
granular y de la subbase es 40 cm de altura. Sin embargo,
al adicionar confitillo de 1 a 5%, los espesores disminuyen
y son los mismos para las cinco proporciones, es decir 5
cm de carpeta asfaltica, 16 cm de base granular y 20 cm
de subbase granular. Podemos concluir que la adicion de
confitillo influye positivamente en la mezcla asfaltica en
caliente y el disefio del pavimento flexible, pues, reduce
las dimensiones de los espesores de la estructura asfaltica

Objetivo especifico 6: comprobar que la adicion de
confitillo influye en el presupuesto de la mezcla asfaltica
en caliente y en el disefio de pavimento flexible. Los
resultados estan en la Tabla 15.

En la Tabla 15, se tiene el analisis unitario del costo de los
insumos del disefio patron de la MAC sin IGV, la cantidad
de insumos, su precio unitario y costo parcial, asi mismo se
aprecia que el costo total de 1 m* con estas caracteristicas
es de 370 soles peruanos.
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Tabla 15: Analisis de costos unitarios de materiales del diseflo
patron.

Partida Produccion de MAC PEN 120-150¢
Insumo Unidad | Cantidad | Precio Parcial
PEN 120/150 Gal 18.5000 11.50 212.75
Piedra chancada 3/4” m’ 0.4000 65.00 26.00
Arena zarandeada m’ 02000 | 90.00 | 18.00
3/8
Arena chancada 3/8” m? 0.3800 80.00 30.40
Cemento Portland m’ 0.0200 29.00 5.80
Herramientas %MO | 0.0500 | 0.60 0.03
manuales
Cargador sobre
ruedas 180 HP HH 0.0229 | 245.00 5.60
Planta de asfalto en HH | 00229 |296324| 67.87
caliente 60-115 ton
Energia eléctrica Mes 0.0005 | 7000.00 3.50
Total (sin IGV)° 370

2 Penetracion del asfalto a 25°C (ASTM DS, 2020)

®TGV: impuesto general de ventas

Tabla 16: Costo en soles por m* de asfalto del disefio patrén y
adicionando confitillo a la MAC.

Disefio 1% de 2% de 3% de 4% de 5% de
patrén | confitillo | confitillo | confitillo | confitillo | confitillo
370.0 369.3 368.7 368.0 367.4 366.7

La Tabla 16 muestra el costo por m® de asfalto tanto para
el disefio patron como para MAC adicionando confitillo,
valores que nos permiten comparar el incremento o
disminucion de los costos. Constatandose que, 1 m® de
asfalto con las caracteristicas del disefio patrén cuesta 370
soles. Sin embargo, el costo por m* de asfalto adicionando
confitillo en porcentajes de 1 a 5%, ligeramente tiende a
disminuir, eso implica que, para grandes volimenes habria
un ahorro econémico significativo.

Discusion de los resultados

En esta investigacion se determind que la estabilidad en
el disefio patron fue de 1204 kg y al adicionar el 5% de
confitillo en lugar del agregado fino, la estabilidad en la
MAC aument6 a 1498 kg, respecto del disefio patron.
Comparando con esta investigacion, Medina (2021) al
adicionar 5% de vidrio molido a un 5.75% de asfalto,
obtuvo una estabilidad de 950 kg, siendo el minimo

requerido de 815 kg segun la norma. También Rosales
(2019) al adicionar 10% de cenizas de carbon mineral al
5.5% de asfalto patron, adquiri6 una estabilidad en de 2358
kg indicando un valor considerable en comparacion con el
minimo requerido de 815 kg. Los resultados de Ledn et al.
(2020) con un optimo de 6.1% de CA y adicionando 2%
de polimeros SBS su estabilidad es de 1119 kg. También el
resultado de Espino et al. (2019), al adicionar a una MAC,
10% del material reciclado y 7% de CA, la estabilidad
fue de 900 kg. Asi mismo la investigacion de Cardona-
Moncada et al. (2023), adicionando 10% de toba volcanica
en la mezcla asfaltica obtuvieron una estabilidad de 999 kg.

Al adicionar el 5% de confitillo en MAC, se obtuvo un flujo
de 3.81 mm, flujo que incrementd, en comparacion al flujo
del disefio patron que fue de 3.41 mm, concordando con el
resultado obtenido por Medina (2021) que obtuvo un flujo
en la MAC de 3.60 mm al agregar 5 % de vidrio molido
a un 5.75% de asfalto patrén, mostrando un incremento
referente a 3 mm que es el valor minimo que nos indica las
especificaciones técnicas de la norma del ensayo Marshall.
Cardona-Moncada et al. (2023) al adicionar 10% de toba
volcanica a la mezcla asfaltica obtuvieron un flujo de 4.4
mm y Leon et al. (2020) adicionaron en la MAC 3% de
SBS obteniendo un flujo de 3 mm. Igualmente, Espino
et al. (2019) al adicionar 10% de agregado reciclado de
residuos de construccion en la mezcla asfaltica con 5.5%
de CA, obtuvieron 4 mm de flujo.

Por otro lado, se discrepa con el resultado obtenido por
Rosales (2019), quien al adicionar el 10% de cenizas de
carbon mineral al 5.5% de AC, obtuvo un flujo tan solo de
2.6 mm, fuera del intervalo establecido por la norma que
considera un minimo de 3 mm y un maximo de 5 mm.

Al adicionar 5% de confitillo en la MAC, el porcentaje
de vacios aument6 hasta 5.01% en comparacién al 4.15%
de vacios del disefio patron, resultado que supera al valor
maximo permitido por las especificaciones técnicas de la
norma que es 5 mm. Sin embargo, al adicionar el 4% de
confitillo, el porcentaje de vacios es de 4.91% coincidiendo
con el resultado de la investigacion que realizo Medina
(2021) quien al adicionar 5% de vidrio molido a un 7.75%
de asfalto, obtuvo un porcentaje de vacios del 4% en la
MAC. Ademas, Rosales (2019), con un asfalto de 5.5%
y 10% de cenizas de carbon mineral, obtuvo 4.70% de
vacios. De la misma forma, Paz y Rojas (2022) al adicionar
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4% de cenizas de carbon mineral obtuvieron un porcentaje
de vacios del 3.1% en la mezcla asfaltica y Leon et al.
(2020) obtuvieron 5.1% de vacios al agregar 3% de SBS a
la MAC para un 6ptimo de 6.10% de CA.

En esta investigacion se encontro que el indice de rigidez
del disefio patron fue de 3534 kg/cm, mientras que al
adicionar 1, 2, 3, 4 y 5%, los indices de rigidez fueron
incrementandose a 3599, 3652, 3730, 3859 y 3951 kg/
cm, respectivamente, concordando con Paz y Rojas (2022)
quienes al adicionar 4% de cenizas de carbon mineral en
una mezcla asfaltica obtuvieron un indice de rigidez de
3608 kg/cm. Asi mismo, Rosales (2019) al adicionar 10%
de carbon mineral al 5.5% de asfalto obtuvo una rigidez
de 3561 kg/cm, valor cercano al obtenido al adicionar 1%
de confitillo. Medina (2021), adicionando 5% de vidrio
molido en 5.75% de AC, obtuvo 2635 kg/cm de indice de
rigidez, un valor muy por debajo de los obtenidos en las
investigaciones mencionadas.

En la presente investigacion, el costo generado por la
elaboracion de 1 m* de MAC del disefio patron, sin IGV
es de 1450 soles. Sin embargo, al adicionar confitillo a la
MAC, el costo se vio reducido a 1400 soles, distinguiendo
un ahorro de 50 soles. La disminucion del costo general de
la elaboracion de 1 m? de MAC, se debe a que el costo de
confitillo es menor que la de arena zarandeada, anotando
también que el costo depende del contexto y de la cantera
de la cual se adquieren los materiales.

Conclusiones

Adicionar confitillo en lugar de agregado fino en la MAC
en porcentajes de 1, 2, 3, 4 y 5%, influye positivamente en
la estabilidad, pues a medida que se adiciona mas confitillo,
la estabilidad incrementa, en comparacion a la estabilidad
obtenida en el disefio patron. Al comparar el flujo del disefio
patron con la MAC adicionando confitillo en lugar del
agregado fino en 1, 2, 3, 4 y 5%, se obtuvo un incremento
en el flujo, concluyendo que, a mas adicion de confitillo
mayor es el fluyjo en la MAC. Ademas, el porcentaje de
vacios aumenta, acercandose al maximo permitido por
la norma cuando se adiciona porcentajes menores al 5%.
Sin embargo, cuando se adiciona 5% de confitillo, el
porcentaje de vacios supera al maximo indicado por las
especificaciones de las normas MTC (2014), ASTM D1883
(2021) y AASHTO (1993). También la adicion de confitillo

de 1 a 5% en la MAC mejora positivamente el indice de
rigidez en comparacion al disefio patrén, concluyendo que,
a mayor adicion de confitillo, mayor es el indice de rigidez
de la MAC.

Los valores de CBR encontrados son de 3.8% y 3.3% que
corresponden a suelos arcillosos y limosos. Estos valores
corresponden a una subrasante regular segin CE-010
(2010). Segun esto, la estructura del pavimento comprende
10 cm de carpeta asfaltica, 30 cm de base granular y 40
cm de subbase granular. La adicion de confitillo en la
MAC reduce el espesor de la capa asfaltica a 5 cm, la base
granular a 16 cm y la sub base a 20 cm, acorde con la
norma CE-010 (2010). Finalmente, adicionar confitillo en
de 1 a 5% a la MAC, en lugar de agregado fino reduce el
costo por m* de asfalto, en comparacion a los generados
en una MAC convencional, generando un ahorro a tener
en cuenta.
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Dry stacking of iron ore tailings (1015) with cementitious
materials is a viable disposal option, but its large-
scale implementation faces challenges. Therefore,
this study investigates the key factors influencing
compaction in real field conditions, including moisture
content (optimum moisture content and less than
optimum moisture content), vibration frequency (0
Hz and 35 Hz), and number of roller passes (4P and
6P). To achieve this objective, an experimental 10T
stack was constructed in five different layers using a
specific amount of Portland cement as a cementing
agent (2.5% by dry solid weight). Then, laboratory
tests, such as unconfined compression, splitting tensile,
and ultrasonic pulse velocity (UPV), were conducted
on undisturbed samples to evaluate the unconfined
compressive strength (q,), splitting tensile strength (q,),
and initial shear modulus (G). Based on the laboratory
tests conducted on the field-collected specimens, it was
concluded that samples with moisture contents closer
to the optimum moisture content (OMC), exposed to
vibration, and subjected to six-roller passes exhibited
superior mechanical performance. This study provides
insights into optimizing the compaction process for
large-scale 10T stack structures.

Keywords: iron ore tailings (I0T5), experimental stack,
undisturbed samples, compressive strength, tensile
strength, shear modulus

El apilamiento en seco de relaves de hierro (RH) con
materiales cementantes es una opcion viable de deposito,
pero su implementacion a gran escala enfrenta desafios. Por
lo tanto, este estudio investiga los factores clave que influyen
en la compactacion en condiciones de terreno reales, incluido
el contenido de humedad (contenido de humedad optimo
y contenido de humedad inferior al optimo), frecuencia de
vibracion (0 Hz y 35 Hz) y el numero de pasadas de rodillo
(4P y 6P). Para lograr este objetivo, se construyo una pila
experimental de RH en cinco capas diferentes utilizando
una cantidad especifica de cemento Portland como agente
cementante (2.5% en peso solido seco). Luego, se realizaron
ensayos de laboratorio, como compresion no confinada,
traccion y velocidad de pulso ultrasonico (UPV), en muestras
no perturbadas para evaluar la resistencia a la compresion
no confinada (q,), la resistencia a la traccion (q,) y el modulo
de corte inicial (G,y). Con base en los ensayos de laboratorio
realizados en las muestras recolectadas en terreno, se
concluyo que las muestras con contenidos de humedad mas
cercanos al contenido de humedad optimo (CHO), expuestas
a vibracion y sujetas a seis pasadas de rodillo exhibieron
un rendimiento mecanico superior. Este estudio proporciona
informacion para optimizar el proceso de compactacion
para estructuras de pilas de RH a gran escala.

Palabras clave: relaves de hierro RH, pilas de ensayo,
muestras no perturbadas, resistencia a la compresion,
resistencia a la traccion, modulo de corte
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Introduction

Large quantities of mine tailings, predominantly
composed of crushed rock and processing fluids from
mills, washeries, or concentrators, are generated annually
(Kossoff et al., 2014). Concerns have arisen regarding the
potential risks associated with the production of tailings,
such as contamination caused by the dispersion of dust,
seepage, or the failure of tailings dam walls, as well as the
direct disposal of tailings into waterways (Edraki et al.,

2014).

The available methods for storing these tailings, such as
embankments, dams, and surface land for dry stacking, are
predominantly utilized in tailings storage facilities (Amoah
etal.,2018; Weietal.,2013; Xuet al., 2020). Dry stacking
is considered one of the most advanced techniques for
storing tailings and offers numerous advantages (Cox et
al.,2023; Lietal., 2022; Wagner et al., 2023). This method
enhances the stability of tailings deposits while minimizing
the contamination of surface and underground water. By
providing an alternative to conventional slurry disposal in
tailings dams, dry stacking significantly reduces the risks
associated with tailings runoff and potential dam failures
(Consoli et al., 2022).

While unexpected weather conditions such as heavy
rainfall can lead to the failure of traditional tailings
dams, dry stacking provides increased security due
to the utilization of filtered and compacted materials
(Davies, 2011). Studies have shown that the dry stacking
of tailings, such as implementing a dewatering plant for
iron ore tailings in Brazil, can be more cost-effective and
sustainable than maintaining tailings dams (Gomes et
al., 2016). Furthermore, the dewatering of coal tailings
slurries through filtration or centrifugation techniques
can transform them into a semi-solid state known as cake,
which can be disposed of safely (Doi ef al., 2023).

To ensure the stability of the tailings, the addition of
cementitious materials can further enhance the mechanical
properties of the tailings (Carvalho et al., 2023; dos Santos
et al., 2022; Mafessoli et al., 2023; Servi et al., 2022).
Moreover, the chosen design parameters should accurately
reflect the performance of the structure in real conditions
(Bittar Marin et al., 2023).

Various studies have investigated the impact of moisture
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content on different types of tailings, as it is a crucial
factor in diverse geotechnical applications, including dry
stacking (Osinubi et al., 2015; Rima and Beier, 2022).
Bastos et al. (2016) reported the changes in moisture
content and dry density of iron ore tailings (IOTs) when
different stabilizers, such as lime, Portland cement, and
slag, were incorporated. They found that the chemically
stabilized mixtures exhibited a decrease in maximum dry
density (MDD) and an increase in the optimum moisture
content (OMC) compared to the natural tailings sample.
The increased fineness of the mixtures led to higher water
dosages, resulting in higher OMC. Regardless of the binder
type (Portland cement/lime/slag), an increase in binder
content caused a reduction in the MDD of the mixtures
and an increase in OMC.

Furthermore, numerous studies have evaluated the behavior
of IOTs in various applications, including pavement
engineering, road infrastructure, cementitious composites,
and dry stacking (Djellali et al., 2019; Huang et al., 2013;
Schatzmayr Welp Sa et al., 2022). In a laboratory-scale
study, Consoli et al. (2022) proposed stacking compacted
filtered IOT—Portland cement blends for tailings disposal,
considering the effects of different cement contents and
compaction degrees. The presence of the binder in the
mixture improved the compaction properties and reduced
the liquefaction potential.

The current study aims to address the gaps in the literature
regarding dry stacking applications by examining the key
factors affecting the type of compaction on the mechanical
behavior of cemented IOTs under real field conditions. To
achieve this, an experimental stack was constructed on-
site, considering variables such as compaction moisture
content, exposure to vibration frequency (or not) during
compaction, and the number of roller passes. The study
properties,
compressive strength (g ), splitting tensile strength (g,),

focuses on assessing various including
and initial shear modulus (G)). A series of laboratory
tests, namely, unconfined compression, splitting tensile,
and ultrasonic pulse velocity (UPV), were conducted to
determine these properties. By examining the mechanical
behavior of cemented IOTs under real field conditions
and comprehensively evaluating a range of geotechnical
parameters, this study provides valuable insights for the

design and implementation of dry stacks.
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Materials and methods

The iron ore tailings used in this research to construct
the piles were obtained from a dewatering plant located
in Minas Gerais, southeast Brazil. These tailings are a
byproduct of iron ore processing production. The grain size
distribution curve of the IOTs is presented in Figure 1, and
its physical characteristics are listed in Table 1. The studied
tailings are classified as Inorganic silt (ML) according to
the Unified Soil Classification System (USCS), with a high
percentage of fine sand and silt.
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Figure 1: Particle size distribution of the studied iron ore tailings
(I0Ts)

Table 1: Physical properties of the studied IOTs

Physical propert Content/ Standard
Y property Description designation
Specific gravity of solid particles, 3.08 ASTM D854
G, ’ (2014)
C . ASTM D4318
o,
Plasticity index, % Nonplastic (2010)
Coarse sand (0.425 mm < diameter 0.00
<2.0 mm), % ’
Medium sand (0.425 mm < 0.00
diameter < 0.2 mm), % '
Fine sand (0.075 mm < diameter < 48.00
0.425 mm), % ’ ASTM D7928
- - (2017)
Silt (0.002 mm < diameter < 0.075
48.27
mm), %
Clay (diameter < 0.002 mm), % 3.73
Mean particle diameter, mm 0.09
Uniformity coefficient C, 10.47
. . Inorganic ASTM D2487
USCS Classification silt (ML) 2011)
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The Proctor compaction tests were carried out and the
maximum dry densities (MDD) corresponding to standard,
intermediate, and modified compaction energy were
measured at 19.6, 20.07, and 20.96 kN/m?, respectively,
following the standard NBR 7182 (2020), these results are
presented in Figure 2. The respective Optimum Moisture
Contents (OMC) were: 11.4%, 10.05%, and 8.86%. In this
study, an intermediate energy level is employed for the
compaction process in the field.
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Figure 2: Compaction curves of the studied iron ore tailings at
standard, intermediate, and modified energies.

As the binding material, the study employed a widely
used commercial version of cement, namely high early-
strength Portland cement (PC III) (ASTM C150, 2022).
The cement’s specific gravity was determined per the
ASTM D854 (2014) and was found to be 3.05. Some
preliminary laboratory tests were conducted to determine
the appropriate cement content for constructing the
experimental stack. A single representative cement content
(PC III = 2.5%) was then selected for the construction of
the experimental stack.

An experimental stack was constructed using a blend of
10Ts and 2.5% Portland cement. One side of the stack was
initially compacted using a vibratory roller compactor at a
frequency of 35 Hz, while the other side was compacted
afterward without vibration. The stack was then divided
into two pieces, each compacted with a different number
of roller passes (4P and 6P). The stack underwent
compaction in five distinct layers to a thickness of 50 cm.
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The optimum moisture content of 10%, obtained from the
Proctor intermediate energy level compaction, was used as
a reference. However, only layer 03 was compacted with a
moisture content below the optimum level, to investigate
potential variations resulting from lower moisture content
acquisition due to field conditions.

The construction process began with mixing cement
and filtered 10Ts in a soil-cement mixing plant near the
experimental field. The water was carefully measured
and thoroughly mixed with the dried materials until a
homogeneous consistency was achieved. It should be
noted that only layers 03, 04, and 05 are the focus of this
paper, as layers 01 and 02 were constructed to ensure the
homogeneity of the stack foundation soil and avoid the
influence of possible effects of the heterogeneity of the
natural soil. The moisture content was measured both
before and after compaction to monitor the underlying
layers.

The mixture was then transported to the field and compacted
using different numbers of roller passes with or without
vibration frequency to the specified dry unit weight. It is
important to note that the tailings and tailings-cement mix
were tested for moisture levels using both oven drying
and microwave heating methods before mixing, before
compaction, and after compaction, as per ASTM D2216
(2019) and ASTM D4643 (2017), respectively.

The unconfined compression and splitting tensile tests
were conducted following the ASTM D2166 (2006) and
ASTM C496/C496M (2017), respectively. Both tests were
performed at a constant displacement rate of 1.14 mm/
min using a load cell with a maximum capacity of 10
kN. It is noteworthy that the specimens were submerged
in water for 24 hours before testing to minimize suction
effects, as suggested by Consoli et al. (2007). Ultrasonic
Pulse Velocity (UPV) tests were conducted to assess
the stiffness of the IOTs-PC III specimens at very small
strains. The PunditLab portable device, equipped with 150
kHz transducers capable of emitting and receiving shear
waves, was utilized for this purpose. These transducers
were attached to the top and bottom of the samples using
a coupler gel. Before the unconfined compression test
specimens were immersed in water, they underwent non-
destructive testing to measure their initial shear modulus.

Mansur Chaves, H., Ocampo-Patifio, J. and Florez Galvez, J.
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The geometric characteristics of the stack and the
configuration of each layer are presented in Figure 2.
Cubic blocks with 0.3 m edge size were retrieved. They
were collected from both vibrated and non-vibrated
sections of the stack. Each side of the stack was divided in
4 and 6 passes of the compacting roller (4P and 6P). The
points where undisturbed samples were retrieved are also
depicted in Figure 3. These blocks were handled with care,
wrapped in plastic film, and placed in a wooden container
filled with sawdust. They were then transported to the
laboratory and kept in a controlled environment room with
a temperature of 23+2°C and relative humidity of 95%
until they were tested.

23m 23m 23m23m

% Collection Points for Undisturbed Samples

Figure 3: The geometric characteristics of the stack and the con-
figuration of the layers.

Results and discussion

Compaction properties

Tailings stacks can have quite a bit of variation in their
moisture content across different locations, depths, and
even within the same pile. This makes it tough to maintain
the exact OMC throughout the entire stack. Moreover, the
real-world field conditions are different from the controlled
lab conditions. Factors like weather, temperature, and
sunlight can affect the moisture content of the tailings.
It is crucial to closely monitor and adjust the moisture to
ensure stability and prevent issues like excessive drying
or saturation. Compaction is a key factor in constructing
stable 10T stacks.

The data in Tables 2 and 3 show the compaction properties
of the tested samples from layers compacted with moisture
below OMC and at OMC, respectively. As can be seen, the
data aligns well with the compaction curve of the tailings,
indicating consistency. The OMC of the intermediate energy
level (10.05%) was used as the reference for on-site stack
compaction. The average moisture in the layer with less
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than OMC was 6.87%, while the layer compacted at OMC
had 9.73% moisture, which is very close to the laboratory
measurement. Achieving the same level of compaction in
the field as in the laboratory can be challenging due to the
larger scale and other practical limitations.

Table 2: Details of the moisture content and dry density of the
tested data points in the layer compacted with less than optimum

moisture content

Unconfined compression test Splitting tensile test
No. | Designation | w, % o No. | Designation W, Vo
kN/m? % | kN/m?
1 4P-0Hz | 8.61 | 19.50 | 1 4P-0Hz |8.62 | 19.45
2 4P-0Hz | 841 | 1938 | 2 4P-0Hz |7.27 | 19.52
3 | 4P-35Hz |7.35| 1987 | 3 4P-35Hz | 7.00 | 19.64
4 | 4P-35Hz | 6.83| 19.57 | 4 4P-35Hz | 7.13 | 19.67
5 | 4P-35Hz | 747 | 1974 | 5 4P-35Hz | 7.05| 19.49
6 | 4P-35Hz | 696 | 19.17 | 6 6P-0Hz | 6.71 | 18.97
7 | 4P-35Hz | 7.04| 1939 | 7 6P-0Hz | 6.25| 18.67
8 6P-OHz | 631 | 1850 | 8 6P-0Hz |6.22| 18.98
9 6P-OHz |6.40 | 18.67 | 9 6P-0Hz | 5.46 | 18.54
10 | 6P-OHz |7.23| 1921 | 10| 6P-35Hz |6.56| 19.56
11 6P-OHz | 7.10 | 19.00 | 11 | 6P-35Hz |6.00| 19.75
12 | 6P-35Hz | 6.22 | 20.07
13| 6P-35Hz | 6.94 | 19.85
14 | 6P-35Hz | 4.52 | 19.38

Table 3: Details of the moisture content and dry density of the
tested data points in the layer compacted with optimum moisture

content
Unconfined compression test Splitting tensile test
Yoo
No. | Designation | w, % kljﬁ;rﬁ No. | Designation | w, % linl\i/
1 4P-0Hz 10.07 | 19.74 | 1 4P-0Hz |10.29 | 20.00
2 4P-0Hz 9.83 | 20.00 | 2 4P-0Hz |11.12|19.62
3 4P-0Hz 10.08 | 19.57 | 3 | 4P-35Hz | 8.76 | 20.25
4 4P-0Hz 10.55 | 19.61 | 4 | 4P-35Hz | 9.63 | 20.31
5 | 4P-35Hz | 891 | 2041 | 5 | 4P-35Hz | 8.93 | 19.55
6 | 4P-35Hz | 9.21 | 20.51 | 6 | 4P-35Hz | 9.16 | 19.78
7 | 4P-35Hz | 10.17 | 19.74 | 7 6P-0Hz |11.65| 19.71
8 | 4P-35Hz | 9.79 | 19.61 | 8 6P-OHz | 9.14 | 20.07
9 6P-0Hz 11.16 | 19.73 | 9 6P-0Hz | 9.76 | 19.83
10 | 6P-OHz 8.62 | 20.17 | 10 | 6P-35Hz | 8.92 | 19.92
11 6P-0Hz 10.11 | 19.71 | 11 | 6P-35Hz |10.04| 19.46
12 | 6P-35Hz | 8.60 | 20.17 | 12| 6P-35Hz | 9.01 | 19.88
13 | 6P-35Hz | 9.25 | 19.96
14 | 6P-35Hz | 10.34 | 19.45
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Strength and stiffness properties

Figures 4, 5, and 6 illustrate the variations in the unconfined
compressive strength ¢ , splitting tensile strength ¢,
and initial shear modulus G, of undisturbed samples
retrieved from different constructed layers with varying
moisture contents. The figures show that similar trends
can be observed in the variations of strength and stiffness
properties.

As can be seen from Figures 4 and 5, the range for
q, 1s between 505 and 882 kPa, and the range of ¢, for
the undisturbed samples falls between 70 and 140 kPa.
Furthermore, based on Figure 6, the range of G, is found to
be between 1349 and 1774 MPa.

From the results of these figures, it can be concluded
that an increase in the number of roller passes improves
the strength and stiffness properties of the compacted
10T stacks. Specifically, the sample taken from layer 04
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Figure 4: Variations of g versus different moisture contents,
vibration frequencies, and the number of roller passes
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Figure 5: Variations of g, versus different moisture contents, vi-
bration frequencies, and the number of roller passes
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(compacted at the optimum moisture content) reached a
g, value of 881.9 kPa, while the G, value reached 1774.8
MPa in the sample from layer 03 (compacted at a moisture
content less than the optimum).

Furthermore, the samples subjected to vibration frequency
exhibited higher strength and stiffness values compared to
those without vibration frequency. It is worth noting that
the strength ranges of all the samples meet the requirements
for dry stacking applications.
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Figure 6: Variations of G versus different moisture contents, vi-
bration frequencies, and the number of roller passes

Conclusions

The purpose of this study was to investigate the mechanical
performance of a constructed stack by applying the
practical technique of dry stacking in real-world conditions.
This was accomplished by blending iron ore tailings and
Portland cement (IOTs-PC III blends) and considering
various influential factors on-site, such as moisture
content, vibration frequency, and the number of roller
passes. The results showed similar trends in the variations
of compressive strength, splitting tensile strength, and
initial shear modulus properties. The study concluded
that increasing the number of roller passes improved
the strength and stiffness properties of the stack. Also,
the samples subjected to vibration frequency exhibited
slightly higher strength and stiffness values compared to
those without vibration frequency.
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This paper represents a collaborative effort
utilizing the finite element method to simulate the
resonant column (RC) apparatus. The aim is to
explore how soil dynamic properties change with
varying strain levels. The RC test, renowned for
its ability to analyze soil behaviour under dynamic
loads, is the focus of our study. However, accurate
measurement of dynamic properties using the RC
can be influenced by several factors, necessitating
further investigation. These factors, including strain
uniformity, base fixity, strain localization, top-
platen coupling, sample shape, and soil uniformity,
are the key areas of our research. To gain a deeper
understanding of the effects of these variables on
measured shear wave velocity and damping ratio,
we performed finite element analysis using Abaqus/
Explicit, a commercial finite element package based
on continuum mechanics. The model was based on
the specific RC setup configuration at the University
of Waterloo. Initial parameters included the low-
strain properties of sand (shear modulus, Poisson's
ratio, damping ratio) with shear strain adjusted as
a loading variable. Torsional loads were applied
across shear strains from 107 to 10*. The element
size of the soil specimen mesh was varied to 25 mm,
10 mm, 7.5 mm, and 5 mm to observe its effect on
the outcomes of the RC test. The finite element model
analyzed the free vibration of the cylindrical sand
sample post-forced vibration, assessing dynamic
properties. Modal analysis of the RC configuration
was performed to verify the primary influence of the
first torsional mode. A Z-factor has been proposed
as a multiplier of experimentally obtained damping
ratio. Comparisons of damping ratios and resonant
frequencies at various shear strains between finite
element modelling and laboratory data demonstrate
a strong correlation in the case of nonlinear shear
strain, with differences firmly ranging from 0.50%
to 3.5%.

Keywords: resonant column test, Abaqus, damping
ratio, shear modulus, mesh convergence

Este articulo representa un esfuerzo colaborativo que utiliza
el método de elementos finitos para simular el equipo de
columna resonante (CR). El objetivo es explorar como cambian
las propiedades dinamicas del suelo con diferentes niveles de
deformacion. El ensayo CR, reconocido por su capacidad para
analizar el comportamiento del suelo bajo cargas dinamicas,
es el foco de nuestro estudio. Sin embargo, la medicion precisa
de las propiedades dinamicas utilizando la CR puede verse
influenciada por varios factores, lo que requiere una mayor
investigacion. Estos factores, que incluyen la uniformidad de la
deformacion, fijacion de la base, localizacion de la deformacion,
acoplamiento de la placa superior, forma de la muestra y
uniformidad del suelo, son areas clave de nuestra investigacion.
Para obtener una comprension mas profunda de los efectos de
estas variables en la velocidad de onda de corte medida y la
razon de amortiguamiento, realizamos un andlisis de elementos
finitos utilizando Abaqus/Explicit, un paquete comercial de
elementos finitos basado en la mecanica de medios continuos.
El modelo se baso en la configuracion especifica de CR en la
Universidad de Waterloo. Los parametros iniciales incluyeron
las propiedades de la arena en pequerias deformaciones (modulo
de corte, coeficiente de Poisson, razon de amortiguamiento) con
la deformacion de corte ajustada como una variable de carga.
Se aplicaron cargas de torsion a través de deformaciones de
corte de 107 a 10*. El tamariio del elemento de la malla de la
muestra de suelo se vario de 25 mm, 10 mm, 7,5 mm y 5 mm
para observar su efecto en los resultados del ensayo CR. El
modelo de elementos finitos analizo la vibracion libre de la
muestra de arena cilindrica después de la vibracion forzada,
evaluando las propiedades dinamicas. Se realizo un andlisis
modal de la configuracion CR para verificar la influencia
primaria del primer modo de torsion. Se ha propuesto un factor
Z como multiplicador de la razon de amortiguamiento obtenida
experimentalmente. Las comparaciones de las razones de
amortiguamiento y las frecuencias de resonancia en varias
deformaciones de corte entre el modelado de elementos finitos y
los datos de laboratorio demostraron una correlacion estrecha
en el caso de deformaciones de corte no lineales con diferencias
que oscilan entre 0.5% y 3.5%.

Palabras clave: ensayo de columna resonante, Abaqus, razon
de amortiguamiento, modulo de corte, convergencia de malla
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Introduction

Shear wave analysis has revolutionized the way engineers
understand and design structures to withstand seismic
forces. This technique, which has found applications
in diverse fields such as geotechnical engineering,
construction, aerospace, and manufacturing, allows for non-
destructive evaluation of material defects. The versatility
and broad applicability of essential methodologies like
cross-hole and down-hole seismic testing, multi-channel
analysis of surface waves (MASW), and seismic cone
penetration testing (SCPT) underscore the importance of
this technique in revealing subsurface traits (Drnevich,
1978; Cascante et al., 2003; ASTM D4015, 2007).

The Resonant Column (RC) method is particularly
effective in laboratory settings, providing detailed insights
into the dynamic behaviours of soils and rocks (see Figure
1). It has been crucial for measuring low-strain damping
ratios and shear modulus for over fifty years, showing its
sustained significance in geotechnical studies. Various
enhancements and versions of the RC apparatus aim
to boost precision and reliability (Hardin and Richart,
1963; Hardin and Music, 1965; Stokoe et al., 1980; Stoll,
1985; Avramidis and Saxena, 1990; Cascante ef al., 1998;
d’Onofrio et al., 1999; Menq and Stokoe, 2003). However,
achieving accurate results remains challenging, as various
critiques of geotechnical testing procedures have pointed
out (Ashmawy and Drnevich, 1994).

Integrating finite element methods to simulate low-strain
torsional RC tests has improved the understanding of
potential inaccuracies in RC test results. For instance,
Bae (2008) examined the effects of end platens on
effective stresses in RC specimens during consolidation,
fine-tuning factors like void ratios and stress history to
enhance test precision. This study highlighted how aspect
ratios minimally affect outcomes while interface strength
and internal friction angles significantly influence stress
distributions within soil specimens.

Expanding on these findings, Clayton et al. (2009)
conducted experimental and 3D numerical analyses
to assess the impacts of apparatus stiffness, mass, and
specimen fixity on RC results. Their results underscored
the importance of calibration bar design and compliance
with fixing systems in ensuring test accuracy, pointing out

4

Figure 1: Finite element model of resonant column test setup
(1:4.5 cm)

how device components can skew results if not properly
managed. In a related effort, Sultaniya er al. (2010)
investigated soil cross-anisotropy with a 3D numerical
model without addressing mesh size effects on anisotropy
that could affect shear wave analysis accuracy.

Further developments were seen in studies by Cheng and
Leong (2016), who employed a simplified viscoelastic
material model in LS-DYNA to mimic RC tests. However,
their study was limited by not considering the base pedestal
and potential inaccuracies in representing the drive plate
shape. Bui et al. (2019) introduced a two-spring model
to address equipment compliance issues during specimen
stiffness determination in the torsional RC test, showcasing
the ongoing evolution and refinement of testing methods.
These studies collectively stress the need to continue
improving and validating geotechnical testing techniques
to ensure the reliability and precision of dynamic soil
behaviour analysis.

The RC test has been extensively utilized and refined. It is
notably adept at evaluating soils under different vibratory
conditions, making it indispensable in geotechnical
earthquake engineering and other dynamic
applications. Research has increasingly focused on the
effects of vibration cycles, showing that repeated cycles
decrease the shear modulus and increase damping ratios,
especially under lower confining pressures and relative
densities (Cherian and Kumar, 2016, 2017).

loading
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Khan et al. (2011) explored the discrepancies between
RC and cyclic triaxial (CT) tests and emphasized the
importance of frequency effects on dynamic properties.
Their introduction of the non-resonance (NR) method
in RC testing helps reconcile differences between RC
and CT test results, especially considering frequency-
induced variations in shear modulus. This methodological
advancement has allowed for more precise modelling and
understanding of soil behaviour under dynamic conditions.

The influence of sample preparation and soil type on RC
test outcomes has also been observed. Variations in sand
properties, such as particle size and shape, significantly
impact the measured dynamic properties, underscoring
the need to consider soil characteristics in test setups
carefully (Cherian and Kumar, 2016). Recent studies
have also explored the use of RC testing in understanding
the behaviour of different soil mixtures under dynamic
loads, such as sand-bentonite mixtures. These studies
have provided insights into soils’ viscoelastic behaviour
and particle interactions’ impact on shear modulus and
damping characteristics under varying frequencies and
strain levels (Khan et al., 2011). The collective findings
from these studies affirm the critical role of RC testing in
geotechnical engineering, particularly in the context of
dynamic soil analysis. As testing methodologies continue
to evolve, incorporating advanced techniques like the NR
method, the ability to predict and understand the dynamic
responses of soils becomes increasingly refined, offering
crucial insights for the design and analysis of geotechnical
structures subjected to dynamic forces. Therefore, the
present paper has developed a finite element model to
accurately and precisely simulate the resonant column
(RC) test by incorporating the soil’s damping ratio and
shear modulus.

Finite element modeling

The FE (finite element) analysis of the RC test has been
carried out using Abaqus/Explicit to simulate and validate
experimental results obtained at the Infrastructure Non-
Destructive Testing Laboratory, University of Waterloo,
Canada (Cascante ef al., 2003). The present methodology
employs a step-by-step procedure to incorporate the
physics and mechanics of the RC test accurately using
Abaqus/Explicit.

Geometry and material properties

The three-dimensional model shown in Figure 1 was
constructed in the geometry module, accurately reflecting
the dimensions of the experimental RC model. The soil
specimen is 7.06 cm in diameter and 14.5 cm in height.
Each segment of the drive plate was modelled separately
and later integrated into the assembly section. Similarly,
the top and base caps of the soil sample were individually
crafted and subsequently assembled onto the soil model
to ensure proper interaction among the components. The
drive plate consists of Al-6061-T6 Alloy, and the caps are
made from stainless steel. The current dynamic RC analysis
considered the sand’s equivalent linear elastic properties,
featuring a density of 1630 kg/m?, a Poisson’s ratio of 0.2,
and a void ratio of 0.614. Figure 2 displays the damping
ratio and shear modulus derived from experimental tests
by Cascante et al. (2003) at various shear strain levels.
The damping has been defined in the FE model by using
Rayleigh damping. Initially, the shear modulus, Poisson’s
ratio, and soil density were determined, and modal analysis
was carried out using the Abaqus/Frequency module. The
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Figure 2: Input properties of soil obtained from laboratory testing
by Cascante et al. (2003). (a) Damping ratio and (b) resonant
frequency
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resonant frequency of the torsional mode was noted along
with the lowest frequency in the vicinity of the torsional
frequency. The Rayleigh damping constants were obtained
based on the modal analysis to define the damping ratio in
the FE model of the RC test.

Loading and interaction

The different parts of the FE model were assembled, and
interaction was assigned between them so that all the parts
were bonded together to represent a single model. The
interaction between the top cap, soil specimen and base
pedestal has been defined using normal and tangential
interaction properties with no movement between surfaces.
The model’s base has been fixed in all directions to restrain
any movement at the base of the RC test model. The load
has been applied at the center of four magnets to create
torsional loading conditions in the RC model. Figure 3
represents a torque with the same frequency as a resonant
torsional frequency with a magnitude that causes a shear
strain equal to 1.42 x 107,

04
g 02
4
g 0
=
2 -02 F

04 L

0.00 0.05 0.10 0.15 0.20
Time, s

Figure 3: Torque applied at the center of magnets to create shear
strain (y = 1.42 x107) with torsional excitation frequency

Meshing

The 8-noded brick-type element known as C3D8R has
been used to mesh all the parts of the RC model. The mesh
size of the top loading plate, top cap, and base pedestal
have been kept constant at 5 mm, and the mesh size of the
soil specimen has been varied at 25 mm, 10 mm, 7.5 mm,
and 5 mm (Figure 4).

Post-Analysis

The results were obtained by extracting the time-
displacement amplitude at the magnet’s center, as shown
in Figure 5(a). The loading was applied for 0.2 s, and then

96 elements

868 elements

5394 elements

1900 elements

Figure 4: Variation of element size of mesh for convergence
study, (a) 25 mm, (b) 10 mm, (c) 7.5 mm and (d) 5 mm

the signal was stopped to get the free decay of the model.
Figure 5(a) shows the free decay, which has been used to
calculate the damping ratio at a given shear strain level.
The free vibration’s positive and negative peaks have been
combined to plot the free-decay curve, and an exponential
curve fitting line has been drawn to calculate the damping
ratio. A tapered window was used to get the windowed
signal (Figure 5(b)) to avoid frequency leakage, while
Fast-Fourier Transform FFT (Figure 5(c)) was calculated
to obtain the signal’s resonant frequency.

Results and discussion

The present FE modelling and analysis focuses on
understanding the effect of mesh element size on the
resonant frequency and damping ratio for accurate
representation in the numerical models using the present
methodology. The analysis has two parts: (a) Frequency
or modal analysis and (b) Damping ratio calculation. The
modal analysis was carried out at different shear strain
levels for each mesh element size, and it was compared
with the Experimental results reported by Cascante et al.
(2003) (see Figure 6). At low shear strain (y =1.42 x 107),
the resonant frequency obtained from the FE model was
3.98% (54.19 Hz) lower than the experimental value of
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Figure 5: Post-processing of the FE output results in: (a) forced
and free vibration of the FE model, (b) windowed signal, and (c)
Fast-Fourier Transform of the windowed signal

56.44 Hz. Similarly, the error between the numerically
obtained resonant frequency and the experimental value
for mesh element size of 10 mm, 7.5 mm and 5 mm was
2.76%, 2.61% and 2.52%, respectively. However, at higher
shear strain levels (3.85 x 107%), the error increases with
decreasing the mesh element size, such as 0.64%, 1.73%,
1.85% and 1.93% for 25 mm, 10 mm, 7.5 mm and 5 mm,
respectively.

The observed increase in error with decreasing mesh size
can be attributed to several interrelated factors. First, finer
meshes can lead to numerical instability as they are more
sensitive to variations in stress and strain, particularly at high
strain levels where material behaviour is complex. Second,

these finer meshes often face challenges in achieving
convergence, especially under conditions involving non-
linear material behaviours, which are more pronounced
at higher strains. Third, as mesh resolution increases, it
accurately captures local changes in material properties,
but errors can increase if the constitutive models do not
accurately represent these non-linearities. Additionally,
finer meshes can introduce new stress concentrations due
to more detailed geometrical representation, which may not
be apparent with coarser grids. Lastly, the computational
precision required for finer meshes increases, which can
lead to accumulated round-off errors, further increasing
the simulation error. These factors collectively contribute
to the increase in error rates as the mesh size decreases in
high-strain simulations.
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Figure 6: Effect of element size of mesh on the resonant frequency

In RC tests, a higher damping ratio is observed at higher
shear strains due to the nonlinear behaviour of the soil
and the increased mobilization of friction and particle
rearrangement under more significant deformations. As
shear strain rises, the particles within the soil experience
more significant displacement, leading to more substantial
energy dissipation through inter-particle sliding and
collision, resulting in higher damping ratios. The shear
modulus is typically higher at low shear strains, and the
damping ratio is lower because the soil behaves more
elastically, with minimal energy dissipation. Conversely,
at higher shear strains, the reduction in shear modulus
reflects the soil’s decreased ability to resist deformation
elastically, leading to higher energy dissipation and,
consequently, a higher damping ratio. The RC tests
simulations were carried out at different shear strain levels
ranging from 1.42 x 10~ to 38.5 x 10~ and for each shear
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strain level, the size of the mesh element has been varied as
25 mm, 10 mm, 7.5 mm and 5 mm. The free-decay plots of
each case have been plotted and shown in Figure 7, along
with the corresponding damping ratio. A finer mesh does
not significantly impact the damping ratio at low-shear
strains since the soil behaviour is closer to linear and less
sensitive to localized discrepancies. However, the mesh
size influences the damping ratio at higher shear strains,
where the behaviour becomes markedly nonlinear. A finer
mesh captures more detailed interactions and localized
phenomena, potentially leading to amore accurate depiction
of increased damping. However, if not adequately refined,
it also introduces numerical errors due to the increased
sensitivity of the solution to the discretization quality.
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Figure 8 has been plotted to compare the damping ratio
obtained in the laboratory and the effect of mesh size on
the numerically calculated damping ratio. The influence of
mesh size on the damping ratio in resonant column tests
for sand, particularly at different shear strains, reveals
complex dynamics in how numerical simulations capture
soil behaviour. The effect of mesh size on the damping
ratio is more pronounced at low-shear strains. This is
because, in this regime, the soil’s response is more elastic,
and the precision of mesh discretization can significantly
affect the accuracy of capturing subtle energy dissipation
mechanisms. A finer mesh at low strains might resolve
small-scale heterogeneities and boundary effects more
effectively, influencing the calculated damping ratio.
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Figure 7: Free-decay of peak amplitude (+ve and -ve peaks) at different shear strains (x 107%). (a) y = 1.42, (b) y = 3.82, (¢) y=10.9

and (d) y = 38.5 to compare the effect of the mesh size.
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Conversely, at higher shear strains, the effect of mesh size
on damping becomes less significant. In this range, the soil
behaviour is dominated by non-linear mechanisms such as
particle rearrangement and more significant deformations,
which overshadow the finer details that different mesh
sizes might capture. As the strain increases, these non-
linear behaviours become the primary drivers of energy
dissipation, thus diminishing the relative impact of mesh
refinement on the results. Essentially, the coarse-scale
dynamics of particle movement and interaction, adequately
captured by finer and coarser meshes, become more critical
than the detailed local interactions. Interestingly, despite
these variations in mesh sensitivity at different strains, the
overall damping ratios converge towards relatively narrow
ranges: around 15% at low and 6% at higher strains.
This suggests that while the mesh size can influence the
precision of the damping ratio measurements, the inherent
material properties and the dominant energy dissipation
mechanisms at different strain levels ultimately govern
the damping behaviour. Therefore, in practical numerical
modelling, while it is essential to consider the appropriate
mesh size to achieve accurate results, understanding the
behaviour of the soil under different loading conditions is
crucial for interpreting the effects accurately.
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Figure 8: Effect of mesh element size on the damping ratio and
corresponding error representation

Understanding the sources of error is crucial in the present
analysis. The damping ratio obtained at 10 mm, 7.5 mm,
and 5 mm sizes of mesh elements are in close proximity,
such as 4% at the low shear strain level and 0.9% at the
higher shear strain level. This led us to focus on the 7.5 mm
size for further investigation. We observed the lowest error
of 34.7% at a low shear strain level, compared to a 47.5%
error at a higher shear strain level. The primary reason for
such a significant error is the numerical damping introduced

in the finite element solution. Numerical damping refers
to the artificial reduction of oscillations or energy within
a numerical model that is not a physical property of the
material being modelled but rather an artifact of the
numerical methods used. This damping is often introduced
unintentionally through the discretization process and the
numerical algorithms employed to solve the equations of
motion. In finite element analysis, numerical damping can
arise from factors like time integration methods, element
formulation, and how the mesh handles deformations and
stress redistributions. At low shear strains, the material’s
behaviour (such as sand in resonant column tests) is closer
to linear elasticity, where the energy dissipation is naturally
low. Here, numerical damping may not severely alter the
physical realism of the model, leading to relatively lower
errors. The damping introduced by the numerical scheme
might slightly smooth out the results, but it aligns somewhat
with the expected physical damping at these strain levels.

However, the material behaviour becomes significantly
nonlinear at higher shear strains, with larger displacements
and more complex particle interactions. In such cases,
physical damping should increase due to mechanisms
like particle rearrangement and friction. However, if
numerical damping is not accurately calibrated or is too
high relative to the physical phenomena, it can mask or
inaccurately represent these crucial non-linear behaviours.
This discrepancy between the physical reality and the
numerical model’s ability to represent it can lead to higher
errors in simulation outcomes at higher strains. Therefore,
the more significant error at high shear strains highlights
the challenge of accurately modelling complex non-linear
behaviours in geotechnical materials and underscores
the importance of carefully managing and validating the
numerical damping effects in finite element simulations
to ensure they do not overpower the intrinsic material
properties and behaviours being studied.

To counter the effects of numerical damping, a factor
named “Z-factor” has been introduced, a multiplication
factor. Therefore, the damping ratio obtained from
laboratory testing should be multiplied by the Z-factor
while calculating the Rayleigh damping constants to
define the damping of soils in numerical simulations.
Figure 9 has been plotted to show free-decay peaks at
different shear strain levels when a constant Z-factor has
been used to define damping in the RC test model. It has




Zaid, M., Cascante, G. and Basu, D. (2025). Obras y Proyectos 37, 41-51

been observed that the damping ratio increases with the
increasing magnitude of the Z-factor, reducing the effects
of numerical damping.

Figure 10 summarizes the damping ratio obtained from the
FE model when different Z-factors (constant) were used. It
has been observed that the error in damping ratios obtained
from FE analysis was reduced by 50% with an increased
Z-factor. It suggests that the initial setup (with a lower
Z-factor of 1.3) was perhaps under-damping the system.
This under-damping might have allowed for unrealistic
oscillations or dynamic responses that did not accurately
reflect the physical behaviour of the material under test
conditions. These inaccuracies manifest as errors in
calculated parameters like the damping ratio, a critical
measure in assessing material response under dynamic
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loading. Increasing the Z-factor to 1.6 likely provided a
better balance of numerical damping, aligning the FE
model more closely with the actual dynamic behaviour
of the material. This adjustment helps mitigate excessive
numerical oscillations or instabilities, thus delivering
more accurate and reliable damping ratios. The damping
ratio, after applying the Z-factor, shows an error range
of 0.5% to 3.5% compared to laboratory test data. The
significant reduction in error signifies that the Z-factor
tuning effectively captured the actual material behaviour,
emphasizing the importance of carefully calibrating
such parameters in dynamic FE analyses to achieve both
computational stability and physical accuracy.

Introducing a varying Z-factor in finite element (FE)
analysis is a sophisticated approach to enhancing the
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Figure 9: Free-decay of peak amplitude (+ve and -ve peaks) at a 7.5 mm element size of the mesh at different shear strains (x 10).
(a)y=1.42,(b)y=3.82,(c) y=10.9 and (d) y = 38.5 to compare the effect of the Z-factor.
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accuracy and adaptability of simulations, mainly when
dealing with complex dynamic behaviour such as damping
in materials. The Z-factor, which controls the level of
numerical damping within the simulation, is typically
used to stabilize the numerical response and ensure more
accurate and realistic modelling of physical phenomena.
The decision to employ a varying Z-factor likely stems
from observations that different parts of the model or
other dynamic conditions might require different levels of
numerical damping for optimal simulation accuracy. This
variation can be crucial because a single, constant Z-factor
might not be adequate across all conditions—especially
in simulations involving complex material behaviours
or a wide range of operating conditions. For instance, in
areas or scenarios within the model where high-frequency
oscillations are prevalent, a higher Z-factor may dampen
these oscillations and prevent numerical instability
effectively. Conversely, in parts of the model where the
response is smoother and less prone to such oscillations,
a lower Z-factor might suffice, preserving the physical
accuracy without unnecessarily smoothing out the
material’s response. The following expression has been
introduced to define varying Z-factor.

V@R
Z— factor = —— (1)
3)

In| —
3.2

Avarying Z-factor allows for tailored damping adjustments
local
characteristics observed in different parts of the model or

that align more closely with the dynamic
under various loading conditions. This approach helps in:
(a) enhanced stability and accuracy, (b) adaptability, and
(c) improved representation of physical behaviours.
Ultimately, using a varying Z-factor reflects a more
nuanced understanding of the material being modelled and
the dynamics of the simulation process. It indicates a move
towards more sophisticated, adaptive simulation techniques
that strive for a balance between computational stability
and the accurate representation of complex physical
phenomena. This method enhances the utility and
applicability of FE analysis in research and practical
applications, where dynamic response and material
behaviour under various conditions are critical.
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Figure 10: Variation of damping ratio obtained from the FE
analysis results at different shear strain levels.

Conclusions
* The present study of FE modelling and analysis of RC

test has been carried out using Abaqus/Explicit, and the
following significant conclusions have been drawn:

e Accuracy at Low and High Shear Strains: At low
shear strains, the resonant frequency obtained from
the FE model showed a minimal error (around 3.98%)
compared to the experimental value. However, the error
increased with decreasing mesh size at higher shear
strains, indicating that finer meshes are more prone to
errors in complex, non-linear strain scenarios.

* Influence of Mesh Size on Damping Ratio: At low
shear strains, where soil behaviour is relatively
linear, the effect of mesh size on the damping ratio
is more significant. This is because finer meshes can
more effectively capture subtle energy dissipation
mechanisms. At higher shear strains, the effect of
mesh size on damping becomes less significant due
to the dominance of nonlinear behaviours like particle
rearrangement, which are less sensitive to changes in
mesh resolution.

* Numerical Damping Impact: The error in damping
ratio calculations at higher shear strain levels was
substantially higher, mainly due to numerical damping
introduced by the finite element solution. This suggests
that the damping mechanisms modelled numerically
may not align perfectly with the physical behaviours
at higher deformations, leading to increased error rates.

* Introduction of the Z-factor: A varying Z-factor was
introduced to address the challenges of numerical
damping. Adjusting the Z-factor effectively reduced the
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error in damping ratios by 50% when increased from
1.3 to 1.6. This indicates that a well-calibrated Z-factor
can significantly enhance the accuracy of damping
predictions in dynamic soil analyses.

* Variable Z-factor for Enhanced Accuracy: Employing a
variable Z-factor across different model parts or under
varying dynamic conditions allows for more tailored
and accurate damping adjustments. This approach leads
to better stability and accuracy in simulations, adapting
the numerical damping to reflect the physical damping
observed experimentally better.

These conclusions highlight the importance of mesh size
optimization and the calibration of numerical parameters
like the Z-factor to achieve more accurate and reliable
FE simulations, especially when dealing with complex
material behaviours under dynamic loading conditions.

Future scope

All future RC test simulations should be carried out after
a detailed mesh convergence study for different cases. For
the continuation of present study 7.5 mm of mesh size
should be adopted.
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El contexto geologico y climatico de Costa Rica lo hace
altamente vulnerable a la ocurrencia de deslizamientos.
Debido aesto es queuna apropiada caracterizacion geotécnica
es clave para la exploracion y diseiio de una solucion. Esto
implica dos aspectos: la definicion del mecanismo de ruptura
y su geometria, no obstante, las herramientas cualitativas
vy cuantitativas usualmente utilizadas como la experiencia
del gedlogo, geotecnista, y ensayos tradicionales como el
SPT o geofisica, tienden a generar informacion dispersa
o inconclusa, que debe ser tratada con cuidado. Bajo
este escenario de incertidumbre se decide implementar el
dilatometro Marchetti DMT que es un ensayo que permite
estudiar de forma directa la deformabilidad, resistencia
e historial de esfuerzos del terreno, lo cual posibilita
caracterizar de mejor manera el suelo e identificar la
geometria de la superficie de ruptura, que a su vez facilita
optimizar el diserio y la implementacion de las soluciones
de estabilizacion y reparacion del deslizamiento. En este
articulo se presentan tres casos de estudio donde el DMT fue
implementado para definir la geometria de la superficie de
ruptura y desarrollar la solucion del deslizamiento desde la
fase de disefio hasta su construccion.

Palabras
caracterizacion, Costa Rica

clave: dilatometro, deslizamiento, @ DMT,

The geological and climatic contexts of Costa Rica
make the country highly vulnerable to the occurrence
of landslides. Given the latter, the proper geotechnical
characterization of a given landslide is key in the
search and design of a repair solution. This involves
both an accurate definition of failure mechanism and
the definition of geometry. However, the qualitative and
quantitative tools, such as the experience of geologists,
geotechnical engineers, and traditional tests like SPT, or
geophysics, tend to generate scattered or inconclusive
information that must be treated with care. Under this
scenario of uncertainty the Marchetti dilatometer DMT
was chosen to be implemented, given that this is a test that
allows the study of the deformability, strength, and stress
state of the soil. This makes possible the performance
of a better soil characterization and the identification
of the failure surface geometry, optimizing the design
and implementation of the landslide stabilization and
repair solutions. Three successful study cases are
presented where the DMT was implemented to identify
the geometry of the corresponding failure surface to
develop the landslide repair from design to construction.

Keywords: dilatometer, landslide, DMT,

characterization, Costa Rica

Introduccion

Costa Rica como pais tropical es vulnerable a la ocurrencia
de deslizamientos de todo tipo y magnitud, por tanto, la
geotecnia es una disciplina crucial para el desarrollo de
la infraestructura tanto publica como privada. Es en este
contexto que la apropiada caracterizacion geotécnica de
los deslizamientos es vital para su adecuada solucion.

Para lograr una adecuada caracterizaciéon geotécnica de
los deslizamientos, es clave determinar su geometria,

principalmente la forma de la superficie de ruptura, lo cual
es dificil con herramientas convencionales, siendo que en
Costa Rica una de las principales utilizadas en geotecnia
es el ensayo de penetracion estandar (SPT), la cual por su
naturaleza no permite realizar una estimacion precisa de la
geometria de la superficie de ruptura.

Bajo este escenario de incertidumbre es que se decide
implementar el dilatometro Marchetti DMT (ASTM
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D6635, 2017), que es una herramienta capaz de
proporcionar una mejor caracterizacion geotécnica que
ayuda en la definicion del mecanismo de falla y geometria
de los deslizamientos, lo que a su vez permite optimizar el
disefio e implementacion de las soluciones.

Antecedentes

En 2012 se presentd una primera investigacion sobre el
uso del DMT en Costa Rica (Vargas y Coto, 2012), donde
se detalla su uso para las siguientes aplicaciones: disefio
de fundaciones, estimar el potencial de licuacion (SDMT)
y caracterizar un deslizamiento ubicado en la zona sur de
Costa Rica. Al respecto de esta tltima aplicacion, Vargas
y Coto (2012) determinan diferentes parametros medidos
de forma directa del DMT, y estiman la profundidad de
la superficie de ruptura aplicando la metodologia definida
por Totani et al. (1997), que implementa correlaciones
con el indice de tension horizontal K para suelos finos
sobreconsolidados.

Descripcion general del ensayo DMT

El ensayo DMT consiste en insertar una paleta plana
que tiene una membrana metalica, la cual mediante la
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Figura 1: Esquema de ensayo y equipo DMT: 1. Paleta DMT, 2.
Barras de empuje, 3. Cable neumatico-eléctrico, 4. Unidad de
control, 5. Cable neumatico, 6. Tanque de gas, 7. Expansion de
la membrana (Marchetti et al., 2001)

T

inyeccion de gas nitrogeno se expande 1.1 mm. Esta
expansion genera presion sobre el terreno, que es registrada
por manometros conectados al sistema. Se hacen dos
lecturas de presion: A que es la presion requerida para que
la membrana comience a empujar el suelo y B que es la
presion necesaria para expandir la membrana 1.1 mm. El
ensayo se repite avanzando la paleta en intervalos de 20 cm
de profundidad en ciclos de avance inflado — desinflado de
la membrana hasta la profundidad requerida. La Figura 1
muestra un esquema de los componentes del equipo DMT
y la ejecucion del ensayo.

Parametros directos del DMT

Las medidas de presion A y B, deben ser corregidas
por rigidez de la membrana y otras calibraciones
respectivamente a P, y P,. Estas presiones se denominan
parametros directos del DMT, y son utilizadas en la
determinacion de los parametros intermedios. Existe
una tercera lectura (valor C), la cual se mide al desinflar
lentamente la membrana después de realizada la lectura
B, esto aplica principalmente para suelos granulares,
donde el valor C se correlaciona con la presion de poro en
equilibrio, ya que el desinflado de la membrana genera un
espacio entre el suelo y la paleta, el cual puede ser ocupado
por el agua, siendo esta presion residual = presion de poro
(debido a que no hay presion efectiva). Esta lectura no es
necesaria realizarla en todos los intervalos de profundidad,
usualmente se hace cada metro, no obstante, dependera de
los requerimientos técnicos del proyecto.

Parametros intermedios del DMT

El ensayo DMT esta basado en correlaciones empiricas
relacionadas derivados de P, y P, para estimar tres
parametros que se denominan parametros intermedios:
indice de material (/;,), indice de tension horizontal (K,) y
modulo dilatométrico (M),).

Indice de material /,

Corresponde con una clasificacion del tipo de suelo basado
en su comportamiento mecanico. El valor de 7, oscila del
0.1a10, vereq. (1)y Tabla 1.

Ip = (Py = Py)/(Py — ug) (M
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Tabla 1: Clasificacion del tipo de suelo con base en el /,
(Marchetti, 1980)

Tipo de suelo I
Turba/ Arcillas sensibles <0.1
Arcilla 0.1-0.35
Arcilla limosa 0.35-0.60
Limo arcilloso 0.60 —0.90
Limo 0.90 - 1.20
Limo arenoso 1.20 - 1.80
Arena limosa 1.80-3.30
Arena >3.30

Indice de tension horizontal K,

Se puede comparar con el coeficiente de empuje en reposo
K, pero amplificado debido a la penetracion de la paleta
del DMT. Es Ttil para caracterizar el historial tensional
del suelo debido a su relacion con el OCR y estimar la
ubicacion de potenciales superficies de ruptura como se
explicara en los apartados subsecuentes.

Kp = (Py —ug)/0y (2)

Madulo del dilatometro £,

Representa la relacion esfuerzo — deformacion que se da al
expandir la membrana dentro del suelo. Este pardmetro se
debe usar tnicamente en conjunto con /, y Kj,, para estimar
el modulo de compresibilidad unidimensional My no se
debe confundir con el médulo de Young.

Tabla 2: Correlaciones basicas del DMT (Marchetti et al., 2001)

Ep = 34.7(P, — Py) 3)

Caracterizacion de deslizamientos a partir
de parametros DMT y sus correlaciones

Con el objeto de analizar la solucion para un problema
especifico se requieren dos elementos: la asignacion de
relaciones constitutivas de los diferentes estratos (ver
seccion siguiente) y la geometria de la masa inestable (ver
seccion subsiguiente).

Estimacion de parametros geotécnicos

Con respecto a los pardmetros geotécnicos necesarios en
el andlisis es posible estimarlos a partir de correlaciones
que consideran a los parametros intermedios del DMT (/,,,
K., y M), de esta forma se pueden obtener los valores
requeridos para calibrar los modelos constitutivos que se
requieran. La Tabla 2 presenta un extracto de las principales
correlaciones disponibles (Marchetti et al., 2001).

En la literatura existen mas correlaciones que incluso se
aplican a tipos de suelo en especifico, sin embargo, la
mayoria son derivaciones de las correlaciones basicas que
Marchetti et al. (2001) han definido.

Estimacion de la geometria del deslizamiento
Como se mencion6 anteriormente, uno de los parametros
indirectos correlacionados a partir del ensayo DMT, y que

Simbolo Descripcion Formula Observaciones
K, Presion de terreno in situ Koy = (K, / 1.5)47 - 0.6 Para <12
OCR Razén de sobre consolidacion OCR,,,, = (0.5 K))"** Para/, <12
c, Resistencia no drenada Copr = 0-220° (0.5 K ) Para <12
@ Angulo de friccion D, = 28°+ 14.6%log K, —2.1° log? K, Paral,>1.8
C, Coeficiente de consolidacion Copur="7 cm?/ ¢, -
K, Coeficiente de permeabilidad K.=Crv, /M M=K M,.) -
ISV{DIMT =0Rgl o R, =0.14+2.36 log K
, . 1/.<0. =0.14+2.36 log
D M D
M Modulo re\s/';rrlgcg;(lio drenado Sil >3 R.=05+2logK, .
Si06<1,<3 |R,=R,,+(25-R,,)logk,
SiZ,>010 R,=032+2.18log K,
E Modulo de elasticidad E=08M,,. o
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permite estudiar el historial de esfuerzos del terreno es
K (indice de tension horizontal), el cual segun Totani ef
al. (1997) se puede utilizar para identificar superficies de
ruptura. La metodologia propuesta por Totani et al. (1997),
se basa en el K para verificar la presencia de superficies
de ruptura en suelos finos sobreconsolidados (OC),
considerando los siguientes criterios:

* Ser parte de la observacion que luego de un
deslizamiento en una masa de suelo se da un proceso
de reconsolidacion, que genera zonas normalmente
consolidadas (NC) a lo largo de la superficie debido a
la pérdida de estructura o cementacion.

*  De acuerdo con Marchetti et al. (2001), en las arcillas
NC el valor de K, = 2, por tanto, esta observacion
fue utilizada por Totani et al. (1997) para identificar
arcillas remoldeadas asociadas con superficies de
ruptura (ver Figura 2).

El método requiere identificar especificamente el valor
numérico de K}, = 2, para evitar confundir las superficies
de ruptura con zonas de debilidad o suelos blandos

Peiffer (2015) indica que el valor de K, para identificar la
superficie de ruptura puede variar en funcion del tiempo
debido a que el terreno puede experimentar un nuevo
proceso de consolidacion posterior a la ocurrencia del
deslizamiento. Por tanto, en aquellos casos donde el evento
sea reciente el valor de K|, puede ser ligeramente menor a
2. Sin embargo, en aquellos casos donde haya transcurrido

SUPERFICIE DE
DESLIZAMIENTO

(3) RECONSOLIDACION
(ESTADO NC)

(@) zoma

REMOLDEADA

@ PERFIL K|,

/
" i
% —Ky(DMT) ~2

Figura 2: Criterio para identificar superficies de ruptura en suelos
finos OC (Totani et al., 2001)

un periodo de tiempo significativo (afios), es posible que el
valor de K| en las zonas de ruptura sea ligeramente mayor
a 2. Por ende, se debe considerar este factor a la hora de
caracterizar los deslizamientos por este método. Grabar et
al. (2024) realizaron un analisis comparando los valores
de K, con datos de inclindmetros, y concluy6 que el valor
de K se puede extender a un rango de K, = 1.8 — 2.5, lo
cual concuerda con las observaciones también realizadas
previamente por Peiffer (2015).

Casos de estudio

El presente apartado muestra tres casos de estudio
ubicados en el sector oeste del area metropolitana, donde
la implementacion del DMT fue clave en la caracterizacion
de los suelos y la definicion de la geometria de los
deslizamientos, asi como su posterior solucion.

Contexto geoldgico local para los casos de estudio
Geologicamente este sector del Area Metropolitana
estd conformado por materiales volcanicos del periodo
Terciario. Estos materiales corresponden principalmente
con La Formacion Pacacua que se caracteriza por areniscas
volcaniclasticas de granulometria diversa, destacan tonos
rojos, morados y verdes. Presenta estratificaciones que
varian desde centimétricas hasta métricas (Denyer y
Arias, 1991). Localmente esta Formacion presenta zonas
con una fuerte alteracion hidrotermal, que da origen a
mineralizaciones y arcillificacion que puede estar de forma
pervasiva o concentrada a lo largo de los planos de fracturas
por donde se permearon los fluidos hidrotermales.

I Formacién Pacacua (Volcarenitas del Terciario)
1 Materiales volcaniclisticos del Cuaternario

Figura 3: Mapa geologico para los casos de estudio (Denyer y
Arias, 1991)
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Estos planos hidrotermalizados y arcillificados son los que
generan la mayor cantidad de problemas de inestabilidad
de taludes y laderas en la zona de Escazi y Santa Ana
(donde se llevaron a cabo los casos de estudio). La Figura
3 muestra un mapa geoldgico con la georreferenciacion de
los casos de estudio.

CASO N°1: Santa Ana

Este caso corresponde con un deslizamiento ubicado en el
sector sur del Canton de Santa Ana, en San José.

Descripcion de la problemdtica (Caso N°1)

El deslizamiento fue activado durante la construccion de un
muro de retencion que separaba dos propiedades vecinas.
La causa del deslizamiento se relaciona con un corte
vertical de 8 m de altura (temporal) y 65 m de longitud,
pero debido a lo agresivo de las excavaciones sumado a
un periodo de fuertes lluvias el terreno se desliz6 y afecto
tanto al propietario que estaba construyendo el muro como
a los propietarios del terreno vecino.

Sondeos DMT efectuados (Caso N°1)

Se realizaron un total de cinco sondeos DMT con una
profundidad variable entre 11 m y 13 m (profundidades
definidas a partir de la morfologia del deslizamiento).
Estos sondeos se distribuyeron sobre la corona y en el
interior del deslizamiento (ver Figura 4).

Escala grifica

Figura 4: Croquis de ubicacion de sondeos DMT con respecto al
deslizamiento para el caso N°1.

Resultados geotécnicos (Caso N°I)

La Figura 5 muestra el grafico correspondiente con el
indice de tension horizontal K para los sondeos DMT
realizados y el indice de material /) para el sondeo mas
representativo.

- o

A
\/\._./"\I

O 00 N A B W

Profundidad (m)

Arcilla
Limo
Arena

—*=DMT-5

Figura 5: Perfil de K, para los sondeos DMT realizados, caso
Nel.
w)Superficie de ruptura estimada.

Tal como se muestra en la Figura 5, todos los sondeos
DMT identificaron zonas con un K = 2 a profundidades
que varian entre 5.5 m y 4.0 para los sondeos realizados
sobre la corona del deslizamiento (DMT-1, 3 y 4), y entre
6 m a 7 m para los sondeos realizados en el interior del
deslizamiento (DMT-2 y 5). Con base en la informacion
de los sondeos DMT mas correlaciones y observaciones
de campo y un levantamiento geologico, fue posible
establecer una geometria de la superficie de ruptura activa
que estaba afectando el sitio de proyecto (ver Figura 6).

DMT+4

Topografia
s

Masa
inestable
riginal

112m
7| Superficie de

102m- "‘p“‘"l l ' .
Om 10m 20m 30m 40m

Figura 6: Seccion transversal modelo de ruptura del deslizamiento
para el Caso N°1.

Solucion Caso N°1
Debido a la afectacion que suftrio el terreno vecino, donde
se perdi6 area 1util de la propiedad y se truncaron dos
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servidumbres de acceso, era necesario recuperar el area
perdida para conformar nuevamente las servidumbres y
ademas generar el muro de retencion con el proyecto que se
estaba desarrollando. Se opt6 por realizar un movimiento
de tierras para retirar la mayor cantidad de masa deslizada
posible y en la base de la superficie de ruptura generar una
llave de cortante (shear key) para dar estabilidad al terreno
y a partir de esta construir tres muros mecanicamente
estabilizados con geogrillas y paramento de gavion para
recuperar el terreno deslizado. La Figura 7 muestra un
esquema de la solucion implementada.

Relleno
estructural

Geogrillas

Gaviones

Servidumbres

= Superficie de
ruptura

|

102m

T T T 1
Om 10m 20m 30m 40m

Figura 7: Seccion transversal modelo de ruptura mas solucion
implementada para el caso N°1.

CASO N°2 (Santa Ana B)

Este caso corresponde también con un deslizamiento
ubicado en el sector sur del canton de Santa Ana, en la
provincia de San José

Descripcion de la problemadtica (Caso N°2)
Se trata de un deslizamiento activado durante la
construccion de un muro de suelo cocido (soil nailing),
que igual al caso anterior limita dos propiedades vecinas.
La causa del deslizamiento se relaciona con dos aspectos:
el primero un sobre espesor y falta de apuntalamiento del
paramento del muro, y la segunda un plano arcilloso con un
buzamiento desfavorable que contribuyo a la inestabilidad
del terreno. El deslizamiento contaba con 7 m de altura y

45 m de longitud.

Sondeos DMT efectuados (Caso N°2)

Se realizaron un total de seis sondeos DMT con una
profundidad variable entre 4 m y 8 m (profundidades

definidas a partir de la morfologia del deslizamiento). Estos
sondeos se distribuyeron en el interior del deslizamiento
(ver Figura 8).

LINEA MURO SUELO COCIDO
QIE ESTABA EN CONSTRUCCION

CORON4 DE\»Q
Om Sm 10m  15m
Escala grafica

Figura 8: Croquis de ubicacion de sondeos DMT con respecto al
deslizamiento para el caso N°2.

Resultados geotécnicos (Caso N°2)

La Figura 9 muestra el grafico correspondiente con el
indice de tension horizontal K para los sondeos DMT
realizados y el indice de material / para el sondeo mas
representativo.

Kd I
0 @ 4 6 8 10 12 14 16 18 200123
0 1

Profundidad (m)
IS w

n

Arcilla
Limo
Arena

Figura 9: Perfil de K, para los sondeos DMT realizados, caso
N°2.
wpSuperficie de ruptura estimada.

Tal como se muestra en la Figura 9, la mayoria de los
sondeos DMT identificaron zonas con un K, = 2 a
profundidades que varian entre 2.5 m y 3.5 m para los
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sondeos DMT-1y 6,y entre 4.0 m a 5.5 m para los sondeos
DMT-4y 5.

Con base en la informacion de los sondeos DMT
mas correlaciones con observaciones de campo y un
levantamiento geoldgico, fue posible establecer una
geometria de la superficie de ruptura activa que estaba
afectando el sitio de proyecto (ver Figura 10).

Topografia

137m —

121m ruptura
a T T T
O0m 10m 20m 30m
Figura 10: Seccion transversal modelo de ruptura del

deslizamiento para el Caso N°2.

Solucion Caso N°2

Debido a la afectacion que sufrio el terreno vecino, donde
se perdio area util de la propiedad, y se puso en riesgo
una servidumbre de acceso, fue necesario implementar
dos tipos de soluciones, la primera remover el material
inestable mediante un terraceo para construir un muro
mecanicamente estabilizado con un relleno estructural,
geogrillas y paramento de gavion para sustituir el muro
de suelo cocido que habia fallado y asi recuperar parte del
area perdida en la propiedad vecina. La segunda solucion es
requerida para garantizar la estabilidad de la servidumbre

. Relleno

137m — Semdl.lmbre wtractarad

- vecina

a Geogrillas  Gaviones

Anclaje

| active
129m |
12im-|  Superficie &4

ruptura
| I |
Om 10m 20m 30m

Figura 11: Seccion transversal modelo de ruptura mas solucion
implementada para el Caso N°2.

de acceso, donde se construyd un muro anclado con
elementos activos. La Figura 11 muestra un esquema de la
solucion implementada.

CASO N°3 (Escazi)

Este caso corresponde con un deslizamiento ubicado al sur
del cantdn de Escazu en la provincia de San José.

Descripcion de la problemadtica (Caso N°2)

Este caso corresponde con un deslizamiento planar de
bajo angulo (7°), activado por procesos de excavacion
inadecuados y disparados por las lluvias. Al momento de
detectarse el movimiento, se encontraba en construccion
una estructura de dos niveles que empezo6 con grietas en
la losa de contrapiso y posteriormente se hizo perceptible
que las placas y muros perimetrales se inclinaban hacia
un talud de corte que se conformd cerca del borde de la
estructura. A diferencia de los casos anteriores, en este no
se tiene una corona de deslizamiento bien definida debido a
que es un movimiento lento que atn no tenia una expresion
clara en superficie.

Ensayos DMT efectuados (Caso N°3)

Se realizaron un total de cuatro sondeos DMT con una
profundidad variable entre 5 m y 12 m. Estos sondeos se
distribuyeron en la periferia de la estructura afectada (ver

Figura 12).

Om 10m 20m

Escala grifica

Figura 12: Croquis de ubicacion de sondeos DMT para el caso
N°3.

Resultados geotécnicos (Caso N°3)

La Figura 13 muestra el grafico correspondiente con el
indice de tension horizontal K para los sondeos DMT
realizados y el indice de material / para el sondeo mas
representativo.
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Figura 13: Perfil de K| para los sondeos DMT realizados, caso
Ne3.
w)Superficie de ruptura estimada.

Tal como se muestra en la Figura 13, todos los sondeos
DMT identificaron zonas con un K = 2 a profundidades
que varian entre 2.5 m y 5.0 m. El DMT-2 particularmente
identifico una segunda superficie a mayor profundidad,
entre 11 m y 12 m, que fue posible correlacionar con un
afloramiento identificado en la parte baja de la ladera,
donde también se tuvieron problemas de estabilidad.

Con base en la informacidén de los sondeos DMT, asi
como correlaciones con observaciones de campo y un
levantamiento geoldgico, fue posible establecer una
geometria de la superficie de ruptura activa que estaba
afectando el sitio de proyecto (ver Figura 14).

88m _ DMT-_S— o DMT-2
o Ly T
78m| Estructura ™= == _ _ _
afectada
681 Superficie de /"""-----__
tur N
ruptura superior Superficie de
S8m- ruptura inferior
T T
Om 20m 40m 60m
Figura 14: Seccion transversal modelo de ruptura del

deslizamiento para el Caso N°3.

Solucion Caso N°3

En este caso existe la particularidad de tener dos
superficies de ruptura, una superior que se activo durante
la construccion de la estructura, y una inferior que genero
problemas en excavaciones que se hicieron mas abajo en la
ladera para conformar una terraza donde en el futuro se va
construir una torre de condominios. El plan de accidon que
se ideo6 consistid en hacer una intervencidon en dos etapas,
en la primera etapa se va a construir una pantalla de pilotes
para estabilizar el terreno en la superficie inferior. La
segunda corresponde con demoler la estructura ya afectada
y realizar una sustitucion de suelo que permita eliminar
todo el material que esta por encima de la superficie de
ruptura superior, para lo cual se requiere generar una
excavacion temporal de 4.5 m de profundidad. Para
estabilizar esta excavacion temporal se optd por construir
un muro con anclajes activos. Una vez listos la pantalla
de pilotes, el muro anclado y la sustitucion de suelos, se
procedid a iniciar nuevamente la reconstruccion de la
estructura afectada. La Figura 15 muestra un esquema de
la solucién implementada.

88m Terraza para
estructura
futura
78m- l
e e-—a
o Superficie de I’\
- Superficie de Pantalla
ruptura superior  yyytyrg inferior de pilotes
58m-
T T T
Om 20m 40m 60m

Figura 15: Seccion transversal modelo de ruptura mas solucion
implementada para el Caso N°3.

Conclusiones

Enlas Figuras 7, 11y 15 se observa que todas las soluciones
fueron definidas geométricamente a partir del conocimiento
de la forma y profundidad de la superficie de ruptura basado
en los valores de K obtenidos de los ensayos DMT. Las
soluciones fueron implementadas entre el afio 2020 (casos
N°l y N°2) y 2022 (Caso N°3), por lo cual ya han sido
puestas a prueba durante minimo dos estaciones lluviosas,
donde no se han registrado movimientos del terreno o las
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estructuras asociadas, confirmado que los analisis basados
en la metodologia del DMT fueron correctos.
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En este articulo se presenta la interpretacion realizada
para los resultados obtenidos en cuatro ensayos de
dilatometro plano DMT y tres perforaciones CPTu
realizadas en suelos residuales en la zona central de Chile.
La interpretacion fue efectuada para estimar la razon de la
resistencia no drenada residual (S,/0°,,) mediante ensayos
triaxiales y correlaciones existentes en la literatura para el
DMTy CPTu. Dada la incertidumbre en la estimacion del
coeficiente de empuje lateral de tierra en reposo (K,), el
cual es necesario para estimar la razon S,/c’,, en ensayos
triaxiales, se evaluo la capacidad del ensayo DMT para
estimar este parametro. Se concluye que el ensayo DMT,
en conjunto con el CPTu, permiten estimar de buena
manera el parametro K, y, de esta forma, determinar la
razon de resistencia residual mediante el ensayo triaxial.
Se debe tener precaucion ya que ambos ensayos in situ
tienen limitaciones en sus correlaciones al momento de
estimar la resistencia residual no drenada.

Palabras clave: suelo residual, resistencia no drenada,
DMT, CPTu, K,

This paper presents the interpretation carried out for the
results obtained in four dilatometer tests DMT and three
cone penetration tests CPTu carried out in residual soils
located in the central zone of Chile. The interpretation
was carried out to estimate the residual undrained shear
strength ratio (S,/0°,,) through triaxial tests, and existing
correlations in the literature for DMT and CPTu. Due to
uncertainty in the estimation of the at rest lateral earth
pressure coefficient (K,), which is necessary to estimate the
S,/a’y in triaxial tests, the capacity of the DMT to estimate
this parameter was evaluated. It is concluded that DMT,
complemented with CPTu, allows a good estimation of the
K,y parameter and, in this way, the determination of the
residual undrained shear strength ratio through triaxial
test. However, caution should be taken since both in situ
tests have limitations in their correlations when estimating
the undrained residual shear strength.

Keywords: residual soil, undrained strength, DMT, CPTu,
K,

Introduccion

Uno de los desafios mas relevantes que se presentan
al momento de disefiar una obra de ingenieria es la
identificacion del suelo de fundacién donde se emplazara
dicha obra, junto a la definicion de los parametros que
permitan caracterizar el comportamiento geotécnico que
presentaran las diferentes unidades litologicas que lo
componen.

Para caracterizar una unidad geotécnica se hacen ensayos
de laboratorio y/o in situ. Para definir los parametros
de resistencia al corte (angulo de friccidon, cohesion
y resistencia no drenada) en el laboratorio, es comun

realizar el ensayo triaxial, mientras que para hacerlo
in situ el ensayo de penetracion de cono (CPTu) ha ido
tomando mas relevancia en los ultimos afios. Por otro
lado, una desventaja que se presenta en ambos ensayos es
la incertidumbre al momento de estimar el coeficiente de
empuje lateral de tierra en reposo (K ), el cual es necesario
para hacer las estimaciones de la razon de resistencia no
drenada (S /0° ).

Este articulo presenta los resultados obtenidos a partir
de ensayos triaxiales, CPTu y DMT ejecutados en suelos
residuales ubicados en la zona central de Chile, con el
objetivo de determinar los valores de coeficiente de empuje
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en reposo y resistencia al corte no drenada, destacando
la complementariedad de los ensayos y el aumento de la
certidumbre en los resultados.

Metodologia

Resistencia al corte no drenada
Para la estimacion de la resistencia al corte no-drenada S,
existen diferentes metodologias, las cuales dependeran de
los tipos de ensayos disponibles.

Ensayo triaxial

El ensayo triaxial se trabaja generalmente en el plano de
trayectorias de tensiones g-p’. Para efectos de este estudio,
se define el esfuerzo medio efectivo p’, como:

,_ 011203 (1)
3

donde 0’| y 0’ corresponden a las tensiones principales,
que para un suelo horizontal se pueden asociar a las
tensiones
respectivamente. Por otro lado, el desviador de tensiones
q = Ao se define como:

efectivas  verticales y  horizontales,

q=Aoc =0]—o0; 2)
Para definir la resistencia no drenada residual en un ensayo
triaxial, se suele considerar la resistencia S, es decir,
aquella que se alcanza para altos niveles de deformacion
(cercanos al 20% de deformacion unitaria axial), definida
como:

A
L G)

Cuando el material presenta un comportamiento contractivo
y normalmente consolidado, este parametro puede ser
caracterizado por una constante que depende del
confinamiento vertical efectivo inicial (0° ), el cual puede
ser obtenido a partir de la siguiente expresion:

P

S 4
0= T2k, *

donde K corresponde al coeficiente de empuje lateral

de tierra en reposo y p’, corresponde al esfuerzo medio

efectivo p’ en que la curva odométrica (o geostatica)
intercepta a la trayectoria de tensiones en el plano g-p’
(Figura 1).

g=Ac CSL
7
,' Geostatica
’ ! /
/ ! /
’ /
/

Po p'

Figura 1: Presentacion graficade p , S|y p para la estimacion
de laresistencia residual no drenada S a partlr de ensayo triaxial.
CSL corresponde a la linea de estado ltimo (CSL: critical state
line)

Py

Dilatometro

El ensayo del dilatbmetro DMT permite estimar la
resistencia no drenada a partir de la correlacion de
Marchetti (1980):

)1.25

S, = 0.226",0(0.5Kp (5)

donde K corresponde al indice de tension horizontal,
definido por:

bo — YUy

!
0,0

Kp = (6)

donde p, corresponde a un indice de correccion de lectura
del ensayo y u, a la presion de poros inicial. Cabe destacar
que esta correlacion para obtener S es valida siempre y

cuando el indice del material, /

, I, sea menor a 2.0.

CPTu

Para estimar la resistencia no drenada peak a través
del CPTu, es comun utilizar la férmula propuesta por
Robertson y Cabal (2016), que indica que:

(7
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donde el parametro g, corresponde a la resistencia de punta
corregida por efecto de presion de agua, o al esfuerzo
vertical total y N, un parametro que varia de 10 a 18,
tendiendo a incrementar con el aumento de la plasticidad y
a disminuir con el aumento en la sensibilidad del suelo.

Por otro lado, la resistencia no drenada residual para
arcillas se suele asumir igual a la resistencia de fuste, f..

Coeficiente de empuje de tierra en reposo K,

El coeficiente de empuje lateral de tierra en reposo K|
se define como la razon entre los esfuerzos horizontal
y vertical efectivos, en una condicion que no ocurren
deformaciones, a través de la siguiente expresion:

%

K, = ()

o]
Este valor para suelos sobre consolidados no es constante,
por lo que en la practica habitual es comun estimarlo a
través de la siguiente expresion (Meyerhof, 1976):

Ky = (1 - sen(¢))(0CR)0'5 )

El valor del OCR se puede determinar a través del ensayo
de consolidacion.

En caso de tener un material normalmente consolidado,
OCR = 1.0, se obtiene la clasica ecuacion sugerida por
Jaky (1944):

Ky=1—sen(¢) (10)

Por otro lado, para arcillas sin cementacion, este parametro
se puede estimar directamente a través del ensayo DMT
mediante la siguiente expresion (Marchetti, 1980):

0.47
Kp
Ko,pmt = <_> - 06 (i

1.5
Este parametro también puede ser obtenido a partir de la
resistencia de punta g_ obtenido del CPTu y del indice de
tension horizontal K obtenido del DMT (Baldi et al.,
1986):

qc

—
Oy

Ko - Cl + C2KD + C3 (12)

donde C, C, y C, dependen del tipo de suelo. De acuerdo
con da Fonseca et al. (2003) para suelos con caracteristicas
similares a un suelo residual, estas constantes pueden
tomar valores de C, = 0.736, C,= 0.024 y C,=-0.00172.

Informacion analizada

Caracteristicas del suelo residual estudiado

Los suelos residuales corresponden a materiales que se
originan por la meteorizacion y descomposicion in situ
de los macizos rocosos. Los suelos residuales estudiados
corresponden a rocas de la edad Cretacico, presentes en
la zona central de Chile. Las particulas que lo componen
consisten, con frecuencia, en agregados o cristales de
minerales meteorizados que se disgregan, presentando una
textura principalmente arenosa o fina, cuando proceden
de areniscas o tobas, y gruesa, cuando provienen de
conglomerados. En el area de estudio se observaron
suelos residuales asociados a afloramientos de rocas
volcanicas (lavas y tobas) y sedimentarias (areniscas y
conglomerados), los cuales no han sufrido erosién ni
transporte, con porcentaje de finos sobre el 35%, limite
liquido entre 50% y 70% e indice de plasticidad (IP) en el
rango entre 15 y 35.

Concretamente, en el sector analizado las rocas presentan
una zona superficial intensamente meteorizada (W5 y
W6) de espesor variable, que en algunos sectores alcanza
los 35 m de profundidad. Lo anterior confiere a esta
zona superficial del macizo rocoso un comportamiento
geotécnico asimilable al de un suelo y texturas arcillosas,
arenosas y gravosas, debido a la baja cementacion
producida por la meteorizacion.

Antecedentes de los ensayos triaxiales, CPTuy DMT

Se contd con ensayos triaxiales CIU ejecutados en
muestras “inalteradas” extraidas desde sondajes mediante
tubos Shelby. Se ejecutaron 8 series de ensayos triaxiales,
cuyas caracteristicas se resumen en la Tabla 1.

Por otro lado, se cuenta con 3 perforaciones CPTu y 4
DMT ejecutados en la misma unidad del suelo residual de
donde se extrajeron las muestras para realizar los ensayos
triaxiales. Cabe destacar que estos ensayos in situ fueron
ejecutados al lado de los sondajes de donde se extrajo las
muestras analizadas en laboratorio.
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Tabla 1: N° de probetas y confinamientos iniciales definidos para
cada serie de ensayos triaxial CIU ejecutados.

Serie triaxial N° probetas Confinamientos iniciales p' , kPa
Trx-1 3 1250 — 1800 - 2800
Trx-2 3 1200 - 1800 - 2500
Trx-3 2 100 - 500
Trx-4 1 300
Trx-5 1 200
Trx-6 2 50 - 100
Trx-7 2 500 - 2000
Trx-8 1 900

Resultados

Razon deresistencia residual a partir de ensayos triaxiales
Las Figuras 2 a 5 presentan los resultados obtenidos
en los ensayos triaxiales considerados, en términos de
trayectorias de tensiones efectivas. Para cada muestra
ensayada se ha destacado en gris el punto donde se evalta
la resistencia al corte residual S , correspondiente al valor
registrado para una deformacion del 20%, y que por el tipo
de respuesta tension-deformacion, en general, coincide con
la resistencia maxima, exceptuando las series Trx-1 y Trx-
2, que son las inicas que muestran una resistencia maxima
y luego una caida importante hacia un valor residual. De
estos ensayos, se obtiene un angulo de friccion de 31°,
el cual se utiliza para calcular K de las muestras con
comportamiento contractivo (normalmente consolidado) y
el K, promedio para las que presentan un comportamiento
dilatante (sobreconsolidado). Para estas ultimas, el valor
de OCR fue estimado a través de ensayos de consolidacion
ejecutados en muestras extraidas de los mismos sondajes,
obteniéndose un valor de OCR promedio de 3.75.

4=0-0, (kPa) 4=0-0'; (kPa)

3000 - 3000
] Trx-1 E Trx-2

2400 3 2400 3

1800 3 1800 -

1200 1200 3

600 4 600
0 Frrrr T e T 0 Frerrr TrrrTT P FrrTTT T

0 600 1200 1800 2400 3000
p=(c,+25,)/3 (kPa)

0 600 1200 1800 2400 3000
p=(c,+2c;)/3 (kPa)

Figura 2: Trayectorias de tensiones efectivas series Trx-1y Trx-2

64

=c',-0'; (kPa) q=c',-0'5 (kPa)

800 400
Trx-3 Trx-4

600 - 300 A
400 + 200 +
200 - ( 100

0 T T 1T * T 1 0 — T T T T v

0 200 400 600 800 0 100 200 300 400

p=(c'+25,)/3 (kPa) p=(c+25,)/3 (kPa)

Figura 3: Trayectorias de tensiones efectivas series Trx-3 y Trx-4

g=c'-c’; (kPa) g=c'-c; (kPa)
400 1200
Trx-5 ] Trx-6
1000 -
300 1
800
200 600
400
100 1
200
0 — T T 1 0 ——T—7—7—
0 100 200 300 400 0 300 600 900 1200

p=(c'1+25,)/3 (kPa) p=(c'1+25,)/3 (kPa)

Figura 4: Trayectorias de tensiones efectivas series Trx-5 y Trx-6

q=c'-c, (kPa) g=c'-c, (kPa)

2100 - 1000
] Trx-7 ] Trx-8
] 800 -

1400 - I
] 600 -
] 400

700 ]
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0 0 T T L

0 700 1400 2100 0 200 400 600 800 1000
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Figura 5: Trayectorias de tensiones efectivas series Trx-7 y Trx-8
Los valores de K obtenidos, considerando las diferentes

metodologias descritas en la seccion Coeficiente de empuje
de tierra en reposo K, se resumen en la Tabla 2.

Tabla 2: Valores de K obtenidos mediante la metodologia de
Jaky (1944) (NC) y Meyerhof (1976) (OC)

K, Ecuacion Valor
(1-sen(¢))(OCR)°*? 9 1.03
1-sen (¢) (10) 0.53
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La Figura 6 presenta los valores de K, obtenidos en
profundidad utilizando correlaciones a partir del DMT
(ecuacion (11)) y en conjunto con el CPT (ecuacion (12)).
Se observa que la primera tiene una alta dispersion, con
un valor promedio de 1.66 y desviacion estandar de 0.63,
mientras que la segunda posee una dispersion bastante
baja, con un promedio de 0.84 y desviacion estandar de
0.09.

Para definir la razon de resistencia no drenada residual
Su/o’vo, se consideraran tres curvas geostaticas, obtenidas
a partir de las 3 metodologias presentadas en la seccion
de K. Para las series donde el comportamiento observado
es dilatante, el K considerado corresponde al obtenido a
través de Meyerhof (1976), ecuacion (9). Para las series
con comportamiento contractivo, se considero la de Jaky
(1944), ecuacion (10).

a) Zo( T) KO Promedio b) Zo(m) K(: Promedio
4 ] 4
10 | gavma 10 - ?;
1 ] ] ]
20 + ! 204 !
] ]
1 - ' 1 &
30 .: ' 30 :.,
| | 1
40 ' 40 4 1
| ' 1 &
] ]
50 ' 504
: ' 1 o
] ]
60 - Y " 60 1 .,
1 ] 1 ]
70 e 70 e
05 10 15 2.0 25 05 1.0 15 2.0 25
KODMT KO

Figura 6: K obtenido mediante correlaciones con el dilatometro,
en profundidad, a) de la ecuacion (11) y b) de la ecuacion (12)

En la Figura 7 se pueden observar las diferencias al
momento de obtener el valor “p,’ en la probeta con p’,
= 2800 kPa de la serie Trx-1, con el cual se determina
0’ ,- La Tabla 3 resume los valores de S /0’ , obtenidos
considerando diferentes valores de K, donde los valores
para esta probeta varian desde 0.19 a 0.36, considerando
el mismo valor de resistencia residual representado por el
punto gris de la Figura 7.

Aplicando la misma metodologia para el resto de las series
de ensayos triaxiales, se obtiene la Figura 8, donde el

Tabla 3: S /o' obtenido considerando diferentes valores de K

K, P;; kPa Su/O ,v(l
K0 Jaky 2191 0.19
KO DMT 2453 0.36
Ko CPT 2668 0.21

g=c-c; (kPa)
3000 -
2400 -

1800 -

1200 3

600 3

O 1 ! ' an%w p!gKum !
0 4000

p=(c+20,)/3 (kPa)

Figura 7: p’  obtenidos para cada curva geostatica definidas a
partir de los ensayos triaxiales (curva OC/NC), DMT y CPT

grafico de la izquierda corresponde al S obtenido a partir
de la ecuacion (9) o (10) (dependiendo del comportamiento
de la probeta), el grafico central a partir de la ecuacion (11)
y el de la derecha a partir de la ecuacion (12). Se observa
que hasta confinamientos de 500-650 kPa la envolvente de
la resistencia no drenada es de 100 kPa, independiente de
la metodologia aplicada. Para confinamientos mayores, se
comienzan a observar diferencias entre cada metodologia.

Cuando S se obtiene a partir de K de Jaky y/o Meyerhof,
la envolvente corresponde a 200 kPa hasta los 1750 kPa;
parael § - es de 270 kPa hasta 1300 kPa; y parael S,
es de 270 kPa hasta los 2000 kPa.

Por ultimo, la envolvente del S para confinamientos
mayores a los mencionados anteriormente se encuentran
en funcion del confinamiento, donde se observa que el
S K0 Jaky Meyerhof PTESENtAN UNA razon S /o0’ ,iguala0.11,lo cual
es conservador y es un valor comun en relaves depositados
en cubeta (Been y Jefferies, 2016), mientras que la obtenida

a través de la correlacion con el DMT, S| es igual a

DMT?
0.79, valor propio de materiales fuertemente dilatantes.
Ademas, de acuerdo con Machetti (1980), esta correlacion

sobreestima los valores de K para arcillas cementadas.
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Por ultimo, al correlacionarse el dilatometro con el CPT,
S pp> S€ Obtiene una razon igual a 0.21, que es un resultado
esperable para el tipo de material que compone el suelo de

fundacion.

La Tabla 4 resume las resistencias no drenadas obtenidas en
los ensayos triaxiales a partir de los valores de K obtenidos
con cada metodologia, en funcion del confinamiento o’ .

Tabla 4: Resumen de las resistencias no drenadas obtenidas en
los ensayos triaxiales a partir de diferentes valores de K|

K, S, kPa Rango o’ , kPa
100 0-670

Jaky/Meyerhof 200 670-1750
0.110°, >1750

100 0-500

DMT 270 500-1300
0.790° , >1300

100 0-600

DMT con CPTu 270 600-2000
0210, >2000

Razon de resistencia no drenada a partir del DMT
Al calcular la resistencia no drenada a partir del ensayo
DMT, utilizando la ecuacion (5) y solo para aquellos
puntos que se cumple una condicion de indice del material,
I, menor a 2.0, se obtiene la Figura 9. Se observa que los
valores de S obtenidos son sobreestimados, y se asocian
fuertemente a un comportamiento dilatante con una
razon S /o’ igual a 0.36, presentando el mismo efecto
que el observado en la interpretacion del ensayo triaxial.
De acuerdo con Marchetti (1980), esta correlacion ha
presentado otras variantes propuestas por otros autores,
y que finalmente depende del disefio y condiciones de
terreno su aplicacion.

S, Ko dakyMeyerhor (KP2) S, owr (kPa) S, cpr (kPa)

0 200 400 600 800 0 200 400 600 800 0 200 400 600 80C

0 | 1 1 0 1 i 1 = 1 0 1 L 1 1
« £ S=100kPa " s,=100kPa

500 500 500

1000 3 1000 3 o 5,2270 kPa

1000 4

+ 5,200 kPa 8=
< 1500 & 1500 & 1500 3 2, S:=270kPa
o o o

< 2000 < 2000 < 2000

© 2500 © 2500 © 2500

$,20.110,,

3000 4 3000 4 3000 § =010,

3500 3500 3500

4000 4000 4000

Figura 8: Valores de resistencia no drenada residual en funcion de
o’ ,» €N ensayos triaxiales considerando diferentes valores de K|
obtenidos a partir de las metodologias descritas en seccion de K|
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Figura 9: Valores de resistencia no drenada residual en funcion
de 6’ a partir del DMT

Razon de resistencia no drenada a partir del CPTu

Se determind la resistencia no drenada a partir del CPTu
considerando un N, igual a 18. Al igual que con el ensayo
triaxial, para confinamientos bajos (menores a 200 kPa)
la envolvente de la resistencia no drenada residual tiene
un valor de 110 kPa, y para confinamientos mayores la
envolvente puede ser representada por la razon de S /0’
igual a 1.29, como se observa en la Figura 10(a). Este
valor es alto para este tipo de material, y que la correlacion
dependa de un parametro N, que depende de las
propiedades del material, no la hace la mas adecuada para
estimar, por si sola, la resistencia no drenada en materiales
residuales. Por otro lado, al calcular la resistencia no

a) S, cer (kPa) b) S, cer (kPa)
0 800 1600 2400 0 400 800 1200
0 0 ol o O]
S,=70 kPa
100
;-(G L . °
< 200 200 Soogono” ©®
_b> DX 00
300 4 300 2 _tvm
®®o0 a CPT-1
o CPT-2
| Su=0.80 G.vO e CPT-3
400

400 -

Figura 10: Valores de resistencia no drenada residual en funcion
de o’ , a partir del CPTu: a) Resistencia no drenada peak a
partir del N, y b) resistencia no drenada residual a partir de la
resistencia de fuste
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drenada a partir de la resistencia de fuste (f)), se obtiene
la Figura 10(b). Se observa que la resistencia no drenada
residual se puede considerar con valor constante de 70 kPa
hasta confinamientos de 200 kPa. Para confinamientos
mayores, se tiene una razon de resistencia no drenada
igual a 0.80, valor cercano a lo obtenido con la féormula
del DMT, correspondiente a un valor propio de materiales
fuertemente dilatantes.

Conclusiones

Una de las mayores desventajas al momento de determinar
la resistencia no drenada de un material es la incertidumbre
existente al momento de estimar el coeficiente de empuje
lateral de tierra en reposo (K)). El trabajo realizado estimé
el valor de K a partir de diferentes metodologias, con el
objetivo de determinar y comparar las razones de resistencia
no drenada residuales que se obtienen para cada una de
ellas. Al estimar esta razon a partir de la correlacion de
Jaky (1944) o Meyerhof (1976), se observa que los valores
de la razon de resistencia no drenada residual son bajos.
Por otro lado, cuando se estiman a partir de solo el ensayo
de dilatometro DMT, los valores son sobreestimados,
obteniendo resultados propios de materiales fuertemente
dilatantes. Sin embargo, cuando se utiliza la correlacion
entre el dilatdometro DMT y el ensayo de penetracion de
cono CPTu, los valores de esta razon son esperables para el
tipo de material analizado en este estudio, lo cual se debe a
que el parametro K puede ser bien estimado a partir de un
ensayo de dilatdémetro plano DMT complementado con el
CPTu. Por lo tanto, del estudio realizado se concluye que,
para suelos residuales ubicados en la zona central de Chile,
la ejecucion de ensayos in situ como el dilatdmetro DMT
y CPTu son importantes para complementar los resultados
de ensayos triaxiales, lo que permite definir una razén de
resistencia residual coherente para las propiedades del
material analizado, sin presentar valores que la subestimen
o sobreestimen.

Referencias

Baldi, G., Bellotti, R., Ghionna, V., Jamiolkowski, M., Marchetti,
S., and Pasqualini, E. (1986). Flat dilatometer tests in calibration
chambers. Specialty Conference In Situ "86 Use of In Situ Tests
in Geotechnical Engineering, Virginia Tech, Blacksburg, VA,
USA, ASCE Geotechnical Special Publication 6, 431-446

Been, K. and Jefferies, M. (2016). Soil liquefaction a critical
state approach. 2™ ed., Taylor & Francis Group

da Fonseca, A.V., de Sousa, J.F.V. and Cruz, N.B. (2001).
Parametrical correlations between SPT, CPT, DPL, PMT, DMT,
CH and PLT tests results on a typical profile of saprolitic soils
from Granite. International Conference on In Situ Measurement

of Soil Properties and Case Histories, 577-584

Jaky, J. (1944). The coefficient of earth pressure at rest. (A
nyugalminyomas tenyezoje). Journal of the Society of Hungarian
Engineers and Architects 78(22), 355-358 (in Hungarian)

Marchetti, S. (1980). In situ tests by flat dilatometer. Journal of
the Geotechnical Engineering Division 106(3), 299-321

Meyerhof, G. (1976). Bearing capacity and settlement of pile
foundations. Journal of the Geotechnical Engineering Division
102(3), 197-228

Robertson, P.K and Cabal, K.L. (2016). Guide to cone penetration
testig for Geotechnical Engineering. 6" ed., Gregg Drilling &
Testing, Inc., USA




Lépez-Retamales, S., Benz-Navarrete, M., Canou, J., Dupla, J. y Toro, M. (2025). Evaluacioén de la

impedancia mecanica de suelos mediante ensayos de penetracion dinamica de energia variable.
Obras y Proyectos 37, 68-77, https://doi.org/10.21703/07 18-2813.2025.37.3238

Evaluacion de la impedancia mecanica de suelos mediante ensayos de
penetracion dindmica de energia variable

Mechanical impedance evaluation of soils by variable energy dynamic penetration tests

Fecha de entrega: 6 de marzo 2025
Fecha de aceptacion: 4 de abril 2025

Sebastian Lopez-Retamales!, Miguel Benz-Navarrete?, Jean Canou’®, Jean-

Claude Dupla’® y Maria Francisca Toro*

! Universidad San Sebastian, Facultad de Ingenieria, Santiago, Chile, sebastian.lopezr@uss.cl (Orcid: 0000-0003-2719-1209)

2 Sol-Solution, Géotechnique Réseaux, Riom, Francia, mbenz@sol-solution.com (Orcid : 0000-0001-8679-8794)

3 Ecole des Ponts ParisTech, Laboratoire Navier/CERMES, Marne la Vallée, Champs sur Marne, Francia, canou@cermes.enpc.fr,

dupla@cermes.enpc.fr (Orcid: 0000-0001-7042-7390)

4 Pontificia Universidad Catolica de Chile, Escuela de Construccion Civil, Macul, Chile.

La caracterizacion del suelo mediante ensayos de
penetracion dinamica (DPT) ha sido realizada mediante
el establecimiento de pardametros geotécnicos obtenidos
de la aplicacion de correlaciones basadas en indices de
penetracion y en menor medida mediante mediciones
directas. Esta caracteristica produce una disminucion
en la precision y variedad de los pardmetros geotécnicos
posibles de evaluar en terreno mediante DPT. El
proposito de este articulo es presentar una metodologia
de evaluacion de la impedancia mecanica del suelo Z,
mediante la aplicacion de un método de desacople
y reconstruccion de ondas y probar el potencial
diferenciador de este parametro entre dos tipos de
arenas diferentes. Se realizaron ensayos DPT de energia
variable empleando un penetrometro instrumentado con
sensores de deformacion y acelerometro (PANDA 3) sobre
especimenes de arenas Hostun HN31 y Fontainebleau
NE34 reconstituidos en estado seco en una camara de
calibracion k,. Los resultados mostraron que es posible la
evaluacion del valor de impedancia mecanica mediante
la aplicacion del método de desacople y reconstruccion
de senales dinamicas de fuerza y velocidad en la interfaz
cono-suelo para cada impacto de martillo sobre el
penetrometro dindamico.

Palabras clave: ensayo de penetracion dinamica, DPT,
impedancia mecanica, energia variable, interfaz cono-
suelo

Soil characterization by dynamic penetration testing
(DPT) has been performed by establishing geotechnical
parameters obtained from the application of correlations
based on penetration indices, dynamic driving equations
and to a lesser extent by direct measurements. This
characteristic produces a decrease in the precision and
variety of the geotechnical parameters that can be evaluated
in the field by means of a DPT. To improve the accuracy in
soil characterization, the evaluation of new geotechnical
parameters based on measurements directly obtained in
the penetration equipment is an alternative. The purpose of
this paper is to present a methodology for the evaluation of
soil mechanical impedance Z, by applying a decoupling and
wave reconstruction method and to test the differentiating
potential of this parameter between two different types
of sands. Variable energy DPT tests were performed
employing an instrumented penetrometer with strain
sensors and accelerometer (PANDA3) on Hostun HN31
and Fontainebleau NE34 sand specimens reconstituted in
dry state in a k, calibration chamber. The results showed
that the evaluation of the mechanical impedance value in
the two types of sands tested is possible by applying the
decoupling method and reconstructing dynamic force and
velocity signals at the cone-soil interface for each hammer
impact on the dynamic penetrometer.

Keywords: dynamic penetration test, DPT, mechanical
impedance, dynamic driving energy, cone-soil interface

Introduccion

En la ingenieria geotécnica se emplean usualmente los en-
sayos de penetracion dinamica para caracterizar las pro-
piedades de un suelo y obtener asi datos relevantes para

el diseno de las diferentes tipologias estructurales. Sin
embargo, la evaluacion de los resultados de estos ensayos
requieren de un analisis que incluye multiples factores que
influyen en los resultados, tales como: tipo de suelo, con-
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diciones de saturacion, condiciones de operacion, tipo de
equipo empleado, método de analisis y evaluacion de los
resultados, entre otros.

El analisis y evaluacion de los resultados de los ensayos,
se realiza aplicando métodos basados en la aplicacion de
relaciones tedrico-empiricas y métodos basados en el ana-
lisis de ondas. Las relaciones tedrico-empiricas se basan en
el establecimiento de correlaciones obtenidas entre indices
de penetracion y parametros geotécnicos cominmente em-
pleados en el disefio geotécnico o mediante la aplicacion
de la ley de conservacion de energia para la obtencion de
ecuaciones teoricas, mediante la cual es posible la evalua-
cion de parametros como la resistencia dindmica. Los mé-
todos basados en el analisis de ondas permiten la evalua-
cion de senales dinamicas (Benz, 2009a; Benz-Navarrete
et al., 2022; Lopez Retamales, 2022), a partir de las cuales
se obtienen mediciones tales como deformacion, fuerza y
energia de hinca dinamica mediante mediciones directas
en el penetrometro.

Ladiversidad de métodos de evaluacion de los resultados de
un ensayo DPT, resultan también en analisis basados en hip6-
tesis que no concuerdan entre los diferentes métodos, es por
esto que el establecimiento de nuevos parametros asociados
amediciones contribuye a la disminucion de las incertidum-
bres en la evaluacion de parametros a través de ensayos DPT.

El presente articulo tiene por objetivo contribuir a la eva-
luacion de las caracteristicas del suelo mediante ensayos
DPT, extendiento las posibilidades de caracterizacion con
la evaluacion de parametros como la impedancia mecani-
ca Z,. Para esto, se presenta una metodologia basada en el
analisis de ondas en el penetrometro y su interaccion con el
suelo. Con este fin, se emplea una metodologia basada en
el desacople y reconstruccion de ondas, mediante la cual
es posible la reconstruccion de las sefiales de fuerza y ve-
locidad en la interfaz cono-suelo. Para la obtencién de la
impedancia mecénica Z; se emplea la polar de choque, la
cual relaciona de manera directa la fuerza y velocidad en
la interfaz cono suelo.

Para obtener las mediciones de fuerza y velocidad de on-
das, se realizaron ensayos de penetracion dindmica de
energia variable DPT, sobre especimenes de arenas Hostun
HN31 y Fontainebleau NE34 reconstituidos a un indice de
densidad /,, de 0.5. Los especimenes fueron reconstituido
en una camara de calibracion k, (Le, 2014) mediante el

método de depositacion seca.

Se empled un penetrometro dinamico PANDA 3® (Benz,
2009a), el cual se encuentra instrumentado con sensores de
deformacion y acelerometros, los cuales, mediante la apli-
cacion de la ley de Hooke, permiten evaluar la fuerza de la
onda generada por un golpe y mediante integracion de la
sefal de aceleracion, permite la evaluacion de la velocidad
particular de la onda de compresion.

El articulo esta estructurado en cuatro secciones principa-
les. En la primera parte se introducen los elementos ge-
nerales asociados a la investigacion y el proposito de la
investigacion, luego, se describen las arenas empleadas en
los ensayos DPT (Fontainebleau NE34 y Hostun HN31).
También se presentan las caracteristicas de la camara de
calibracion &,y del equipo empleados durante la experien-
cia de laboratorio. Para comprender las bases de la meto-
dologia, se presentan los métodos de analisis de las ondas
basado en el desacople y reconstruccion de las senales. Se
presentan los resultados de la evaluacion de la impedancia
mecanica del suelo Z; para los dos tipos de arena ensayadas.
Finalmente se presentan las principales conclusiones asocia-
das a la obtencion del parametro Z;y su relacion con el tipo
de suelo y el esfuerzo vertical efectivo aplicado durante el
ensayo.

Materiales y métodos

Material granular

Dos arenas fueron empleadas en la ejecucion de ensayos
DPT: Fontainebleau NE34 y Hostun HN31. Las arenas
Fontainebleau NE34, estin compuestas principalmente
por silice en un 98%, se distingue por su granulometria
uniforme y una alta resistencia a la rotura. Visualmente, se
presenta con un color beige claro y sus granos suelen ex-
hibir formas redondeadas a semirredondeadas (Benahmed,
2001; Lopez Retamales, 2022). Para este estudio, se esta-
blecieron valores de relacion de vacios minima y maxi-
ma, e,;, = 0.55 y e, = 0.85 respectivamente, utilizando
un método estandarizado (AFNOR, 2000). Hostun HN31
posee un 99% de silice en su composicion y, presenta gra-
nulometria uniforme, color gris claro y granos entre angu-
lares a subangulares. Los valores de deformacion definidos
fueron de e,,;, = 0.67 y e,4 = 1.03 (AFNOR, 2000; Lopez
Retamales, 2022). Los parametros geotécnicos de ambas
arenas se presentan en la Tabla 1.
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Tabla 1: Caracteristicas geotécnicas de arenas Hostun HN31 y
Fontainebleau NE34

Parametro HN31 NE34
G, g/lem? 2.65 2.65
Dysp, mm 0.35 0.21
C, 1.57 1.52
Prmin, g/CmM® 1.33 1.37
Pumax, g/CM? 1.60 1.72

Camara de calibracion

La camara de calibracion k, (Figura 1), desarrollada en el
laboratorio Navier de la Ecole des Ponts ParisTech (Le,
2014), es un equipo con la capacidad de reproducir car-
gas verticales en condiciones de reposo sobre especimenes
reconstituidos. Este equipo esta compuesto por dos cilin-
dros, una base, un anillo central, una cubierta superior y un
sistema de carga vertical con la capacidad de producir un
esfuerzo efectivo vertical ¢, de hasta 600 kPa. La configu-
racion de la camara permite reconstituir especimenes de 55
cm de diametro y 73 cm de altura.

Para la aplicacion de o, se dispone de una membrana de
caucho extensible sobre el espécimen reconstituido, deba-
jo de la tapa superior, la cual es accionada mediante pre-
sion hidraulica controlada. Para asegurar la hermeticidad
del sistema los elementos se sellan mediante juntas toricas
y se genera una fijacion mediante barras hiladas y tuercas
para garantizar su estabilidad.

Para realizar ensayos de penetracion dindmica de energia
variable bajo condiciones controladas de carga vertical,

Dynarnic penetrometer rod _— Top cover

Rod guide

g
load plate - Fixing threaded rod

Dynamic penefrometer cone / ]

o Cylindrical ring

Upper cylinder _~ Bottom cylinder

Porous plate

Boftom base plate ——

Base

Figura 1: Esquema de la camara de calibracion

se realizaron modificaciones en la cubierta superior de la
camara. Estas modificaciones permitieron la aplicacion
de energia variable durante la hinca y la implementacion
de un programa de cargas verticales incrementales para
capturar la respuesta del suelo en diferentes condiciones
(Lopez Retamales, 2022).

Penetrometro dindmico de energia variable

Se empled el penetrometro dinamico de energia variable
DPT PANDA 3 (Figura 2) (Benz, 2009b; Benz et al., 2022;
Gourves, 1991; Langton, 1999), desarrollado en Francia
en 1990. Este equipo ha sido ampliamente utilizado en
diversas tipologias de proyectos de ingenieria, abarcando
areas como la mineria, vias ferroviarias, aeropuertos, entre
otros (Benz et al., 2013; Escobar et al., 2014; Escobar Va-
lencia et al., 2016; Espinace et al., 2013; Lopez Retamales
et al., 2020, 2021; Lopez et al., 2018, 2019, 2021; Lopez
y Benz, 2019).

El equipo PANDA 3 cuenta con sensores de aceleracion y
deformacion con rangos de medicion de 20000g y +45 kN
(aplicando ley de Hooke), respectivamente. La integracion
de la sefial de aceleracion permite obtener mediciones de
velocidad, mientras que la aplicacion de la ley de Hooke

<+— Hammer

Register point

Accelerometer

= -

Strain sensor
Extensiometric
sensor :
Data transmission
—1P
cable
Data acquisition Rod ¢ = 14 mm
unit (UCA)
= WIFI| data
’ ® transmission
PANDA3
U Conical tip
4 2
Soil em

Figura 2: Esquema general del penetrometro dindmico de ener-
gia variable DPT.
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considerando la medicion de deformacion permite el regis-
tro de una sefial de fuerza.

Las mediciones son registradas en una unidad central de
adquisicion de datos UCA (francés: Unité d’Acquisition de
Données), que procesa y almacena las sefiales y datos de
los sensores. Transmite los datos de manera inalambrica a
un dispositivo mévil para su visualizacion e interpretacion.
La UCA incluye un sensor conectado a la cabeza de golpeo
que permite registrar la trayectoria de desplazamiento del
penetrometro y la profundidad de penetracion.

El ensayo analiza las sefiales dindmicas de fuerza y veloci-
dad de cada impacto del martillo en el dominio temporal y
frecuencial. Esto permite evaluar parametros geotécnicos
como el mddulo elastico dinamico E,,, velocidad de onda
de compresion C,, impedancia mecéanica Z,, resistencia
dindmica ¢,, entre otros (Benz, 2009a; Lopez Retamales,
2022; Tran et al., 2018, 2019).

Mediante la aplicacion de la teoria de ondas, es posible
analizar las sefiales dinamicas registradas en cada impacto
del martillo. Este enfoque se fundamenta en las caracteris-
ticas morfologicas del penetrometro, permitiendo analizar
el sistema con un enfoque unidimensional. Considerando
esto, se supone una velocidad de propagacion de ondas
constante (c,), asi como un comportamiento elastico de las
barras del penetrometro, su homogeneidad material y sec-
cion transversal uniforme. Ademas, se considera que las
fuerzas externas aplicadas sobre las barras son desprecia-
bles (Benz, 2009a).

0%u
0x2

_ 1% (1)

c, 0r2

La ecuacion de onda unidimensional puede ser analizada
mediante la solucion de D’Alembert, la cual propone la
superposicion de dos ondas que se propagan en direccio-
nes opuestas: una onda incidente u; y una onda reflejada u,.

u(x,t)= u,-(x - ctt) + ur(x + ctt) 2
La medicion de u; y u.en un punto conocido x, del equipo,
en conjunto con un método de desacople y reestructura-
cion de ondas, permite la determinacion de las velocidades
particulares v(x,?), deformaciones &(x,7), desplazamientos

u(x,?) y tensiones o(x,?) . Este método permite la obtencion
de las sefiales reconstruidas en cualquier punto x, a lo largo
del penetrometro.

Desacople y reconstruccion de ondas

El impacto del martillo sobre el cuerpo del penetrometro
genera una onda que se desplaza de forma descendente y
ascendente a través del equipo de penetracion. Este proce-
so provoca el fendmeno de superposicion de ondas, por lo
que resulta necesario aplicar un método de desacople que
permita separar las ondas incidentes y reflejadas como se
muestra en la Figura 3 (Casem et al., 2003; Jung et al.,
2006; Lundberg y Henchoz, 1977).

En el caso del penetrometro PANDA 3 se determin6 que el
método que mejor se adapta a las caracteristicas del equi-
po es el propuesto por Casem et al. (2003) (Benz, 2009a).
Este método emplea mediciones de deformacion e,(¢) y
velocidad v ,(¢) (ecuaciones (3) y (4)), para la obtencion de
las ondas incidentes u;y las ondas reflejadas u, en un punto
determinado de medicion x,.

1
Ed(.’L‘ — Ct) = §€A(t) — %UA(t) (3)
(o +ct) = sealt) + 2-va(t)
ErlT cl) = 58,4 Q_CUA (4)
6
—— —— — Onda incidente
4 ¢ r~ ~ Onda reflejada ]
/ -
2k / \ S 4
g / \ m
=, L
E N ~ e -
LE —_ e —
21 A
4} _
-6 . 1 1 1 L
8 10 12 14 16 18 20
Tiempo (ms)

Figura 3: Desacople de ondas incidentes y reflejadas.

En el caso de los penetrometros, las condiciones de aplica-
cion de este método no se cumplen. Los efectos de friccion
lateral estan presentes a lo largo de las barras embebidas en
el suelo, no obstante, en el caso de la configuracion em-
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pleada en esta investigacion, los efectos de esta fuerza se
consideran despreciables (Aoki y Cintra, 2000; Lukiant-
chuki, 2012; Odebrecht, 2003; Odebrecht et al., 2005;
Schmertmann, 1978; Schmertmann y Palacios, 1979; Sch-
naid et al., 2007).

Por otro lado, la uniformidad del medio de propagacion
no se cumple en los puntos de unién entre barras y en la
union barra-cono, sin embargo, es posible la aplicacion de
un proceso iterativo de desacople y reconstruccion de se-
nales dinamicas en cada punto de cambio de impedancia
(ecuaciones (5) y (6)), hasta alcanzar la interfaz cono-suelo
(Benz, 2009a; Benz-Navarrete et al., 2022).

Una vez obtenidas las sefiales de fuerza F(f) y velocidad
V,(t) reconstruidas en la interfaz cono-suelo (Figuras 4 y
5), es posible la construccion de una curva carga desplaza-
miento dinamico (Figura 6), la cual representa la respuesta
del suelo frente a la carga dindmica impuesta por el cono
sobre el suelo.

1
Fy(t) = ) [FN—I(t +AL (- 1)) + FN—l(t — Aty (n- 1))]

z, (%)
+= VN—1(t AL (n- 1)) - VN—l(t — Aty —1))
1
VN(t) = E vN—l(t + A tn_(n_ 1)) + vN—l(t - A tn—(n _ 1))
1 (6)
+ FN—1<t + Aty - 1)) - FN—1<t — Aty (n- 1))
2Z,
1000 T T T T T T T T
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8 10 12 14 16 18 20 22 24

Tiempo (ms)

Figura 4: Registro de fuerza en interfaz cono-suelo.
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Figura 5: Registro de velocidad en interfaz cono-suelo.
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Figura 6: Curva carga desplazamiento dinamico.

Evaluacion de la impedancia mecanica en suelos
granulares

La impedancia mecanica es un parametro que permite
cuantificar la resistencia que se opone a un elemento a que
se desplace. De esta forma Z,, relaciona la fuerza aplicada
sobre un elemento y la velocidad que este alcanza durante
su desplazamiento. En el caso del empleado en esta inves-
tigacion, se aplica el método de la polar de choque (Tran
et al., 2019; Aussedat, 1970; Oularbi, 1989; Benz, 2009;
Benz-Navarrete et al., 2022; Iskander et al., 2015; Lody-
gowski and Rusinek, 2014; Meunier, 1974; Omidvar et al.,
2014; Oularbi and Levacher, 2009). Este método permite
el analisis de la propagacion de ondas de un medio a otro
cuando se producen cambios de impedancia.

Si las mediciones de fuerza F,y v, velocidad transmitidas
al suelo se encuentran disponibles es posible construir la
polar de choque en el intervalo de tiempo en el cual ocurre

la primera reflexion del frente de onda (¢, +2-2). La rela-
cr
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cion entre F,y v, permite construir una relacion lineal dada
por la impedancia mecanica (Figura 7), la cual es represen-
tada por la ecuacion (7).

F,=Zy,

(7

14000

[¢] Fp=stp

Regresion lineal

12000

10000 |-

N)

o 8ooof

6000

Fuerza F

40001

Hostun HN31 4
a’, =50kPa

20001

0 0.1 02 03 04 05 06 07 08 09
Velocidad Vo (m/s)

Figura 7: Relacion Velocidad-Fuerza en la interfaz cono-suelo.

Procedimiento experimental

Se realizaron ensayos DPT para obtener y registrar las
sefiales de fuerza y deformacion dinamicas y evaluar la
impedancia mecanica en dos diferentes tipos de suelos, se
reconstituyeron dos especimenes de arena. Un espécimen
de arenas Hostun HN31 y otro de arenas Fontainebleau
NE34. Para reconstituir los especimenes se empleo el mé-
todo de depositacion seca por capas para alcanzar el indice
de densidad de 0.5. Se compacto el espécimen hasta alcan-
zar la densidad objetivo y la altura preestablecida de 70
cm de alto.

Para captar la respuesta del suelo, bajo un amplio rango de
esfuerzos verticales, se aplicaron cargas verticales efecti-
vas en intervalos crecientes de manera escalonada desde
los 10 kPa y hasta los 400 kPa (10, 25, 50, 75, 100, 200,
300 y 400 kPa).

En cada impacto de martillo sobre la cabeza de golpeo del
penetrometro se registraron las sefiales de deformacion y
aceleracion, las cuales, mediante el método de desacople y
reconstruccion de sefiales, permitio obtener las sefiales de
fuerza y velocidad en la interfaz cono-suelo.

Para disminuir los efectos de las condiciones de borde en
los analisis de resultados, se excluyeron del analisis los re-

sultados de impactos dinamicos ejecutados hasta alcanzar
una profundidad de 10 cm y aquellos impactos que se en-
cuentran a 10 cm del fondo de la camara de calibracion .

Resultados experimentales

Las sefiales de fuerza y deformacion generadas por la onda
de compresion fueron registradas en el contorno de la ca-
beza de golpeo para impacto dinamico en los especimenes
de arenas Hostun HN31 y Fontainebleau NE34. Se apli-
c6 el método de desacople y reconstruccion para obtener
las sefiales de fuerza y velocidad en la interfaz cono-suelo
para construir la polar de choque y obtener el valor de la
impedancia mecéanica

En la Figura 8 se presentan los resultados de las relaciones
establecidas entre las sefiales de fuerza F,y velocidad v,
para dos impactos dinamicos realizados sobre el espéci-
men reconstituido de arenas Fontainebleau NE34 y Hostun
HN31, ambos sometidos a un esfuerzo vertical efectivo ¢/,
de 200 kPa. En la Figura 8 se puede observar que es posi-
ble establecer una relacion lineal entre el origen de la sefal
y el intervalo de tiempo (¢, +2—) en el cual las sefiales no
son perturbadas por los efectos de superposicion de ondas,
para ambos suelos ensayados.
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Figura 8: Relacion F, -v, en interfaz cono-suelo para dos impac-
tos dindmicos en los tipos de suelo ensayados.

En la Figura 9 se presenta un penetrograma de valores de
impedancia mecéanica obtenido para cada impacto de mar-
tillo sobre el penetrometro, en un ensayo realizado sobre
un espécimen de arenas Fontainebleau NE34 reconstitui-
do a un 7, de 0.5. En la Figura 9 se observa la presen-
cia de algunos puntos anémalos. Estos puntos andmalos
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se relacionan con los efectos de impactos excéntricos, los
que generan deformaciones perpendiculares al sentido de
desplazamiento del frente y provocan una interaccion con
elementos de la camara de calibracion, sin embargo, la
ocurrencia de estos puntos responde a accidentes aislados.
La exclusion de estos no afecta la evaluacion de la impe-
dancia mecanica.
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Figura 9: Penetrograma de impedancias mecdnicas en espécimen
de arenas Fontainebleau NE34

Tabla 2: Valores medios de impedancia mecanica

resultados de valores promedio de impedancia mecanica
para los ensayos realizados, en funcién de los esfuerzos
efectivos verticales aplicados sobre el espécimen. Los re-
sultados muestran que en general los valores de impedan-
cia mecanica de arenas Fontainebleau NE34 son mayores
entre un 12% y hasta en un 54 % sobre aquellos valores
obtenidos en las arenas Hostun HN31. De los resultados
obtenidos, se establecio que la relacion entre la impedancia
mecanica del suelo y el esfuerzo efectivo vertical 6, puede
ser representada por una funcion logaritmica compuesta de
un factor a y otro B de la forma:

Z;=alno,+p (®)
La Figura 10 presenta las relaciones establecidas entre el
esfuerzo efectivo vertical y la impedancia mecanica para
los especimenes ensayados. Los resultados muestran que
la relacion puede ser ajustada mediante la consideracion de
una funcion logaritmica como la presentada en la ecuacion
(8). De la grafica se desprende que la impedancia mecanica
aumenta con el incremento de la carga efectiva vertical, sin
embargo, se observo una mayor dispersion de los valores
de impedancia mecanica a bajos niveles de esfuerzo efec-
tivo vertical (10 kPa a 100 kPa).

o, HN31, Ns/m NE34, Ns/m Zom
10 250.81 282.70 12.72
25 390.78 329.20 -15.76
50 346.93 400.21 15.36
75 349.72 540.81 54.64
100 332.70 483.00 45.18
200 465.15 557.28 19.81
300 578.66 697.99 20.62
400 543.16 656.75 20.91

Para obtener un parametro representativo a diferentes ni-

veles de carga efectiva vertical, fue obtenido el valor pro-

medio de impedancia mecénica asociado a cada nivel de

carga efectiva vertical. La Tabla 2 presenta un resumen de

800 . . . . . . . .
ol O  z HN31 |
émo q  zZ NEsa < R

-
Z 600} - .
8 4 - - q O _-O
2 500} o e —— .
5 A I,
@ 400F & — T 1
E %o
© O
o 3003 .
s

200} .

[}

e (AN31) Z_= 77,195 _+66,14 (r°=0,92)

= 100r (NE34) Z_ = 113,270 -7,03 (r*=0,75) i
o . j . I T . I I
0 50 100 150 200 250 300 350 400 450

Esfuerzo vertical efectivo a'v (kPa)

Figura 10: Relacién Z; - o', para especimenes ensayados.

Por otro lado, los resultados muestran que la impedancia
mecanica es un parametro caracteristico de cada suelo
ensayado en este estudio, por lo que puede ser empleado
como parametro de diferenciacion entre dos suelos, sin
embargo, es necesario evaluar otros tipos de suelos para
identificar otras variables que se asocian con la variacion
de este parametro.
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Conclusiones

Se presentd una metodologia para la evaluacion de la im-
pedancia mecanica del suelo mediante ensayos de pene-
tracion dinamica de energia variable sobre especimenes
reconstituidos de arenas Hostun HN31 y Fontainebleau
NE34 en una camara de calibracion £,, en la cual se aplica-
ron diferentes esfuerzos efectivos verticales sobre los es-
pecimenes. Los resultados de la aplicacion del método de
evaluacion de la impedancia mecanica del suelo para cada
impacto dinamico de martillo sobre el penetrometro fueron
presentados mediante la aplicacion del método de desaco-
ple y reconstruccion de ondas y la construccion de la polar
de choque a diferentes niveles de carga efectiva vertical.

Los resultados obtenidos permiten concluir que es posible
la evaluacion de la impedancia mecanica para cada impac-
to de un DPT de energia variable, permitiendo describir
paramétricamente la respuesta del suelo.

Al analizar los resultados de la evaluacion y anélisis de las
mediciones, y considerando los tipos de arenas ensayados,
se concluye que la impedancia mecanica es un parame-
tro intrinseco de cada tipo de suelo, por lo que puede ser
empleado en la caracterizacion de estos, sin embargo, se
requiere de un analisis de un mayor niumero de suelos para
establecer un punto de comparacion mas extenso.

Con respecto a los esfuerzos efectivos verticales aplicados
a los especimenes, es posible indicar que la magnitud de la
impedancia mecanica es sensible a la variacion del esfuer-
zo efectivo vertical, describiendo una relacion en la cual,
mientras mayor sea la carga efectiva vertical aplicada, ma-
yor sera la magnitud de la impedancia mecanica.

Aunque el uso de DPT tiene larga trayectoria a lo largo de
la practica de la ingenieria geotécnica, el uso de energia
variable y la aplicacion del método de desacople y recons-
truccion de ondas permite extender las posibilidades de
aplicacion de estos equipos, permitiendo la evaluacion de
un mayor numero de parametros geotécnicos y mejorar asi
las posibilidades de aplicacion y precision de los resulta-
dos obtenidos.
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mexicanos mediante el ensayo de veleta in situ
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It is routine in geotechnical design practice to
estimate the undrained strength of soils (s,) using
the CPTu test, based on correlations with laboratory
tests. Correlations must be verified for each site with
laboratory undrained triaxial tests on good quality
undisturbed samples, which is a time-consuming and
sometimes difficult activity. As an alternative approach,
undrained strength can be determined more efficiently
using the field vane shear test (VST). However, it
should be noted that some adjustment to the standard
rotation rate and/or correction to the u factor may
be required for particular soils. This paper presents
experimental results on the influence of VST strain
rate on the estimation of undrained shear strength.
The test program was carried out on lacustrine soft
clays from four sites in Mexico City (CDMX), where
the water content varies from 100% to 500%, and
experimental results from a tailings dam in northern
Mexico are also presented. Undrained triaxial, VST
and CPTu tests were performed on the CDMX soft
clays. The rate of rotation 0 varied from 0.1%s to 4%/s
to evaluate the peak, residual and remolded shear
strength with VST. For the soft clay, the results show
that the curve 6 versus peak resistance has a minimum
value in the range of 0.2 to 0.5, which is associated
with the value of the undrained resistance of the soil
without viscous phenomena. Therefore, for the clayey
deposits of Mexico City, it is recommended to use this
range of values to ensure that the correlations used in
the piezocone are reliable. In terms of soil sensitivity,
the results show that it decreases with increasing
speed, with a smaller decrease at greater depths.
For the tailings site, similar results to those found
in Mexico City were observed, but VST tests using a
rotation rate varying from 0.2 to 2°/s showed that the
peak resistance has a minimum value at 1°/5s.

Keywords: field vane test, undrained shear resistance,
Mexico City, tailings, CPTu

Es rutinario en la prdctica del diserio geotécnico estimar la
resistencia no drenada de suelos (s,) mediante el ensayo
CPTu, con base en correlaciones con ensayos de laboratorio.
Las correlaciones deben verificarse para cada sitio con
ensayos triaxiales no drenados en muestras inalteradas de
buena calidad, lo cual es una actividad que consume mucho
tiempo y, en ocasiones, es dificil. Como enfoque alternativo,
la resistencia no drenada puede determinarse de manera mas
eficiente utilizando el ensayo de veleta de corte in situ (VST).
Sin embargo, debe tenerse en cuenta que puede requerirse
algun ajuste a la velocidad de rotacion estandar y/o correccion
al factor u para suelos particulares. Este documento presenta
resultados experimentales sobre la influencia de la velocidad
de deformacion de VST en la estimacion de la resistencia al
corte no drenada. El programa de ensayos se llevo a cabo
en arcillas blandas lacustres de cuatro sitios de la Ciudad de
México (CDMX), donde el contenido de agua varia de 100% a
500%, y también se presentan resultados experimentales de una
presa de relaves en el norte de México. Se realizaron ensayos
triaxiales no drenados, VST y CPTu en arcillas blandas de la
CDMX. La velocidad de rotacion 0 vario de 0.1°%s a 4°/s para
evaluar la resistencia al corte maxima, residual y remoldeada
con VST. Para la arcilla blanda, los resultados muestran que la
curva 0 versus resistencia maxima presenta un valor minimo en
el rango de 0.2 a 0.5, asociado con el valor de la resistencia no
drenada del suelo sin fenomenos viscosos. Por lo tanto, para
los depositos arcillosos de la Ciudad de México, se recomienda
utilizar este rango de valores para asegurar la fiabilidad de
las correlaciones utilizadas en el piezocono. En cuanto a la
sensibilidad del suelo, los resultados muestran que disminuye
con el aumento de la velocidad, con una disminucion menor a
mayor profundidad. Para el depdsito de relaves, se observaron
resultados similares a los encontrados en la Ciudad de México,
pero los ensayos VST con una velocidad de rotacion de 0.2 a
2%s mostraron que la resistencia maxima presenta un valor
minimo a 1°s.

Palabras clave: ensayo de veleta in situ, resistencia al corte no
drenada, Ciudad de México, relaves, CPTu
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Introduction

Piezocone testing has the advantage of determining soil
mechanical properties through correlations, specifically the
undrained shear strength (equation (1)). The coefficients
N, and N, may vary between 10 and 24 for N,, and 4 and
10 for N, , as reported by Robertson and Cabal (2015) and
Santoyo et al. (1989).

__qr—oy
N1

Au

Su or

(M

Su =
Nay

In large and/or high-risk projects, it is important to have
reliable correlations by knowing the undrained strength
values measured directly by field and laboratory tests. If
good-quality undisturbed sampling is problematic, such as
in very soft or very young soils like tailings deposits, the
undrained shear strength in three conditions can be deter-
mined more efficiently by performing VST tests: maxi-
mum  (S,.), residual (s.,) and remolded (s,.,) shear
strength.

In 1973, Bjerrum (1973) suggested applying a correction
factor (1) to the undrained resistance determined by the
field vane test to account for the speed of load application.
The speed of load application depends on the plasticity
index of the soil, as shown in equation (2):

Su = H Syst )
It is worth noting that determining the value of x can be
challenging due to the diverse nature of soft soils. As Kay-
abali and Tufenkci (2010) suggest, estimating s, is appro-
priate when the soil’s natural water content is near its plas-
tic limit, but not when it is close to the liquid limit. This is
particularly relevant for the very soft clays of CDMX.
Several authors have studied the factors that influence the
determination of shear strength using the field vane test
(5,4,)- Larsson (1980), Jamiolkowski et al. (1985), Watson
et al. (2000) and Hirabayashi et al. (2017) have identified
the main factors: the overconsolidation ratio (OCR), the
overconsolidation pressure (p’,), the plasticity index (IP),
rate vane rotation (), anisotropy of soil, progressive failure,
reduction of shear strength due to disturbance, change of
pore water caused by insertion of vane, and gain of shear
strength during waiting time following the insertion.

In 1974, Bjerrum (1974) demonstrated that the strength of
soft clay depends on the rate at which the clay is brought
to failure. Subsequent research has confirmed this finding
(e.g. Peuchen and Mayne, 2007; Wilson et al., 2016).
Current codes, such as ASTM D2573 (2008), recognize
this aspect and require that the rates of vane rotation fall
within the range of 0.05 to 0.2°/s. However, it has been
observed that in some soil deposits, a higher rotation rate
than 0.2°/s is required for undrained behavior to occur and
determine short-term shear resistance. This rate cannot
be too high, as viscous phenomena may occur, increasing
undrained resistance (Quinn and Brown, 2011; Wilson et
al., 2016).

The aim of this study is to examine the influence of various
factors on the outcomes of vane field tests, specifically
the undrained resistance (peak and residual), sensitivity,
remolded resistance, and the correction factor proposed
by Bjerrum, . The analysis considers the rate of load
application (time taken to reach soil failure), driving
process (induced disturbance), and depth (level of geostatic
stresses). An exploration and laboratory campaign were
conducted in various sites in Mexico City, which are
characterized by the presence of very soft soils with high
water content. Furthermore, geotechnical surveys were
carried out in tailings deposits located in the North of
Mexico.

Equipment and procedure

The VST tests were conducted following the ASTM
D2573 (2008) guidelines, utilizing an instrumented vane
and hydraulic equipment mounted on a truck (Figure 1).
The vane geometry varied depending on the soil’s shear
strength. Initially, the vane was driven with protection up
to 50 cm before the test point. Subsequently, the protection
was removed to drive the vane into the soil until reaching
the test depth (conventional driving). At one of the sites
studied in CDMX, the vane was driven using a drill rig.
Subsequently, the vane was driven into the soil to the test
depth using the drill driving method. In order to assess the
impact of the vane driving process on different outcomes,
such as stress relaxation, vane insertion, and an increase in
confining pressure, a hole was drilled up to 50 cm prior to
reaching the test depth.
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equipment

Figure 1: Shear vane testing equipment

Findings

The study presents results on the variation of peak,
residual, and remolded shear strengths concerning rotation
rate, depth, and driving process. Additionally, the study
examines the soil sensitivity S, the correction factor of the
resistance obtained with vane tests , and the time of soil
failure.

Mexico City’s soft clay deposits

Undrained triaxial tests, VST, and CPTu tests were
conducted at four sites in CDMX, where clayey deposits
are normally consolidated soils with varying water
contents ranging from 150% to 500%. The peak, residual,
and remolded strengths were evaluated for rotation rates
ranging from 0.1 to 0.2°/s. At one site, the rotation rate was
extended up to 4°/s.

Peak, residual, and remolded resistances

Figure 2 shows the variation of induced shear stress in the
soil at the Texcoco site in CDMX with respect to rotation

angle (0 < 0 < 180°), rotation rate (0 = 0.1 and 0.2°/s), and
depth (1.5 m <z <26 m) during conventional driving (with
a protected vane). It is observed that:

* Both, shear stress and strength, increase with depth.

e The shear stress increases as the angle of rotation
increases until it reaches its maximum value, also
known as peak strength (s,.), at approximately 6 =
10°, and then decreases to its residual value, also
known as residual strength (s,.,).

* The shapes of the s, vs 6 curves obtained for the
two rotational rates, 8 = 0.1 and 0.2°/s, are similar.
However, for depths z < 20 m (¢’ ~ 50 kPa), the
induced shear stress is higher for the highest rotation
rate used, O = 0.2°/s. For greater depths z > 20 m, this

trend is reversed.

-=0.1°/s
60 —02°/s

- =0.1°s
—0.2°/s

-=01°/s
—02°/s
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~
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Figure 2: Variation of the vane resistance s, with rotation angle
6, rotation rate 6 and depth, at the Texcoco site.

Figures 3(a) and 3(b) show similar results for the Soho site,
with additional values for vane rotation rates (0 = 0.1, 0.2,
0.5, 1 and 4°/s) following the conventional driving process.
Shear stress and strength increase with depth, with peak
strength observed at & = 10°. At a depth of 20 m, a change
in the trend of the curves s, vs 6 for different rotation rates
is also observed. Similarly, upon comparing the peak and
residual strengths with the strength determined through the
UU laboratory triaxial test (unconsolidated and undrained),

J———
]
——
—
i
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it is evident that the latter is almost identical to the residual
strength, s . .~s . This suggests soil disturbance during
soil sampling.

Figures 3(c) and 3(d) present the results for the Soho site
but using the drill rig driving process. The s, vs 6 curves
indicate that soil disturbance is induced during the driving
process, resulting in poor quality results. Therefore, the
drill driving process is inadequate for clayey deposits in
Mexico City.

« 01 C) - o1

a) 80
. 02°s + 02°s

60 05°/s -==TX-UU
1°/s
o 4%

8.5m depth (drill)

« 01°s
« 02°s

27.5m depth (drill)

14.5m depth /
0

0 20 40 60 80 100 120 140 160 180 0 20 40 60 80 100 120 140 160 180
0,° 0,°

Figure 3: Variation of shear stress s, with the angle of rotation
@, rotational rate 6, and depth for the Soho site using both driving

processes, a) and b) conventional and c) and d) drill rig

As shown in Figure 4, the summary results indicate the

strengths of s . s, . and s, in relation to rotation rate,

eak’

depth, and type of driving, and compare them with the

undrained strength obtained from the triaxial test (s, ,, ,,)-
It has been found that the peak resistance increases with
depth and rotational rate. However, for the 8.5 m depth
curve, a minimum value is presented at a rotational speed
of 6 = 0.2°s, after which the peak resistance increases
and remains constant for 6 > 0.5°/s. However, it has been
observed that the peak resistance exceeds the undrained
shear resistance determined in the TX-UU test. The
residual strength increases with depth, but rotational speed
has no effect on it, and its value is similar to the strength
determined in TX-UU test. Variations in the remolded
resistance are observed at rotation speeds lower than 6 <
0.5°/s, after which its value remains almost constant.

Figure 4 also illustrates that the resistance value decreases
at the minimum of the curve 0 vs S peat? which occurs within

the range of 0.2°/s < § < 0.5°/s, which corresponds to the
undrained state of the soil. This interval exceeds the rate
specified in the standards (0.05 and 0.2°/s). Therefore, for
the Soho soft clays, the recommended vane rotation rate
is 0.2°/s < 0 < 2°/s. It is important to note that a higher
rotation rate could cause viscous phenomena, which would
increase undrained resistance (Quinn and Brown, 2011).
Additionally, these rotation rates result in shorter test times.

Figure 5 illustrates the relationship between peak, residual,
and remolded resistances and vane rotational speed and
depth test at the Antiguo Frontén, Barrio Letran, and
Texcoco sites. Overall, increasing the rotation speed
from 0.1°/s to 0.2°/s results in a decrease in resistances.
However, in some cases, such as the Texcoco site and when
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resistances with respect to vane rotational speed and depth for
the Soho site.
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Figure 5: Variation of peak, residual, and remolded resistances in relation to vane rotation speed and depth for the following sites:
Antiguo Fronton, Texcoco, and Barrio Letran.

*  The maximum sensitivity value ranges from 2 to 8 for
a rotational speed of 0.1°/s, and from 2 to 4 for speeds
of 0.2°/s. Therefore, the lower the rotational speed, the

the depth test exceeds 20 m, the resistances may increase
slightly. In these cases, there is no clear minimum in the
peak resistance versus vane speed curve. This is probably

due to the lack of data obtained at speeds greater than higher the sensitivity value.

0.2°/s, as was the case for the Soho site. In general, asthe « RBetween depths 0 < z < 20 m, sensitivity values for
resistance increases with speed rotation, a minimum value rotational velocities of 0.1°/s are higher than those for
could be identified at speeds greater than 0.2%s. the 0.2°/s. At greater depths, sensitivity values tend to

be consistent regardless of rotational velocity.
Sensitivity
Figure 6 illustrates the sensitivity variation (S)) concerning
rotation, depth, and rate of rotation for the Texcoco site.
The following observations can be made:
¢ Sensitivity increases as the angle of rotation increases,
reaching its maximum value at approximately 6 = 10°,
after which it decreases asymptotically.

Figure 7 illustrates how sensitivity varies with rotation
speed and depth for Texcoco and Antiguo Frontdn cases.
The results show that sensitivity decreases as rotation speed
increases, as mentioned above, with a smaller decrease at
greater depths. Considering the undrained condition for
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the vane test, where the time to failure is shorter.

Figure 9: Correction factor pu with rotation speed and depth for
the Antiguo Fronton, Barrio Letran, and Soho sites.
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Correction factor |\

This factor is calculated by comparing the peak resistance
to the undrained shear resistance value obtained from
triaxial tests of the UU type, expressed as 4 =5, 7y 10/S peuic
Figure 9 displays the values obtained for the cases studied,
and no clear trend is observed regarding rotational speed.
In some cases, the value decreases as the speed increases,
while in others, the opposite occurs. However, the average

value of u = 0.55 is obtained.

Tailings deposits

Vane tests were performed at different rotational speeds (0.2
to 2°/s) in a tailings deposit containing partially saturated
deposits and intercalation between fine and granular soils
(Figure 10). The layers of fine soils were tested.

Figure 11 illustrates how the peak, residual, and remolded
resistances vary with rotational speed. As with previous
cases, resistances increase with depth. The s, vs 0 curves
show a minimum value at 6 = 1°/s, indicating that this
rotational speed is recommended for tailings deposits.
Regarding sensitivity, there are varying magnitudes
between 1 and 6. Generally, as the vane’s speed increases,
sensitivity decreases, as previously observed in the clayey
deposits of Mexico City.

Conclusions

To enhance the reliability of correlations used to determine
undrained soil resistance through the piezocone test CPTu,
this article presents experimental results on the variation of
shear resistance with respect to the rotation rate of the VST.
The study was conducted on clayed deposits in four sites
of Mexico City and a tailings deposit in northern Mexico,
where obtaining undisturbed soil samples is difficult.

For the study of clay deposits, four sites were examined in
Mexico City to determine the peak, residual, and remolded
shear strength using VST. The rotation speed varied from
0.1 to 2°/s and in one case up to 4°/s. In general, the results
show that the curve 6 vs S . N3s @ minimum value in the
range of 0.2 to 0.5°/s, which is associated with the value
of the undrained resistance of the soil without viscous
phenomena. Therefore, for the clayey deposits of Mexico
City, it is recommended to use this range of values to ensure
that the correlations used in the piezocone are reliable. A
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Figure 10: Stratigraphy of the tailings deposit where vane tests
were conducted at various depths and rotational speeds on layers
of fine soil.
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minimum value is also observed for the residual strength,
but the changes are small. Two driving processes were
studied: conventional and drill driving processes. It was
observed that for clayey deposits in Mexico City, the drill
driving process produces significant alterations in the test
area, making it unsuitable. As for sensitivity, increasing
the rotation speed results in a decrease in sensitivity, with
a smaller decrease at greater depths. In the speed range
where the undrained state of the soil occurs, and for the
cases studied, the sensitivity tends to a value of 2.

In general, resistance is higher for faster tests such as the
vane test, where time to failure is shorter. The curve’s
general trend suggests that Bjerrum’s proposed correction
factor is appropriate for accounting for load application
speed relative to test speed. However, the value of the
correction parameter x4 does not show any trend as the
rotation speed changes. The average value of u = 0.55 is
obtained for the clayey deposits of Mexico City.

Similar results to those found in Mexico City were
observed in the studied tailings deposits. Experiments were
conducted using rotation speeds ranging from 0.2 to 2°/s,
and it was observed that as the rotation speed increased, the
peak resistance reached a minimum value at 1°/s rotation.
The sensitivity varied between 1 and 6, and in general, as
the vane speed increased, the sensitivity decreased.

Discussions

According to the standards ASTM D2573 (2008) and
Eurocode 7 (2000), the vane rotation speed should be
between 0.05
strength of soils. However, for certain soils, such as those

and 0.2°/s to determine the undrained

studied in this work, the undrained shear strength occurs
at higher rates. Therefore, the usual correction factor, u,
used to determine the value of undrained strength through
the VST test would be inadequate. Therefore, to obtain
accurate correction factor values from the VST test, a
research campaign with this specific purpose is necessary.
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2 GHD Chile

In recent years, post-failure analysis has gained
prominence in the geotechnical and mining industries
for risk assessment and mitigation. Estimating
runout from tailings dam failures is now a regulatory
requirement for the design, operation, and closure of
tailings storage facilities (TSFs). The key challenge
lies in modelling large deformations while accounting
for continuum soil mechanics. The Material Point
Method (MPM), a continuum mechanics approach,
shows promise due to its efficiency in modelling
large deformations. It is particularly valuable for
studying the entire instability process, including static
stability, failure initiation, post-failure behaviour, and
subsequent runout. This study applies MPM to a real
case: the collapse of the Las Palmas tailings dam,
triggered by the 2010 Maule earthquake in Chile (Mw
8.8). The dam is located approximately 30 km northwest
of Talca, in Chile’s Maule region. The computational
model considers a two-dimensional plane-strain
condition with fully saturated porous media and a
coupled hydro-mechanical formulation. The results
include velocity, deformation, displacement, and
final deposition patterns. Notably, the computed
runout distance aligns well with post-collapse field
observations, validating the method’s capability to
replicate real cases. This research enhances our
understanding of failure mechanisms and contributes
to improved risk management in the mining industry.

Keywords: tailings dam failure, material point method,
large deformation modelling

En los ultimos anios, el andlisis post-colapso ha cobrado
relevancia en la industria geotécnica y minera para la
evaluacion y mitigacion de riesgos. La estimacion del runout
por fallas en presas de relaves se ha convertido en un requisito
regulatorio para el diseiio, operacion y cierre de instalaciones
de almacenamiento de relaves (TSF). El desafio clave radica en
modelar grandes deformaciones considerando la mecanica de
suelos del continuo. El Método del Punto Material (MPM), un
enfoque de mecanica del continuo, muestra potencial debido
a su eficiencia en el modelado de grandes deformaciones.
Es particularmente valioso para estudiar todo el proceso de
inestabilidad, incluyendo la estabilidad estatica, el inicio de
la falla, el comportamiento post-falla y el runout posterior.
Este estudio aplica el MPM a un caso real: el colapso de la
presa de relaves Las Palmas, desencadenado por el terremoto
del Maule de 2010 en Chile (Mw 8.8). La presa esta ubicada
aproximadamente a 30 km al noroeste de Talca, en la Region
del Maule, Chile. El modelo computacional considera una
condicion bidimensional de deformacion plana con un
medio poroso completamente saturado y una formulacion
hidromecanica acoplada. Los resultados incluyen patrones de
velocidad, deformacion, desplazamiento y deposicion final.
Cabe destacar que la distancia de runout calculada coincide
con las observaciones in situ posteriores al colapso, lo que
valida la capacidad del método para replicar casos reales. Esta
investigacion mejora nuestra comprension de los mecanismos
de falla y contribuye a una mejor gestion de riesgos en la
industria minera.

Palabras clave: falla de presas de relaves, método de punto
material, modelado de grandes deformaciones

Introduction

Tailings deposits are essential geotechnical structures in
the mining industry. Despite high design standards, total
or partial collapses still occur, primarily due to extreme
natural events, operational management failures, and

design deficiencies. In fact, tailings deposits have long been
recognized as high-risk structures in terms of mechanical
instability (Blight, 1997). A review of the main causes
of tailings deposit failures worldwide indicates that they
originate from large earthquakes, infiltration, overflow, and
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foundation soil instability (ICOLD, 2001; Davies, 2002;
Ricoetal.,2008a; Azam and Li, 2010; Ishihara et al., 2015;
Villavicencio et al., 2014). In Chile, the most significant
failures are primarily caused by liquefaction (Dobry and
Alvarez, 1967; Castro and Troncoso, 1989; GEER, 2010;
Verdugo et al., 2012; Kossoff et al., 2014; Verdugo and
Gonzalez, 2015; Villavicencio et al., 2014). This is
attributed to various factors, such as Chile’s highly seismic
environment, upstream construction methodologies, and
inadequate operational control. In general, liquefaction
occurs when a large-magnitude, long-duration earthquake
coincides with the presence of a water table or extensive
saturated zones, and when the soil exhibits undrained
behaviour under dynamic or static loads. In this context,
high water content in a tailings deposit represents a critical
and high-risk condition (Van Zyl, 2014).

Following the collapse of a tailings deposit, material flows
downstream with great destructive power. Therefore, it is
necessary to predict the flood zone, velocities, and flow
path to develop mitigation measures and delineate safety
zones. In this context, the concept of “dam-break analysis”
has been adopted in various countries to predict the runout
distance and inundation area of tailings after collapse. To
quantify and manage this risk, it is essential to model both
the rupture process and flow dynamics. This analysis is
inherently complex because it requires integrating, within
a single calculation, the transformation of solid material
into a liquid or semi-liquid state, as occurs in liquefaction.
Consequently, many computational models simplify the
problem by treating tailings as a liquid material, which, in
some cases, behaves as a viscous fluid.

To provide a practical solution for post-collapse analysis
of these structures or similar landslides, several calculation
methods have been developed. These include simplified
numerical models (Jeyapalan et al., 1981, 1983; Hungr,
1995) and empirical formulations based on historical failure
data (Luciaetal., 1981; Rico et al.,2008b; Concha and Lall,
2018; Picciullo ef al., 2022). In recent decades, significant
progress has been made in post-collapse analysis, leading
to the development of computational models capable of
predicting tailings flow kinematics. These models have
been applied to various historical failure cases (Zabala and
Alonso, 2011; Lumbroso et al., 2021; Ghahramani et al.,
2022; Elkhamra ef al., 2023; Macedo et al., 2024).

In Chile, catastrophic liquefaction-induced flow failures
include the collapse of the El Cobre tailings dam in 1965,
triggered by the La Ligua earthquake, and the collapse of
the Las Palmas dam during the 2010 Maule earthquake.
The latter case has been extensively studied (Bray and
Frost, 2010; Gebarth, 2016; Moss et al., 2019; Hernandez,
2021; Quilodréan, 2021), demonstrating both numerically
and experimentally that seismic-induced liquefaction
was the mechanism responsible for the failure. In this
context, this study contributes to understanding post-
collapse behavior by considering flow failure. Through
computational modeling, it proposes the use of the Material
Point Method (MPM) to analyze the problem as one of
large deformations.

The material point method

Numerous computational techniques have been developed
to address large deformation issues in geotechnical
engineering, with a particular focus on simulating failure
initiation, its progression, and the subsequent runout.
Among these methods, the Material Point Method (MPM)
stands out as a promising approach, demonstrating
successful applications in various hydro-mechanical
coupled scenarios (Zabala and Alonso, 2011; Yerro et al.,
2013; Pinyol et al., 2017; Lemus ef al., 2024). Originating
from Sulsky et al. (1994, 1995), MPM is considered
a hybrid method that integrates aspects of mesh-free
techniques with traditional finite element method (FEM).

In MPM, the continuum is discretized into a collection
of material points, each representing a subdomain and
containing all relevant parameters, scalars, and vector fields.
Additionally, a fixed background computational mesh is
employed during calculations to solve the momentum
equations across the entire problem domain over successive
time steps. Utilizing standard interpolation functions from
FEM, information is transferred and properties are updated
between grid nodes and their corresponding material points
at each incremental time step. This Eulerian-Lagrangian
representation of the domain eliminates the need for mesh
generation and regeneration, a common requirement
in classical FEM approaches. For further details on the
computational algorithm, readers are referred to Fern et
al. (2019) and Soga et al. (2016) regarding geotechnical
engineering applications. In this study, the governing
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equations used correspond to those formulated for fully
saturated media, which are presented below.

A fully coupled saturated formulation in MPM is adopted
here, and the 2-phase-1-point MPM approach to the
dynamic behaviour of saturated porous media is considered
within the framework of the generalized Biot formulation
(Zienkiewicz and Shiomi, 1984). The v - v, formulation
(solid and liquid velocities) for saturated media in MPM
was established by Jassim et al. (2013). The governing
momentum balance equation for the liquid phase (per unit
volume of liquid) is expressed as follows:

np
pLay, = Vpr — k—L(VL —vs) +pLb
L

6]
where a; is the acceleration of the liquid phase, v, and vsare
the total velocities of the liquid and solid phases,
respectively, b is the body force vector, p; is the liquid
pressure, g is the density of the liquid phase, p, is the
dynamic viscosity of the liquid, & is the intrinsic
permeability of the liquid, and » is the porosity. This
equation illustrates the so-called generalised Darcy’s law.

The momentum balance of the mixture (per unit volume of
the mixture) can be written as:

(1 - n)psas +anaL =Veo+ pmb

2)
3)

Pm =ps(l—n)+prn

where agis the acceleration of the solid particles, o is the
Cauchy total stress tensor of the mixture, psis the density
of the solid particles, p, is the density of the mixture. The
mass of the porous media must be separately conserved for
each constituent in all calculations. In the case of the solid
phase, the solid particles are considered incompressible
(ops/ot = 0), therefore the conservation of mass of the solid
phase becomes the following expression, which describes
the material derivative of the porosity.
dn

E—(l—n)V-VS=O (4)

The mass balance equation for the liquid phase can be
written analogously to equation (4) as

dpy _

K
” —f[VovL+(l—n)V-vS] (5)

where K; is the liquid bulk modulus, equivalent to the
reciprocal of the liquid compressibility (K; = —1/B,,).

Eost-failure modelling of Las Palmas tailing
am

The Las Palmas tailings dam is part of a former abandoned
gold mining operation (Villavicencio et al., 2014), located
near the city of Talca in the Pencahue commune in the
Maule Region, Chile (see Figure 1). After the earthquake
that occurred in Chile on February 27, 2010, partial collapse
of the Las Palmas mine tailings occurred, obstructing the
local drainage network, and altering the local morphology
due to the tailings flooding (Pizarro et al., 2010; Verdugo et
al., 2010). Due to the seismic event, liquefaction occurred
in its material, where this failure took two directions, one
towards the East, with an approximate displacement of 165
m from the edge of the reservoir, and another towards the
South, with an approximate displacement of 350 m from
the edge of the reservoir (Figure 2). The liquefiable flow
had an approximate thickness of 1.5 to 4.0 m in some
places (Gebhart, 2016; Bray and Frost, 2010).The collapse
was triggered by the interplate earthquake on February 27,
2010, with a magnitude of M 8.8 and a depth of 35 km off
the coast of the Maule Region, ranking as the sixth largest
earthquake recorded worldwide since 1900.

Tranque de Relaves

VI Regidn

Figure 1: Location of the Las Palmas Tailings Dam. Source:
Modified from Google Earth, 2023

A liquefaction failure was observed at the base level of the
retaining dam, apparently due to saturation of the few lower
meters (0.5 to 1 m) caused by undetected groundwater. This




Lemus, L., Harris, B., Bravo, A. and Rodriguez, J. (2025). Obras y Proyectos 37, 87-97

saturation zone apparently was not detected at the time of
the closure of the deposit (Villavicencio et al., 2014).

Figure 2: Las Palmas tailings dam after the collapse generated by
the 27 February 2010 earthquake (Villavicencio ef al., 2014)

Geometric and construction stages configuration
The tailings dam was built on a terrain with a slope
descending towards the South and East. Above, it had a
maximum upper slope of 4:1 (horizontal and vertical) and
a maximum lower slope of 15:1, horizontal and vertical
(Gebhart, 2016). In Figure 3 is showed the construction
sequence of the dam, which consisted of 4 individual
stages developed over a period of 17 years, between 1981
and 1998 (Moss et al., 2019; Gebhart, 2016). The sequence
began with the construction of stage one, which consisted
of a retaining wall and placement of hydraulic fill tailings
(finely crushed solid). Following this, as shown in Figure
3, stage two was positioned upstream at the same height
as the initial wall. Subsequently, on these two completed
stages, and using the downstream method, stage three
was constructed. Finally, in stage four, walls and tailings
were positioned on the material contained in stage three.
For the case of retaining walls or embankments, the sandy
and granular fraction of the tailing’s material was used to
generate greater resistance capacity.

To generate the surface of soil foundation, a two-
dimensional model is created prior to the failure, along
with Google Earth satellite images supplemented with
a raster model of the area, to obtain the corresponding
contour lines of the terrain using QGIS software as showed
in the Figures 4 and 5.

Figure 3: Construction stages of Las Palmas Tailing dam (Pizarro
etal.,2010)

Figure 4: Raster and contour lines of the Las Palmas tailings
sector.

Figure 5: Contour lines generated in QGIS.

With the above information, the slopes where the collapsed
material moved were traced, complementing with the
geometry of the tailings dam prior to the failure obtained
from Hernandez (2021). Subsequently, the geometric
digital model shown in Figure 7 was developed using
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AutoCAD Civil 3D software corresponding to the section
indicated in Figure 6.

Figure 6. Top view and profile line prior to the failure (Gebhart,
2016)

7 wros T SUELODEFUNDACION

678 (m)

Figure 7: Cross-sectional profile of the two-dimensional
geometric model of the Las Palmas tailings dam prior to the
failure.

Geotechnical ~characterization and  adopted
parameters

According to the drilling records, triaxial tests, geotechnical
characterization, and the post-collapse reconnaissance
work of the deposit (Bray and Frost, 2010; Gebhart, 2016),
it was determined that the computational model considered
three types of materials: tailings, walls, and foundation
soil. The tailings from the dam are composed of a sandy
silt material with a low percentage of silty sand susceptible
to liquefaction. The constitutive model used for the tailings
corresponds to the classical Mohr Coulomb model for both

liquefied and non-liquefied material.

Non-Liquefied Tailings: For modelling the non-liquefied
tailings material, a drained condition was considered
(cohesion of 0 kPa), where, due to the frictional resistance
of the silts, “peak” and residual parameters of this material
were obtained. The residual parameters were chosen to
determine the internal friction angle corresponding to
21°, as it best represented the mobilized soil resistance
within the flow failure. The Young’s modulus was
calculated considering the number of blows from the
drillings obtained from the data provided by Gebhart
(2016), resulting in different modulus values from which

an average value of 1341 kPa was calculated to represent
the material. As for Poisson’s ratio, a value of 0.325 was
adopted from specialized literature considering various
soil classifications.

Liquefied Tailings: The liquefied tailings material has a
residual post-liquefaction strength of 8.28 kPa obtained
from the conclusions of Gebhart (2016). It has a friction
angle of 0° due to the deficiency in its load-bearing
capacity if the material liquefied entirely due to the seismic
event. For the Young’s modulus, Poisson’s ratio, and other
parameters, the same values as the non-liquefied tailings
were retained.

Sand walls: The material used to construct the walls or
containment dikes is classified as silty sand (SM) with
a low percentage of silt. In the models created, it was
configured using the classical Mohr Coulomb constitutive
model.

Non-Liquefied walls: Regarding the parameters of this
material, a friction angle of 26° and a cohesion of 38.3
kPa were assigned, obtained from triaxial tests under
consolidated undrained conditions. The Young’s modulus
of 5724 kPa, similar to the tailings, was obtained from
the number of blows/foot of the SPT test conducted in
situ. Poisson’s ratio of 0.3 was defined based on existing
tables in specialized literature associated with various soil
classifications.

Liquefied sand walls: the parameters of Young’s modulus
(E) and Poisson’s ratio (v) remain unchanged. As for
cohesion, a low value is assigned because it is assumed
that the collapsed material had no resistance due to the
seismic event, with a value of 3 kPa.

Soil foundation: for the analyzed case study it was
considered as a competent material with high strength
that had minimal relevance in the collapse of the deposit.
Regardless of this assessment, the material was configured
with a linear elastic model with a very high modulus of
elasticity to represent it as an impenetrable material. Based
on the review of background information, it was confirmed
that no failure occurred in the foundation soil, validating
the assumption that this material has high strength.

According to this, a resume of adopted parameters is
shown in Table 2.
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Table 2: Summary of parameters adopted for the model in MPM.

Non- .
liquefied | HAQuefied | Non= 4y qed | Soil

Parameter sand liquefied . .

sand o tailings | foundation

walls tailings
walls
n 0.65 0.65 0.65 0.65 0.25

P, , kg/m® | 2730 2730 2730 2730 2700
p, » kg/m? | 1000 1000 1000 1000 1000
ki, m? 1.0x10% |1.0x 10* |1.0x 10®* | 1.0x 10® [1.0x 10°
K, kPa [22x10%)|22x10*|22x10*|22x10* |2.2x 10"
p, kPa's [1.0x10° {1.0x 10° | 1.0x 10° |1.0x 10° [1.0x 10°
v 0.3 0.3 0.325 0.325 0.2
E, kPa 5724 5724 1341 1341 200000
¢, kPa 38.3 5 0 8.28 -
0,° 26 3 21 0 -

p,: solid density; p;: liquid density; 7: porosity; &, : Intrinsic permeability; K bulk
modulus of water; p: dynamic viscosity; £: Young modulus; v: Poisson’s ratio;
c: cohesion; @: friction angle

Model configurations and computational meshing
Two calculation phases are considered: a static phase is
performed by the application of gravity loading and a
dynamic phase corresponds to the collapse. In the Anura3D
code, calculation data were established to evaluate the
number of time steps (iterations) to be calculated. Each
calculation step represents a fraction of time, which in
this case was determined to be equivalent to 0.1 s per step.
Considering a total of 600 time-steps, therefore the real
simulation time is 60 s.

The two-dimensional model mesh encompasses the
entire computational domain, even where there is initially
no material (blue mesh), as depicted in Figure 8. The
objective is to fully cover the spatial domain where it is
assumed that material will exist when the soil mass moves.
In all models created, the mesh consists of triangular linear
elements, as shown in Figure 8. For the analyzed deposit,
the dimension of the foundation soil elements was set to
5.0 m as it is not relevant in the modelling (unnecessary
and time-consuming calculations), while for the tailings,
walls, and areas where material could mobilize, it was set
to 1.5 m. Additionally, an unstructured mesh of 1.0 m was
applied to the interface line between the collapsed tailings
and the foundation soil, achieving mesh refinements in
the areas of interest (where the material will mobilize) to
attain a refined calculation network and avoid interference
from overly coarse mesh in the flow of collapsed material.
This model consists of 13674 nodes and 26690 triangular
elements, each of which is composed of three material

e

T

0 50 100 150 200 250 300 350 400 450 500 550 600 650
Distancia [m]

Figure 8: Computational mesh of the model

The MPM is implemented in Anura3D opensource code
(Anura Research Community 2022) in Fortran language.
To the simulations in a virtual machine with high
calculation performance. The characteristic of the CPU
used is detailed in Table 3.

Table 3: CPU characteristics of virtual machine used
CPU details

Overating Svstem Windows 10 Pro, v. 22H2, 64 bits,
P &> processor x64
Pr . Intel® Xeon® Gold 52218 CPU @
0cesso 2.30GHz
N° cores 12 Cores de CPU
Storage 500 Gb
Memory (RAM) 64 Gb
Results

A static calculation phase is presented, corresponding to
the initialization of stress state by quasi-static gravitational
loads, defined in two calculation steps. The result at the
end of this phase is shown in Figure 9.

300 )
Distancia [m]

Figure 9: Vertical geostatic stress due to initial conditions setting.

The dynamic stage of the model corresponds to the
displacement of the materials composing the tailings dam,
where one of the objectives of this study is the analysis
of the post-collapse scenario. A total of 600 calculation
steps, corresponding to 60 s after the static phase, were
considered, as this is an appropriate time range for
complete collapse to occur and for the runout distance to
be obtained.
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Here the liquefied parameters were used for both the
tailings and the downstream walls of the dam. Given
the magnitude of a seismic event, it is assumed that the
tailings, being very fine and barely compacted materials,
liquefy entirely. In the case of the walls, liquefaction was
considered as there are records confirming their collapse.
Regarding the central walls and those located upstream,
they remained in non-liquefied conditions as observed in
situ, maintaining their initial position, thus preserving the
quasi-static parameters. Figure 10 illustrates the material
conditions at the start of the dynamic phase of the model.

. Soil foundation

. Liqueficd sand walls

D Liquelied tailings

D Non-Liquelied sind walls

Distancia [m]

Figure 10: Material configuration of the model.

During the dynamic phase, of the initial 60 s of time
considered, it only took 49 s for the material to come to a
stop, allowing the run-out distance to be visualized. Within
this time interval, the material traveled 160 m from the toe

of the downstream wall slope (see Figures 11 and 12).

300 750

Distancia [m]

Distancia [m)

1=49(s)

Distancia [m]

Figure 11: Evolution of position of tailing dam flow failure.

According to the information gathered, the collapsed ma-
terial reached an approximate distance of 165 m. When
comparing this result with the computational model, there

160 [m]

O 208980 06 0 S

R 0%S8888 0 et o5 ot (0.9 U0 DO

R N AR R o0 sheoroRs

50 100 150 200 250 300 350 400 450 500 550 600 650

Distancia m]

<. SRR

Figure 12: Final deposition of collapsed tailings and initial geo-
metric setup.

is agreement in terms of runout distance reached. The dif-
ference could be attributed to the fact that, since the focus
of dam modelling was on post-collapse behaviour, seismic
analysis was not considered. It was assumed that both the
tailings and the downstream walls liquefied. Additionally,
due to the lack of exact knowledge of some material pa-
rameters, common values for a certain soil classification
had to be used, and assumptions were made for values for
which there were no data.

Additionally, it is observed that during the collapse, the
downstream walls (coarse material), as depicted in Figure
13, began to open a path along the slope of land surface.
However, during the movement, particles were left behind
along the path, causing the tailings (fine material) to spread
over the liquefied material of the walls but not to surpass
it. Additionally, it is evident that the tailings upstream did
not flow due to the non-liquefied parameters of the central
walls. Nevertheless, it is observed that the wall in stage [V
(central), despite its properties, exhibited deformations in
its structure.

[ soit foundation

. Liquefied sand walls

[ vigueticd wilings

D Non-Liquelied sand walls

300 350 400"
Distancia [m]

Figure 13: Final disposal of constituent materials after the
collapse.

The volumetric deformations during the geostatic phase
are shown in Figure 14(a), where small deformation val-
ues can be observed, as the materials in this condition still
possess a level of non-liquefied material resistance. How-
ever, already in the early moments of the dynamic phase,
shear bands are evidenced at the interfaces and into the
principal sand wall (see Figure 14(b)). Following this, the
deformation began to progress backwards, where the shear
bands gradually increased due to the liquefied tailings until
it completely lost its resistance, causing it to descend as a
whole or in block form. At the same time, it is observed
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how the bands ascended along the slope of the lower cen-
tral wall until reaching the point of generating deforma-
tions and subsequent rupture of the upper wall, as shown in
Figure 14(c), that agree with the real case (see Figure 15).

Figure 14: Volumetric deformation and shear bands at the failure
initiation.

Figure 15: State of the central walls post-collapse (Gebhart,
2016; Bray and Frost, 2010. a) Aerial view of the walls and the
material and b) edge of mobilized flow failure.

The description of the tailings flow kinematics is conducted
through the tracking of control points located in different
areas of the deposit. These control points are indicated in
Figure 16, where it can be observed that there are differences
in the velocities reached, both in terms of magnitude and
timing of occurrence. Maximum velocities can be observed
at different time instants. Regarding the advance front of
the tailings, an average of maximum values is 14 m/s (~
50 km/h) reached at about 7 s, highlighting the destructive
power of tailing flow that was developed (see Figure 16).

Finally, the displacements of three control points are
analyzed, which are indicated in Figure 17, along with their
respective evolution over time. The maximum displacement
reached is around 180 m in the “Point 3” located at the
slope of the dam (see Figures 17 and 18). Regarding the
displacement of “Point 17 (tailings material), it is inferred
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Figure 16: Velocities at different points versus calculation time.
a) Central point in liquefied tailings, b) center of the collapsed
sand wall, and c) toe of the collapsed sand wall.

that at approximately 7 s, the material begins to slide,
where it is observed that at 33 s, a maximum displacement
of 70.2 m is generated. After this, the particles begin to
stabilize.

As for “Point 2” and “Point 3,” corresponding to the
collapsed wall, a significant difference can be appreciated
between their values due to their positions. “Point 3” shows
a pronounced curve because in the first 10 s, the material
moved approximately 100 m, reaching the maximum
collapse displacement (179.8 m) at 49 s. The reason for
this is that being on the downstream slope of the collapsed
wall leads to greater movement from the beginning of the
failure without resistance from a material holding it back.
On the other hand, “Point 2” only traveled 2.88 m, starting
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its movement at approximately 13 s and stopping at 35 s.
This is because it is located at the back of the base of the
wall, causing the tailings material to pass over this point,
reducing its displacement.
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Figure 18: Displacements over time for three points.

Conclusions

This study enhances the applicability of the Material Point
Method (MPM) for understanding the behaviour of tailings
deposits after failure, leveraging its unique capabilities for
modelling large soil deformations. The results obtained for
travel distance are validated against field data collected
after the deposit collapse. In this regard, an estimated
runout distance of approximately 160 m from the toe of the
sand wall slope aligns well with observed data. However,
at another location, into the tailing dam, the maximum
calculated displacement reaches approximately 180 m.

Regarding the failure evolution in terms of deformations
and shear band formation, the collapse morphology—
influenced by the assumption of liquefied material
parameters during the dynamic phase— was successfully
replicated. Additionally, the model’s velocity estimates are
particularly noteworthy, as they contribute to validating
the destructive potential of the tailings flow. Nevertheless,
there remains room for improvement in describing the
failure process, which could be achieved by incorporating
advanced constitutive models that explicitly account for
liquefaction under seismic loading.

Future research should focus on further improving the
proposed model. This could involve integrating a more
advanced constitutive model to enhance the accuracy of
tailings behaviour predictions and seismic liquefaction-
Additionally, with  appropriate
computational implementation, a finer mesh could be
employed to minimize interference from an overly coarse
discretization in the flow of collapsed material. Increasing
the number of material points per triangular element
could also help mitigate numerical instabilities. Finally,
incorporating seismic loading conditions and dynamic
parameters, as well as developing a three-dimensional
computational model, would enhance the model’s reliability
and improve its predictive capabilities for future failures.

induced failures.

Acknowledgements

The authors would like to thank the Department of Civil
Engineering at the University of La Serena for their support
inthis work. Luis Lemus acknowledges the National Agency
for Research and Development (ANID) of the Government
of Chile for the doctoral scholarship abroad (CONICYT-
PCHA/Doctorado Internacional/2017-72180231) and to
the financial support of FIULS 2030 through the project
“FIULS 20307, code 18ENI2-104235, from the program
“New Engineering for 2030 in Regions - Implementation
Stage.

References
Anura3D (2022). MPM Research Community. https://github.
com/Anura3D/Anura3D_OpenSource

Azam, S. and Li, Q. (2010). Tailings dam failures: a review of the
last one hundred years. Geotechnical News/Waste Geotechnics,
50-53

Blight, G. (1997). Destructive mudflows as a consequence of
tailings dyke failures. Proceedings of the ICE — Geotechnical
Engineering 125(1), 9-18

Bray, J.D. and Frost, J.D. (eds.) (2010). Geo-engineering
Reconnaissance of the 2010 Maule, Chile Earthquake. Geo-

engineering Extreme Events Reconnaissance GEER Association,
Report No. GEER-022, USA

Castro, G. and Troncoso, J. (1989). Effects of 1985 Chilean
earthquake on three tailing dams. Fifth Chilean Conference on

Seismology and Earthquake Engineering, Santiago, Chile




Lemus, L., Harris, B., Bravo, A. and Rodriguez, J. (2025). Obras y Proyectos 37, 87-97

Concha, P. and Lall, U. (2018). Tailings dams failures: Updated
statistical model for discharge volume and runout. Environments
5(2), 28

Davies, M.P. (2002). Tailings impoundment failures: are
geotechnical engineers listening?. Geotechnical News/Waste
Geotechnics, 31-36

Dobry, R. and Alvarez, L. (1967). Seismic failures of Chilean
tailings dams. Journal of the Soil Mechanics and Foundations
Division 93(6), 237-260

Elkhamra, Y., Chen, H. and Stark, T. (2023). Inverse analysis of
Cadia tailings dam failure. Geo-Congress 2023, E. Rathje, B.M.
Montoya and M.H. Wayne (eds.), ASCE and GI, Los Angeles,
CA, USA, 10-19

Fern, J., Rohe, A., Soga, K. and Alonso, E. (eds.). (2019).
The Material Point Method for Geotechnical Engineering: A
Practical Guide. CRC Press, Taylor & Francis Group, Boca
Raton, USA

GEER (2010). Dams, levees, and mine tailings dams. Turning
disaster into knowledge: geo-engineering reconnaissance of
the 2010 Maule, Chile Earthquake. Geo-Engineering Extreme
Events Reconnaissance Association GEER. J. Bray and D. Frost
(eds.), 204-226

Gebhart, T.R. (2016). Post-liquefaction residual strength
assessment of the Las Palmas, Chile tailings failure. MSc thesis,
California Polytechnic State University, San Luis Obispo, USA

Ghahramani, N., Chen, H.J., Clohan, D., Liu, S., Llano-
Serna, M., Rana, N.M., McDougall, S., Evans, S.G. and Take,
W.A. (2022). A benchmarking study of four numerical runout
models for the simulation of tailings flows. Science of the Total
Environment 827, 154245

Hernandez, A.B. (2021). Colapso del tranque de relaves Las
Palmas durante el sismo del Maule 2010. Tesis de magister, P.
Universidad Catolica de Chile, Macul, Chile

Hungr, O. (1995). A model for the runout analysis of rapid flow
slides, debris flows, and avalanches. Canadian Geotechnical
Journal 32(4), 610-623

ICOLD (2001). Tailings dams - risk of dangerous occurrences,
lessons learnt from practical experiences. Bulletin 121. United
Nations Environmental Programme (UNEP), Division of
Technology, Industry and Economics (DTIE) and International

Commission on Large Dams (ICOLD), Paris, France

Ishihara, K., Ueno, K., Yamada, S., Yasuda, S. and Yoneoka, T.
(2015). Breach of a tailings dam in the 2011 earthquake in Japan.
Soil Dynamics and Earthquake Engineering 68, 3-22

Jassim, L., Stolle, D. and Vermeer, P. (2013). Two-phase dynamic
analysis by material point method. International Journal for
Numerical and Analytical Methods in Geomechanics 37(15),
2502-2522

Jeyapalan, J.K., Duncan, J.M., Seed, H.B. (1981). Summary
of research on analyses of flow failures of mine tailings
impoundment. Information Circular 8857, Technology Transfer
Workshop on Mine Waste Disposal Techniques, US Bureau of
Mines, Denver, CO, USA, 54-61

Jeyapalan, J.K., Duncan, J.M. and Seed, H.B. (1983). Analyses
of flow failures of mine tailings dams. Journal of Geotechnical
Engineering 109(2), 150-171

Kossoff, D., Dubbin, W.E., Alfredsson, M., Edwards, S.J.,
Macklin, M.G., Hudson-Edwards, K.A. (2014). Mine tailings
dams: characteristics, failure, environmental impacts, and

remediation. Applied Geochemistry 51, 229-245

Lemus, L., Rodriguez, J., Caceres, V. y Mery, D. (2024).
Modelacion computacional de deslizamientos de tierra masivos
inducidos por sismos usando el Método del Punto Material.
Obras y Proyectos 35, 31-39

Lucia, P.C., Duncan, J.M. and Seed, H.B. (1981). Summary
of research on case histories of flow failures of mine tailings
impoundments. Technology Transfer Workshop on Mine Waste
Disposal Techniques, US Bureau of Mines, Denver, CO, USA,
46-53

Lumbroso, D., Davison, M., Body, R. and Petkovsek, G. (2021).
Modelling the Brumadinho tailings dam failure, the subsequent
loss of life and how it could have been reduced. Natural Hazards
and Earth System Science 21,21-37

Macedo, J., Yerro, A., Cornejo, R. and Pierce, 1. (2024). Cadia
TSF failure assessment considering triggering and posttriggering
mechanisms. Journal of Geotechnical and Geoenvironmental
Engineering 150(4), 04024011

Moss, R.E.S., Gebhart T.R., Frost J.D. and Ledezma C. (2019).
Flow-failure case history of the Las Palmas, Chile, tailings dam.
Pacific Earthquake Engineering Research Center PEER report
2019/01. UC Berkeley, USA




Lemus, L., Harris, B., Bravo, A. and Rodriguez, J. (2025). Post-failure modelling of Las Palmas

tailings dam using the Material Point Method. Obras y Proyectos 37, 87-97
https://doi.org/10.21703/0718-2813.2025.37.3240

Piciullo, L., Storresten, E.B., Liu, Z., Nadim, F. and Lacasse,
S. (2022). A new look at the statistics of tailings dam failures.
Engineering Geology 303, 106657

Pinyol, N.M., Alvarado, M., Alonso, E.E. and Zabala, F. (2017).
Thermal effects in landslide mobility. Géotechnique 68(6), 528-
545

Pizarro, G., Pastén, P., Bonilla, C., Tarud, F. y Acevedo, S. (2010).
Evaluacion preliminar de contingencia en tranque de relaves Las
Palmas, Sector Pencahue, Region del Maule. DICTUC, Macul,
Chile

Quilodran, C.A. (2021). Distancia peligrosa tranque de relaves
Las Palmas. Tesis de magister, P. Universidad Catolica de Chile,
Macul, Chile

Rico, M., Benito G., Salgueiro A.R., Diez-Herrero A. and
Pereira H.G. (2008a). Reported tailings dam failures a review
of the European incidents in the worldwide context. Journal of
Hazardous Materials 152(2) 846852

Rico, M., Benito G. and Diaz-Herrero A. (2008b). Floods from
tailings dam failures. Journal of Hazardous Materials 154(1-3),
79-87

Soga, K., Alonso, E., Yerro, A., Kumar, K. and Bandara, S.
(2016). Trends in large-deformation analysis of landslide mass
movements with particular emphasis on the material point
method. Géotechnique 66(3), 248-273

Sulsky, D., Chen, Z. and Schreyer, H.L. (1994). A particle
method for hystory-dependent materials. Computer Methods in
Applied Mechanics and Engineering 118(1-2), 179-196

Sulsky, D., Zhou, S.J. and Schreyer, H.L. (1995). Application of
a particle-in-cell method to solid mechanics. Computer Physics
Communications 87(1-2), 236-252

Van Zyl, D. (2014). Plenary Presentation: Holistic approach to
mine waste management. 2" International Seminar on Tailings

Management, Gecamin: Tailings 2014, Antofagasta, Chile

Verdugo, R. and Gonzalez, J. (2015). Liquefaction-induced
ground damages during the 2010 Chile earthquake. Soil
Dynamics and Earthquake Engineering 79, 280-295

Verdugo, R., Sitar, N., Frost, J.D., Bray, J.D., Candia, G.,
Eldridge, T., Hashash, Y., Olson, S.M. and Urzua, A. (2012).
Seismic performance of earth structures during the February
2010 Maule, Chile, earthquake: dams, levees, tailings dams, and
retaining walls. Earthquake Spectra 28(1), 75-96

Verdugo, R., Villalobos, F., Yasuda, S., Konagai, K., Sugano,
T., Okamura, M., Tobita, T. and Torres, A. (2010). Description
and analysis of geotechnical aspects associated to the large 2010
Chile earthquake. Obras y Proyectos 8, 25-36

Villavicencio, G., Espinace, R., Palma, J., Fourie, A. and
Valenzuela, P. (2014). Failures of sand tailings dams in a highly
seismic country. Canadian Geotechnical Journal 51(4),449-464

Yerro, A., Alonso, E. and Pinyol, N. (2013). The Material Point
Method: A promising computational tool in Geotechnics. 78"
International Conference on Soil Mechanics and Geotechnical

Engineering, Paris, France, 853-856

Zabala, F. and Alonso, E.E. (2011). Progressive failure of
Aznalcéllar dam using the material point method. Géotechnique
61(9), 795-808

Zienkiewicz, O.C. and Shiomi, T. (1984). Dynamic behaviour
of saturated porous media: the generalized Biot formulation and
its numerical solution. /nternational Journal for Numerical and
Analytical Methods in Geomechancs 8(1), 71-96




Panes, A. and Pastén, C. (2025). Comparative study of P2PSand and Mohr-Coulomb constitutive

models using FLAC3D for the seismic modeling of a tailings dam in Chile.
Obras y Proyectos 37, 98-105, https://doi.org/10.21703/0718-2813.2025.37.3241

Comparative study of P2PSand and Mohr-Coulomb constitutive models using
FLAC3D for the seismic modeling of a tailings dam in Chile

Estudio comparativo de los modelos constitutivos P2PSand y Mohr-Coulomb utilizando
FLAC3D para el modelamiento sismico de un deposito de relaves en Chile

Andrés Panes! and César Pastén?

! Itasca Chile SpA, Chile, andres.panes@oneitasca.com

Fecha de entrega: 7 de marzo 2025
Fecha de aceptacion: 22 de abril 2025

2 Universidad of Chile, Department of Civil Engineering, Chile, cpasten@uchile.cl (Orcid: 0000-0002-6683-0619)

The trend in the dynamic analysis of tailings deposits is
to use advanced constitutive models in order to properly
capture the cyclic behavior of the materials and thus
have a better estimation of the physical stability of
these structures. In this context, the main objective of
this research is to compare the results of numerical
simulations performed with a constitutive model used
in current practice, such as the Mohr-Coulomb elasto-
plastic model, and an advanced constitutive model based
on the critical state theory. This model, P2PSand, has the
ability to represent the contractive and dilatant behavior
of soils and the essential characteristics of the cyclic
behavior of sands. From the results of the numerical
analysis, the following conclusions can be drawn:
P2PSand is able to adequately simulate the dynamic
behavior of the sand in the tailing dam subjected to a
measured earthquake of medium intensity (M,, = 5.4).
P2PSand and Mohr-Coulomb constitutive models have
the capability to analyze a maximum credible earthquake
of magnitude 8.0 (M,, = 8.0), even if the earthquake is
increased by 1.5 and 2 and if an advanced constitutive
model is not used, the use of an elastic-plastic model
with the addition of hysteretic damping is recommended.

Keywords: tailings dam, liquefaction, P2PSand, Mohr-
Coulomb, FLAC3D, seismic

La tendencia en el andlisis dinamico de depositos de
relaves es utilizar modelos constitutivos avanzados con el
fin de capturar adecuadamente el comportamiento ciclico
de los materiales y asi tener una mejor estimacion de la
estabilidad fisica de estas estructuras. En este contexto, el
objetivo principal de esta investigacion es comparar los
resultados de simulaciones numéricas realizadas con un
modelo constitutivo utilizado en la practica actual, como es
el modelo elasto-plastico de Mohr-Coulomb, y un modelo
constitutivo avanzado basado en la teoria del estado critico.
Este modelo, P2PSand, tiene la capacidad de representar el
comportamiento contractivo y dilatante de los suelos y las
caracteristicas esenciales del comportamiento ciclico de
las arenas. A partir de los resultados del andlisis numérico,
se pueden extraer las siguientes conclusiones: P2PSand
es capaz de simular adecuadamente el comportamiento
dinamico de la arena en la presa de relaves sometida a un
sismo medido de intensidad media (M,, = 5.4). Los modelos
constitutivos P2PSand y Mohr-Coulomb permiten analizar
un sismo maximo creible de magnitud 8.0 (M,, = 8.0) e
incluso, si el sismo se incrementa en 1.5 y 2 y si no se utiliza
un modelo constitutivo avanzado, se recomienda usar un
modelo elasto-plastico con amortiguamiento histerético.

Palabras clave: presa de relaves, licuefaccion, P2PSand,
Mohr-Coulomb, FLAC3D, sismica

Introduction

dams, numerical analyses are essential to guarantee their

physical stability. In this context, the current trend for
numerical modeling of tailings dams seeks to improve the
dynamic analyses by using advanced constitutive models
that properly represent the materials’ cyclic behavior.
Nowadays, several constitutive models describe the

The Chilean government enforces the physical stability of
tailings storage facilities (TSF) under static and dynamic
conditions through the SERNAGEOMIN (National
Geology and Mining Service). Considering that Chile
has a high seismicity and some of the largest tailings
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performance of granular materials, including liquefaction
as a relevant factor to study in dynamic analyses. Although
both UBCSand (Beaty and Byrne, 2011) and SANISand
(Dafalias and Manzari, 2004) models present outstanding
merits, they still exhibit some limitations, including the
damping overestimation at large deformations (Cheng,
2018). However, it is the P2PSand (Practical Two-Surface
Plastic Sand Model) model (Cheng, 2018; Cheng and
Detournay, 2021), a model specifically designed for
geotechnical earthquake engineering applications, the
one that partially addresses these limitations. This model
modifies the SANISand one (Dafalias and Manzari, 2004)
based on the critical state theory of soils. In this regard,
one of the P2PSand features is a set of parameters used
to simulate responses of different relative densities and
initial stress states (Cheng, 2018) and to modify all void
P2PSand captures volumetric
changes, pore pressure generation, and energy dissipation
appropriately. The Mohr-Coulomb (M-C) elastoplastic
model can simulate tailing dams in static conditions.

ratio-related formulas.

In contrast, the Finn/Byrne constitutive model (Byrne,
1991) can simulate materials susceptible to liquefaction
in dynamic conditions to better model (in zones below
groundwater level) the pore pressure generation due to
the volumetric deformation of materials. This study aims
to compare the results of numerical simulations for the
dynamic performance of a tailing dam, considering the
Mohr-Coulomb elastoplastic model and the advanced
constitutive model P2PSand (Cheng and Detournay, 2021)
implemented in the numerical analysis software FLAC3D
(2019).
Three-dimensional  numerical ~ model
construction

The finite difference software FLAC3D (2019), version
7.0, was used for this model. Figure 1 shows the FLAC3D
model’s isometric view and visualization section. Stability
models developed for this work required incorporating
hydrogeological inputs for the correct performance of
dynamic analyses. The phreatic surface (PS) analyzed
across the wall for 2947.5 and 2955 masl elevations
is shown in Figure 2. The PS at 2947 masl is the actual
2018 condition, while the PS at 2955 masl is considered a
Maximum Probable Flood (MPF) condition and represents
the maximum level the PS could reach in the reservoir

basin as a consequence of the most significant precipitation
event for the study area.

a)  FLAC3D 7.00

©2021 Itasca Consuiting Group, Inc.
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Figure 1: a) Isometric view of the FLAC3D model and b) visua-
lization section
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Figure 2: Pore pressure contours (limited to 0.5 MPa), 2947.5
masl and b) 2955 masl

Surface earthquakes recovery and material
properties

The analyses were performed based on two seismic
records. The first one corresponds to the largest earthquake
recorded in 2018 at the TSF site area with a magnitude
M = 5.4, and the second one is the Maximum Credible
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Earthquake (MCE) proposed by a seismic hazard study.
Figure 3 compares the original recorded (red) and the rock
surface response (cyan) of the acceleration and pseudo-
acceleration spectra. The figure shows an almost perfect
agreement, implying that the model can reproduce the
seismic records at the rock surface. In the same figure, the
Fast Fourier Transform (FFT) and the foundation soil and
transfer function (TF) of the dam, obtained as the ratio
between the FFT at the dam crest and the FFT at the free
field, are presented. The dam predominant frequency is
approximately 3 Hz and derived from the Fourier spectra
ratio smoothed by the Konno and Ohmachi (1998) method,
which allows the predominant frequencies to be established.
This frequency is similar to the frequency obtained from
in-situ measurements using the HVR methodology.

The properties of the dam materials are summarized in
Table 1. The numerical model explicitly includes the
bedrock presence. The bedrock and tailings properties are
shown in Table 2.

For sand material, hysteretic damping was added, as a
complement to the Mohr-Coulomb constitutive model, in
order to account for the degradation of the shear modulus

Table 1: Dam properties

Parameter Unit Value
Dry density, water content t/m3, % 1.94, 12
Shear strength: ¢, ¢ kPa, ° 0,37
Maximum void ratio, - 075, 0.40
minimum void ratio
Relative density % 79
Young modulus kg/cm? 326 + 642log(c%)
Table 2: Bedrock and tailings properties

. Density, Young Poisspn’s Undrained

Material s modulus, ratio shear strength
vm kefem? ©) ©)
Bedrock 2.5 2x10° 0.25 -
Tailings 1.8 20 (c'5)°3 0.49 u=0.07
Oy

and the increase of the damping level. The calibration of
the hysteretic damping in FLAC3D is carried out using the
function implemented by default.

P2PSand constitutive model

This model supports the critical state theory (it requires the
critical state friction angle, ¢_, as an input parameter) and
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Figure 3: Earthquake M = 5.3: a) Horizontal acceleration and b) horizontal response spectrum. MCE M = 8.3: ¢) Horizontal acce-
leration and d) horizontal response spectrum. (e) Dam transfer function for earthquake M = 5.3.

100




Panes, A. and Pastén, C. (2025). Obras y Proyectos 37, 98-105,

uses the state parameter (distance between the initial Rel-
ative Density and the critical state line) to define whether
the performance will be contractive or dilative. Therefore,
P2PSand is based on the material’s Relative Density (Dr)
and requires the minimum and maximum void ratios as
input parameters. The critical state line is given as follows
(two-parameters):

Patm

(M

where Q and R are Bolton’s constants (1986) (material de-
pendent and can be calibrated) with 10 and 1 default val-
ues, respectively. Alternatively, the critical state line can be
defined using three-parameters as follows:

D = Drg + 2 (2=’ @

Patm

where Dr,, A, and & are material parameters and & usually
equal to 0.7 for sands. The elastic parameters are obtained
as follows:

0.5
_ p _2(1+v)
G = Grefpatm (Patm) = 3(1-2v)

3)
where v is the Poisson’s ratio and G, is a density-depen-
dent material parameter. G,is assumed to be a function of

the relative density, Cheng (2018) has shown that linear
function as follows:

Gref = f(Dr) = gO(Dr + CDT‘) (4)

where g, and C, are material constants with defaults values
Ofg() = 1240 and CDr: 001 .

Calibration of the constitutive model
This of the dam
performance, considering the P2PSand and Mohr-Coulomb

research compared simulations
(M-C) constitutive models. To calibrate the elastic law of
P2PSand for the sand, and comply with both the laboratory
data, and for the purpose of a practice-oriented calibration
with a set of parameters unique to the sand under study,
the elastic parameters calibrated in this work were g

=800 and C, = 0. With these parameters, a good fit of
the elastic branch of the stress-strain curve was obtained.
For the critical state calibration, a numerical calibration
exercise was carried out on triaxial tests (100, 300 and 900
kPa) selected from those developed by a soil mechanics
laboratory for tailings sands, aimed at reproducing
laboratory results.

Figure 4 shows the calibration of the critical state
considering the best fit (O = 9.8 and R = 1.6) with respect
to the laboratory tests. According to the sensitivities
carried out, it was observed that the O parameter controls
the resistance peak, while the R parameter is associated
with the volumetric behavior. In the same figure shows
how the stress-strain curves of those models compare
with the results obtained from the laboratory tests for
300 kPa confinement (selected). In the absence of an
advanced constitutive model, an elastoplastic model is
recommended. Note that the M-C model successfully
replicates the performance of the laboratory triaxial tests
for large deformations. Moreover, the simulation shows
the absence of a dilatancy characteristic for the M-C
model, and the K. factor (factor-cyclic) is a parameter to
calibrate the liquefaction potential of the P2PSand, which
controls the cyclic material performance and allows for a
cyclic mobility or liquefaction adjustment (Cheng, 2018).
Data from single cyclic shear (Cyc-Dss) tests (undrained
condition) at two confining pressures (50 and 300 kPa)
for 0.1% and 1% strain levels were considered a reliable
calibration. It looks to adjust a single cyclic factor to
ensure a similar performance of the numerical specimens
compared to the laboratory samples for each confinement
and deformation level. Figure 4 shows the results obtained
for the 300 kPa confinement and controlled deformation
level of 1% when compared, showing the performance
of the FLAC3D model (in cyan) and the laboratory test
(blue for the first cycle and red for the last cycle) under the
numerical calibration scheme at controlled deformation.

The calibration exercise to obtain the critical state values
dependent on three parameters was to plot a curve of
average stress as a function of the Dr for two-parameters
(Q and R) already calibrated in the previous stage (Q = 9.8
and R = 1.6), and then through a process iteratively fit the
same curve in the best way, based on the three-parameter
dependent critical state equation, as shown in Figure 5. An
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Figure 4: a) Stress-strain P2PSand, b) stress-strain M-C, c¢) volumetric-strain P2PSand, d) volumetric-strain M-C, e) cyclic drained
DSS (300 kPa-1%) and f) cyclic undrained DSS (300 kPa, 1%)

almost perfect agreement is observed, which confirms that

Table 3: Constitutive model P2PSand calibrated properties.

the model is capable of reproducing the same behavior | Parameter Default value sands Adopted value
depending on two or three parameters. The parameters e 3.8-7.2Dr+3Dr>>0.007 0.1
used as input for the constitutive model P2PSand are k, 0.46-0.35Dr 0.23
shown in Table 3. 0. 330 370
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Figure 5: Calibration Critical State Sand Material — Ratio of
slopes Dr (-) and p. (kPa) for two and three parameters - P2PSand.

Results and discussion

According to the existing evidence regarding the behavior
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of the main wall during the 2018 earthquake, the observed
horizontal and vertical displacements did not exceed 5 cm.

Crest elevation 2947 masl - measured earthquake of
M =5.4-3D model

Figure 6 depicts a plan view with the residual horizontal and
vertical displacement contours that the dam experienced
(elevation 2947.5 masl) after the recorded earthquake (M
= 5.4) for the P2PSand (Figure 6(a)) and Mohr-Coulomb
(Figure (b)) constitutive models. Note that, according to
the existing evidence about the main dam’s performance
during the 2018 earthquake, the P2PSand constitutive
model fits the observed level of deformations (< 5 cm).
According to Figure 7, a comparison between the residual
horizontal displacement contours of the two-dimensional

a) P2PSand
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b) M-C

Earthquake

Horizontal

~0.06 m

~0.03m

Vertical

I -4.0000E.02

-5.0000€-02 ~0.02m

X|

Vertical

~0.03m

Figure 6: Plan view of horizontal (Y) and vertical (Z) displace-
ment contours (m), a) P2PSand and b) M-C

I 45000807

b N

e

~u.usm

~0.03m

“1.0000E 02
15000602
25000602
Soonrm

H Earthquake
S1

~0.02m

~0.06 m
\ P

P

~0.08m

Figure 7: 3D and 2D cross section views of horizontal displace-
ment contours (m), a) P2PSand and b) M-C

and three-dimensional models of the dam (elevation
2947.5 masl) after experiencing a seismic event (M = 5.4)
for both constitutive models is presented. The results show
that the performance of the two-dimensional models is
comparable to that of the three-dimensional models.

Figure 8 shows volumetric and shear strains for drained
and undrained condition for P2PSand model.
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Figure 8: Section view of volumetric and shear strains for P2P-
Sand model. a) Drained and b) undrained condition

Crest elevation 2955 masl - MCE M = 8.3 - 3D model
Figure 9 depicts a plan view with the residual horizontal and
vertical displacement contours that the dam experienced
(elevation 2955 masl) after the MCE (M = 8.3) for the
P2PSand (Figure 9(a)) and Mohr-Coulomb (Figure 9(b))
constitutive models.
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Figure 9: Plan view of residual horizontal and vertical displace-
ment contours (m), a) P2PSand and b) M-C




Panes, A. and Pastén, C. (2025). C tive study of P2PSand and Mohr-Coulomb constituti 74
anes, A. and Pastén, C. (2025). Comparative study o and and Mohr-Coulomb constitutive

models using FLAC3D for the seismic modeling of a tailings dam in Chile.
Obras y Proyectos 37, 98-105, https://doi.org/10.21703/0718-2813.2025.37.3241

Crest elevation 2955 masl - sensivity of MCE M = 8.3 -
2D model — P2PSand

In addition to the analyzes carried out with the MCE
earthquake, a sensivity analysis was carried out increasing
the earthquake by 50 and 100%. Figure 10 shows
horizontal acceleration increment, horizontal and vertical
displacement contours.
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Figure 10: Horizontal acceleration increment, horizontal and
vertical displacement contours (m) — P2PSand — Section.

Figure 11 shows the trend of horizontal and vertical dis-
placements in the crest of the wall for the MCE, 1.5 MCE
and 2 MCE earthquakes, where an almost linear increase
in horizontal displacements can be observed compared to
the vertical displacements that attenuate.

m Horizontal
Vertical u

Crest displacement (m)
=t

MCE earthquake increase (-)

Figure 11: Horizontal and vertical displacements in the crest ver-
sus increase in the MCE earthquake.

Conclusions

The developed numerical model follows the standard
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practice in numerical modeling, incorporating all the
available information to simulate the sands’ behavior
effectively. Based on the results obtained using the
advanced P2PSand constitutive model calibration, we
conclude that (i) the model reproduces the monotonic
response of tailing sand samples observed in laboratory
conditions, regarding 100, 300, and 900 kPa of effective
confinements, and (ii) the model simulates the drained and
undrained tailings sands’ cyclic behavior.

The analyzed predictive case (2955 masl elevation)
considers the MCE and the MPF, which can be regarded as
extreme and unlikely scenarios. Based on the acceptability
criteria, the P2PSand constitutive model predicts the
dam would suffer severe damage when subjected to such
extreme conditions, and the M-C model also predicts the
dam’s collapsing risk, with longitudinal cracks exceeding
a 50 cm width. After analyzing all cases, the outcome
for the MCE resulted in an average settlement of 3 m at
the crest, which means that, after the seismic event, the
freeboard would still be maintained. The results were
insensitive to a low Rayleigh damping level (0.2%) for the
recorded earthquake and the MCE. Therefore, using more
complex constitutive models, such as the P2PSand, is a
more reliable and viable option instead of a simpler model,
such as the Mohr-Coulomb, which is more commonly used
in practice. However, a proper selection and calibration
of these constitutive models is crucial. For the advanced
models, calibration is achieved by comparing laboratory
monotonic and cyclic tests, as well as degradation
curves. For the 2018 dam configuration, predictions
with the P2PSand constitutive model properly calibrated
agree with field observations and recorded instrumental
measurements.

P2PSand nomenclature

c strength ratio

Dr relative density

Dr k& 3-parameter critical state

€max, €min  Maximum and minimum void ratio
f ratio reverse

g, C,, eclastic parameters

G, material parameter

G shape parameter

h, plastic shear rate
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d minimum dilatancy ratio Seismological Society of America 88(1), 228-241

factor of cycling

k, factor of elasticity degradation
n° coefficient bounding

nd coefficient dilatancy

Pam atmospheric pressure

De effective pressure

P mean pressure

O R 2-parameter critical state

z maximum fabric magnitud
?,, critical state friction angle
v Poisson’s ratio
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Designing shallow foundations on fractured
rock is a complex challenge for civil engineers
due to varied geological structures and material
properties. Unlike soils, estimating rock mass
bearing capacity using soil mechanics methods is
often unsuitable due to irregular block dimensions.
Factors like discontinuities, filling materials, and
fracture intensity further complicate developing a
universal theory akin to Terzaghi's for soils. Peck
introduced a method correlating bearing capacity
with Rock Quality Designation (ROD), followed by
approaches based on Bieniawski’s Geomechanics
Classification System and empirical methods.
Despite advancements in numerical modelling,
no universal solutions exist. This study analyzes
fractured rock behaviour using Chilean site samples,
employing finite element models to compute shear
stresses and deformations. The goal is to propose
a comparative method integrating empirical and
numerical approaches, evaluating result dispersion.

Keywords: shallow foundations, bearing capacity,
rock mechanics, finite element method

El diserio de fundaciones superficiales sobre roca fracturada
representa un desafio complejo para los ingenieros civiles
debido a la diversidad de estructuras geologicas y propiedades
de los materiales. A diferencia de los suelos, la estimacion de
la capacidad portante del macizo rocoso mediante métodos
de mecanica de suelos suele ser inadecuada debido a las
dimensiones irregulares de los bloques. Factores como las
discontinuidades, los materiales de relleno y la intensidad de la
fractura complican aun mas el desarrollo de una teoria universal
similar a la de Terzaghi para suelos. Peck introdujo un método
que correlaciona la capacidad portante con la designacion
de calidad de roca (RQOD), seguido de enfoques basados en el
Sistema de Clasificacion Geomecanica de Bieniawski y métodos
empiricos. A pesar de los avances en modelacion numeérica,
no existen soluciones universales. Este estudio analiza el
comportamiento de la roca fracturada utilizando muestras de
sitios chilenos, empleando modelos de elementos finitos para
calcular los esfuerzos de corte y las deformaciones. El objetivo es
proponer un método comparativo que integre enfoques empiricos
y numéricos, evaluando la dispersion de los resultados.

Palabras clave: fundaciones superficiales, capacidad de soporte,
mecanica de rocas, método de elementos finitos

Introduction

Designing shallow foundations on fractured rock masses
is a challenging task. The methods used for footing design
on rock must consider both the intact rock properties and
the characteristics of discontinuities. The complexity of
geological features, such as the orientation and condition
of discontinuities, weathering profiles, and construction
blasting damage, increases the uncertainty of engineering

designs.
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Traditionally, estimating the ultimate bearing capacity of
shallow foundations has relied on previous experience,
empirical criteria, or national code design procedures
(Serrano and Olalla, 1994). Small-scale projects may
lack the extensive field and laboratory testing required for
rock engineering design (Rose, 2004). Design engineers
must often select strength and deformation parameters
from technical literature or use a presumptive allowable
bearing pressure, which may not always be conservative,
depending on the site’s rock conditions. Various authors
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have presented and extended classic rock mechanics
concepts and design procedures (e.g., Goodman, 1989;
Wyllie, 2003; Feng and Hudson, 2011; Wittke, 2014; Aydan,
2017; Hoek, 2023). Other design procedures are found in
publications by the American Society of Civil Engineers
(ASCE), the American Association of State Highway
and Transportation Officials (AASHTO), the Canadian
Foundation Manual (CFM), and international codes for
different rock foundation projects. These documents often
include empirical formulas and tables intended for use by
experienced engineers with a rock mechanics background,
which may not be familiar to geotechnical engineers more
experienced in soil mechanics.

The mode of failure (as shown in Figure 1) is influenced
by the joint spacing relative to the footing size and the
combination of hard and weak layers (Sowers and Sowers,
1979). The failure mode depends on whether the joints
are open, closed, or wide, their orientation (vertical to
horizontal), or if there is a thin rigid layer over a weak
compressible layer.

€. Thin rigid layer over weak compressible
layer: punching fallure

d. Thin rigid layer over weak compressible
layer: lexure failure

Figure 1: Bearing capacity failures modes (Sowers and Sowers,
1979)

A simplified representation of foundations transitioning
from intact to heavily jointed rock mass with increasing
sample size is presented by Serrano and Olalla (1996)
(Figure 2), which is a modified scheme based on the
idealized diagram by Hoek (1983). This representation
illustrates the influence of scale on the rock mass behaviour
model, which should be used in designing shallow
foundations on horizontal or inclined rock masses.

A particular consideration regarding the applicability of the
procedure from Serrano and Olalla (1994) and others, is to

consider the Group I (intact rock) and Group IV-V (jointed
rock mass) with rock isotropy and homogeneity. For
complex scenarios like Group III-1V other considerations
and more advanced design must be carried out.

GROUP 1 GROUP 11 GROUP 11T GROUP IV GROUP ¥V
| !
INTACT I SINGLE TWO i SEVERAL JOINTED
ROCK l DISCONTINUITY DISCONTINUIMES! DISCONTINUITIES ROCK MASS
I P
!

Figure 2: Simplified representation of the influence of scale on
type of rock mass behaviour model which should be used in de-
signing shallow foundations on rock slope (Serrano and Olalla,
1996).

Another feature of spread footings on rock is that the
bearing surface does not have to be perpendicular to the
direction of the applied load. This is because igneous rock
generally has high shear strength, and if necessary, anchors
can be installed to provide additional shear resistance as
required by the project. Under these conditions, vertical
loads can be supported on sloping rock faces, inclined
loads on horizontal surfaces, and vertical loads on two
levels without any issues. External loads such as wind
and seismic forces may act on the structure, creating
overturning moments and uplift forces. The foundation
design must accommodate these conditions. If the
combination of seismic and wind forces generates uplift
forces, it may be necessary to design tie—down anchors to
stabilize the entire system.

Most foundations on rock are spread or continuous footings
at the ground surface, but there are situations where this
type of footing is not feasible. This could be because the
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available bearing capacity does not meet design criteria,
the bearing capacity occurs at a considerable depth, or
the project specifies a certain depth. In summary, the
design of surface foundations on fractured igneous rock
must consider the following to ensure good foundation
performance: a) the ultimate bearing capacity of the
fractured rock to ensure there will be no further fracturing,
crushing, or creep within the loaded zone (pressure bulb);
b) the maximum settlement of the foundation, which can
result from a combination of elastic and plastic strain of the
rock mass, as well as potential compression of weak seams
within the volume of rock mass compressed by the applied
load and c¢) sliding and shear failure and shear failure of
rock blocks formed by intersecting discontinuities within
the foundation’s influence area. This condition typically
occurs when the foundation is located on a steep slope and
the orientation of the discontinuities allows blocks to slide
out of the open face, or when two foundations are located
too close together at different levels (as can occur with ring
foundations).

A non—written recommendation is that the performance of
an important foundation must be checked with respect to
all of these three conditions because they are independent
of each other.

Geotechnical design approaches on rock
mass

Foundations on faulted rock masses can present significant
challenges for the foundation engineer due to the greater
heterogeneity of rock compared to soil. Spread footings
supported on rock must be designed to handle the design
loads with adequate bearing capacity, structural integrity,
and tolerable settlements in accordance with the project
requirements.

The response of footings subjected to seismic and dynamic
loading should be evaluated based on local norms and
experience. For footings on rock, the location of the
resultant pressure (R) at the base of the footing should be
kept within B/4 of the center of the footing of width B.
The bearing capacity and settlement of footings on rock
are influenced by factors such as the presence, orientation,
and condition of discontinuities, weathering profiles, and
other geological features. Therefore, the methods used

for designing footings on rock should consider these site—
specific factors.

For footings on competent rock, simple and direct analyses
based on uniaxial compressive rock strengths and Rock
Quality Designation (RQD) may be applicable. Competent
rock is defined as a rock mass with tight discontinuities
or those that are not wider than 3.5 mm. For footings on
less competent rock, more detailed investigations and
analyses should be conducted to account for the geological
complexity of the rock. Below are comments on the
methods used for footings on both competent and jointed
rock.

Footings on competent rock

The allowable contact stress for footings supported on
level surfaces in competent rock may be determined using
the method proposed by Peck ef al. (1974). However, the
maximum allowable contact stress must not exceed the
concrete’s allowable bearing stress. RQD used in this
method should be the average RQD for the rock within
a depth of B below the base of the footing, assuming the
RQD values are relatively uniform within that interval. If
the rock mass within a depth of 0.5B below the base of the
footing is of poorer quality, the RQD of the poorer rock
should be used to determine the allowable contact stress

(qall) .

Footings on jointed rock

Using the uniaxial compressive strength: the design of
footings on broken or jointed rock must account for the
condition and spacing of joints and other discontinuities.
The ultimate bearing capacity of footings on broken or
jointed rock may be estimated using the following equation
(1) (Hoek, 1983):

Quir = Nmsqucs (1)
The values of g should preferably be determined from
the results of laboratory testing of rock cores obtained
within 2B of the base of the footing. The coefficient N__is
a function of the rock category and rock type. When the
rock strata within this interval vary in strength, the rock
with the lowest capacity should be used to determine ¢ ,.
In the design example case presented in this paper, there
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are uniaxial compressive test results available from gabbro,
which give a conservative mean of 170 MPa. This value is
higher than the minimum value of 124-311 MPa(AASHTO,
2002) but lower than the mean of the two wvalues.
Nonetheless, it is representative of the rock mass and can
be used to estimate the probable ultimate bearing capacity
of the rock mass in situ.

Using the rock mass rating (RMR), another empirical—
theoretical method to estimate the net allowable bearing
capacity of a fractured rock mass is based on the use of the
Rock Mass Rating of Bieniawski (1989) RMR,, system.
In this study, the RMR/ of the gabbro within the probable
pressure bulb has a mean value of 90%, which corresponds to
a net allowable bearing capacity in the range of 4 to 6 MPa.

Using RQD, Peck et al. (1974) assessed the allowable
bearing capacity (g, in MPa) directly from the RQD using
equation (2), obtained in borings or field measurements
(Palmstrom’s method). This assessment assumes that the
applied stress will not exceed the uniaxial compressive
strength (UCS) of the intact rock (g, < ¢q.)- This
approach, as noted by many investigators, often results in
values that are higher compared to other methods.

RQD/16
1- (RQD/130)

2

Gan =1+

Drawing from Canadian experience, another method to
estimate the allowable bearing capacity of rock under
pressure is detailed in the Canadian Foundation Manual
(CFM, 2006). Developed by Gill (1980), this method
incorporates the uniaxial compressive strength of the intact
rock along with factors that account for various rock mass
characteristics, foundation types, and their representative
dimensions. The Canadian practice method is applicable
for socketed piles and shallow foundations (Gill, 1980),
employing equation (3) for calculating the allowable
bearing capacity of the rock mass:

9an = qucsNiNg 3)
where N; is an empirical coefficient depending on the
spacing of the discontinuities and Ny is an empirical
coefficient depending on the embedment of the foundation
using equations (4) and (5).

3+s/B
N = + s

7 10+/T + (30057s)

h
N;=08+ o.2<3> <2 )

Where s is the spacing of joints in cm, B is the footing
width in cm, J is the opening of joints in cm, % is the
embedment and D is the embedment in rock. The method
states that normally Ny > 1.0 and that for shallow

foundations the engineer must consider that N, = 1.

In the present design example and using the last method it
was determined the following rock mass characteristics: s
between 20 — 45 cm (average value = 30 cm), B between
2.00—4.00 m (average value =300 cm), and 6 between 0.10
— 0.4 cm (average value = 0.3 cm). With these parameters,
N;1s 0.155, and Ny is 1.

A method developed by Serrano and Olalla (1994) gives
an ultimate load capacity P, that can be estimated with
equation (6):

P =pWNs—0) (6)
This approach considers two variables f in MPa and {,
equations (7) and (8). Where m, s and m, are the Hoek and
Brown failure criterion parameters and o is the uniaxial
compressive strength of the intact rock. The bearing
capacity factor N; is a generalization of the Prandtl
parameters N, and N, and it is a function of the ground
slope, of the angle of the load and the normalized external
overburden acting around the footing.

_ mO'ci _ Oci RMR — 100 (7)
p= s 8 moexp( 8 )

_ 8s _ 8 RMR - 100
e A A TR ®)

i

Following the procedure by Wyllie (2003), a practical
approach can be used to estimate the foundation’s bearing
capacity. The mechanism assumes that an active wedge
forms below the footing and interacts on a passive wedge
extending to the side (Salgado, 2022). The rock under the
foundation (zone A) and the contiguous rock (Zone B) are
assumed to be in compression similar to a specimen in a
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triaxial compression (see Figure 3), with major principal
stress (0,4, 6;3) and minor principal stress (o, 033). For a
footing resting above the rock o;; = 0. For a recessed
footing the surcharge g, is the average vertical stress due to
the rock weight above the footing level. The increase in the
bearing capacity for this case is produced by the confining
pressure. The fracture rock strength is defined by the
Hoek—Brown criterion with the constants m and s to
account for the rock mass fracturing. The intact rock
strength o©,,, 1s determined from laboratory tests
(unconfined compressive strength) on rock cores. The
major principal stress in the zone A can be related to the
ultimate bearing stress, equations (9) and (10).

c'3 = \/m Ouir9s + so,f(r) + g (10)

The allowable bearing capacity ¢,;, see equation (11),
relates to the rock mass strength by the factor of safety FS
(between 2 and 3) and the correction factor of foundation
shapes C; = 1, e.g. for a stripe L/B > 6 (Wyllie, 2003).

dail = Cr19,/FS (11)

O

AL

Fractured
rock

7B
Wedge B

Figure 3: Bearing capacity failure mode (Salgado, 2022)

Dynamic considerations

The dynamic shear strength parameters can be estimated
based on their static counterparts because conducting
dynamic tests on a rock mass with an RQD greater
than 30% is impractical, and even less feasible for an
RQD below 25%, which Bieniawski (1989) classifies as
resembling dense coarse granular soil.

In this study, it is assumed that the rock mass may behave
similarly to granular soils under dynamic loads. Referring
to research on Ottawa sand by Whitman and Healy (1963),
it is noted that increasing load velocity (deformation
velocity) leads to a slight reduction in the internal friction
angle. For practical purposes, these researchers propose
the following relationship to estimate the dynamic friction
angle of granular soils using equation (12):

¢dyn = Pstaric — 2° (12)

To estimate the cohesion under dynamic conditions, the
authors referenced investigations on stress—strain behaviour
characteristics of granular and fine soils under transient
loading (Casagrande and Shannon, 1949; Carroll 1963).
Following Carroll’s proposal we can use equation (13):

1.5¢

~S
¢ u static

u transient = (13)
The correlation between dynamic and static deformability
parameters is theoretically straightforward. However,
challenges arise when engineers encounter heterogeneous
materials like certain soils and rock masses, especially
when fractures have separations comparable in size to the
foundations’ dimensions. In such cases, treating the
material as a perfect continuum can lead to theoretical
parameter estimates that rarely match those from empirical
methods.

Experience has led engineers to prefer adopting static
values estimated by empirical methods based on the
research of past scholars (Hoek and Brown, Bieniawski).
These methods allow for the inclusion of deformability
and shear strength parameters in the estimation process for
dynamic values in the static case. Engineers then adjust
these values based on empirical coefficients derived from
laboratory results that consider the material type (granular)
and scaling factors.

These considerations provide a practical degree of validity.
Therefore, values determined using mechanics equations
(dynamics) should only serve as reference values for an
idealized rock mass and may not fully reflect the reality of
the site project.
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Design example on igneous rock

The study will analyze the behaviour of fractured rocks
using samples from project sites located in northern Chile.
The site primarily features gabbro, an igneous rock known
for its mafic composition, dark color, and phaneritic,
intermediate to coarse—grained texture. The example
structure presents a unique foundation design scenario,
involving an excavation with a central recessed footing
and two recessed ring footings shown in Figure 4. The
foundation’s concrete is considered to have a minimum
strength of 40 MPa. This case aims to compare results
obtained from empirical methods with those derived from
a numerical model using the finite element method in RS2
(v11.023) software by Rocscience, Inc.

Specifically, the central footing or pier measures 4.5 m in
base width at a depth of 7.0 m. The first ring footing is
situated 12.0 m away, with dimensions of 4.0 m width and
4.5 m depth. The second ring footing is located 30.0 m
away, featuring a width of 2.0 m and a depth of 2.5 m.

and allowable bearing capacity of the fractured rock mass
in the design example.

FEM model

The numerical model was implemented using the software
RS2 by Rocscience Inc. The analysis type applied to this
model was axisymmetric, and the solver type was Gaussian
Elimination. All materials are considered isotropic, and
the failure criterion is Mohr—Coulomb. The mesh type is
graded, and the element type are 6 noded triangles. The
number of elements is 1992 and the number of nodes is
4113. The design loads for each foundation are 4 MPa.
The seismic coefficient k, = 0.4g in the Chilean seismic
zone 3. The material properties are shown in Table 3 and
the corresponding model is shown in Figure 5. There are 3
zones of rock quality, up to 20 m gabbro 1 (highly fracture
rock), 20 to 30 m gabbro 2 (slightly fracture rock) and 30
m and beyond is gabbro 3 (good to very good rock).

Table 1: Comparison of the estimated values of the ultimate and
allowable bearing capacity of the fractured rock mass of the de-
sign example (Part 1).

90.0
=

j‘;gw UCS Serrano and
- o Method | 4 \gpro | RMRy, | RQD Olalla
il |
J W 1. G sutic» MPa 39.1 6.2 17.7 11.5
i [ 1' G dmamic» MP2 58.7 9.3 26.6 17.3
J F i Gutt saies MPa 13.0 2.1 59 3.8
J ! i, dynamics MPa 19.5 3.1 8.9 5.8
o

Figure 4: Design example. Foundation with a pier and two
foundation rings on recessed on a fractured igneous rock.

Normally, rocks have very high bearing capacities, and in
the case of igneous rocks, they can exceed the compressive
strength of concrete. In such cases, the allowable bearing
capacity is determined not by the properties of the rock
mass but by the strength of the concrete. Moreover,
settlements can be so minimal that they qualify as elastic
deformations and are often negligible in many instances.

Empirical methods

Based on the methods discussed earlier, Tables 1 and 2
present a comparison of estimated values for the ultimate

Table 2: Comparison of the estimated values of the ultimate and
allowable bearing capacity of the fractured rock mass of the de-
sign example (Part 2)

CEM 1 cpm | crm | WYe | wyttie | wyllie
Method Central | pio 1| Ring2 | €™l | Rino 1 | Ring 2
Pier g g Pier g g
GusasMPa | 774 | 784 | 803 | 402 | 374 | 339
C] u, dynamics
T 1160 | 117.6 | 1205 | 604 | 56.1 | 509
Guiswis MPa | 258 | 26.1 | 268 | 168 | 125 | 11.3
4all, dynamics
T 387 | 392 | 402 | 252 | 187 | 17.0
Results

Upon examining the results obtained from pseudo—three—
dimensional analyses through numerical methods, it can
be stated that the contact pressures or stresses, even under
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significant seismic demand, are comparable to the values
proposed for the admissible load capacity of the rock
mass by the RMR_j method (lower bound). This method
is the most conservative among all empirical methods.
The results, derived from the parameters of the rock mass
estimated through surface mapping, point load tests, and
calibrated through simple compression tests using the
latest version of Rocscience’s RSData program (Hoek—
Brown failure criteria), support the recommendation to use
these values. Although conservative, these values allow
for an acceptable cross—check with numerical methods
(see Tables 1 and 2 and Figures 6 and 7).

Table 3: Material properties used in the design example for the
foundation and rock mass

Material Foundation Gabbro 1 | Gabbro 2 | Gabbro 3
concrete

Field Field Field

Initial element Body force | stress and stress and
. stress and
loading only body body
body force

force force
Unit weight,
MN/m? 0.030 0.025 0.025 0.025
Poisson’s ratio 0.3 0.12 0.16 0.18
Elasticity
modulus, MPa 28500 8241 47486 103299
Material type Plastic Elastic Elastic Elastic
Peak tensile
strength, MPa 0.8 0 0.4 2.7
Peak friction 44 24 39 48
angle, degrees
Peak cohesion,
MPa 8 10 20 32

Figure 5: Design example. Mesh, loads and seismic coefficient.

Figure 6: Design example. Differential stresses (MPa) induced
by static loads and the determination of interactions among the
ring foundation elements.

Figure 7: Design example. Differential stresses (MPa) induced
by seismic loads and the determination of interactions among the
ring foundation elements.

Additionally, considering an approximate dissipation of
deviatoric stresses (expressed clearly as maximum shear
stresses) below the foundations, it is shown that these
stresses do not reach levels that would be considered high
risk for the rock mass beneath the foundation.

Moreover, the vertical deformations of the system under
static load conditions are within the established limits for
maximum deformations, set at 5 mm. This also leads to a
recommendation to use the RMR, method in similar cases
(in other rock masses) to estimate the admissible bearing
capacity of a rock mass (see Figures 8 and 9).

Finally, even under significant seismic demand, both the
stresses and deformations remain within the established
limits for the foundation system of the structures. In the case
of deformations, there is even a slight increment (compare
Figures 8 and 9). Therefore, among the empirical methods,
the RMR,, method is the most aligned with reality. As
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Figure 8: Design example. Vertical displacements (mm) induced
by static loads and the determination of interactions among the
ring foundation elements

Figure 9: Design example. Vertical displacements (mm) induced
by static loads and the determination of interactions among the
ring foundation elements

shown by the results in Table 1, it is the most conservative
method available in the literature.

The maximum allowable contact stress must not exceed
the concrete’s allowable bearing stress (upper bound
limit). Normally, rocks have very high bearing capacities,
they can exceed the compressive strength of concrete. In
this case, the allowable bearing capacity is determined not
by the properties of the rock mass but by the strength of
the concrete.

Conclusions

Under static load conditions, the stresses calculated do not
reach levels that would be considered high risk for the rock
mass beneath the foundation. Vertical displacements of the
foundation system do not exceed 5 mm.

Under high seismic demand, both the stresses and
displacements still remain within the established limits
for the foundation system, although there is a slight

displacement increment. Therefore, it can be concluded
that among the empirical methods, the RMR,, is the most
conservative method. In this analysis, the allowable bearing
capacity is controlled by the strength of the concrete and
not by the properties of the rock mass.
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