Indice

INTRODUCCION. ....couerviermarveimmaeeeassaessaseessesssessssssaessesssesssssss s sessse s sssssessessses s 4
1.1 ANEECEARILES. ...ttt 4
CONSIDERACIONES DE MECANICA DE LOS MEDIOS CONTINUOS........cccoceceeerrvenenene 8
1.1 INETOAUCCION ..ttt sttt ettt b et ns e et ebeenes 8
1.2 Hipo6tesis de 1os esfuerzos efectivos. ... 9
1.3 Postulados Fundamentales. ............coceviririenieieieininiresesieseeeeee et 10
1.4 Postulado de independencia del sistema de referencia. ............ccoeuerivniiiiininininnnnns 12
1.5 Materiales SIMPIES. ........cciriririiiiiiiciie e 13
1.6 Restricciones impuestas por simetrias del material. ...........ccccocevviiiiiiiiiiiiiiis 17
MODELOS CONSTITUTIVOS EN LA GEOTECNIAL........ccoiitrretenrreeerneeeensre s 19
2.1 INELOAUCCION ...ttt 19
2.2 Modelos PIASHICOS. ......civiiiiuiiiiiiiicii s 21
3.2.1 Modelos de Tresca y VON MiSes.........ccccovviiiiiiiiiiiniiininiiccccciccccccc s 26
3.2.2 Modelo de Mohr-Coulomb ..o 28
2.2.3 Modelo de MIOZ PréVOst ........ccviiriiniiiniiiiiiiictnietnetteseee ettt 29
2.2.4 Modelo de Dafalias .........ccoecireiniiiiiiniiiciieciceee s 35

2.3 Modelos del eStad CITHCO. ....c.civeuirieirieiricirtcee e 40
2.3.1 La teoria del estado CITHCO .....ccuvveiriiiiiiiiiicic s 40
2.3.3 Modelo de Pender .........cccocoirieiiiiiiiiiiiicicse s 48
2.3.4 Modelo de SANAIET .........ccovveiriiiiiiriieeeeee s 54

2.4 Modelos ENAOCTONICOS .......coveuirieuiiiiiiiiiiiiiiieieeeeeete et 57
2.4.1 La teoria @NdOCTOMNICA. ......ccveirriiriiiiieieii ettt 57
242 Modelo de Valanis.........cceceeiririninenicieieeeeese et 58
2.4.3 Modelo de Bazant...........ccvueirieiniiiiiiiiiicicscttee s 63

2.5. Modelos HIpOelAstiCOS. ..o 67
2.5.1 Teoria hipOelastiCa..........cccciviiiiiiiiiiiiiiciiic e 68
2.5.2 Modelo de Kondner-DUNCan ..........ccccueereirieinieineineineiceeeeeseeesnee e 71

2.5.3 MOAELO OCEOINEAL ....ccovevriieiieiie ettt ettt e ettt e sear e e e e sareeesebaeeesaaaeeessraeeesassreees 74



DEFORMABILIDAD DE LOS SUELOS. .......ccoiiiirininiiiceieteeie i 81
3.1 INErOAUCCION. .o e 81
3.2 Teoria de la consolidacion de Terzaghi............cccccovuririiininiccciiiciccce 84

3.3 Teoria de consolidacion para materiales que exhiben el fenémeno plasto-viscoso

intergranular. (Consolidacion Secundaria)...........ccccovueiviiiiiniiiiiiinices 104
3.3.1 Antecedentes. .........cccuvuiuiiiiiiiiiiiiiic s 104
3.3.2 Consideraciones Sobre la Estructura del suelo. ...........ccooeeeiciniin 109
3.3.3 Consideraciones ReOlOZICas. ........ccoviriririiiiiiiiiiinininieieteccccc e 114

CALCULO DE DEFORMACIONES EN ARCILLAS SENSITIVAS. ........cccccovvnnniiiiicicnnns 123

4.1 INEFOAUCCION. ..ottt 123

4.2 Ecuacion general de compresibilidad...........cccocovvviiiiniiiiiiiii 124
4.2.1 Consideraciones bASICas. .........cccovuviriiiiiiiiiiiiiiiiiii s 125
4.2.2 Ecuacion general..........ccccviiiiiiniiiiiiiiic s 126

4.3 Caracteristicas de las arcillas sensitivas .........c.cccccevvviiiiiiiiiiiicie 127
4.3.1 Expresiones para la estimacion de la presion critica en arcillas sensitivas. ........ 128

4.4 DefOrTNACIONES ......eueviniriietiieiest ettt ettt eb s 130
4.4.1 deformaciones a corto plazo en arcillas sensitivas. ..........ccccoeevvviiiviniiiiniicnne, 130
4.4.2 deformaciones a largo plazo en arcillas sensitivas. ..........cccoevviiiiiininninnninnnne. 131
4.4.2.1 Ecuacioén para la Consolidacion Primaria. ........cccocveiiviiiiniiiiiiicne, 132
4.4.2.2 Ecuacioén para la Consolidacion Secundaria..........cocccvviviicininiiiiniiciiicne, 132

4.5 Célculo de Asentamiento de un cajon de cimentacion ..., 133

4.6 Comparacion del Calculo de Asentamiento de un cajéon de cimentacién mediante el
programa de elemento finito Plaxis.........ccccooviiiiiiiiniiiiiniiiccccccc 135

CONCLUSIONES........ooiiiiii s 143
REFERENCIAS Y BIBLIOGRAFIA. ........oovioevcieeeeeeeeeese e 146



ECUACIONES CONSTITUTIVAS PARA EL
CALCULO DE DEFORMACIONES EN
ARCILLAS SENSITIVAS



Introduccion

INTRODUCCION.

1.1 Antecedentes.

Cuando las particulas de arcilla se sedimentan en cuerpos de agua salada, se
presenta el fenémeno de floculacién en el suelo, lo que da lugar a que se desarrolle
cierta viscosidad intergranular (pegamento) entre las particulas. Este vinculo no
suele ser muy fuerte, por lo que en ingenieria de cimentaciones ocurre que si el
incremento de esfuerzos por una obra de ingenieria no rompe esta liga entre
granos, el asentamiento de dicha obra sera por lo general pequefio, mientras que si
dicho incremento es alto, se destruye el vinculo entre particulas, por tanto, el
hundimiento de la obra puede llegar a ser muy alto, del orden de varias decenas de
centimetros.

Por otra parte, si la unién entre las particulas es débil (lo que ocurre
frecuentemente con arcillas sensitivas), las particulas resbalan entre si, es decir en
su comportamiento esfuerzo-deformaciéon se observan fendémenos de alta
plasticidad y viscosidad que tienen que ser tomados en cuenta cuidadosamente, lo
que conduce a que, ademds de la compresion por consolidaciéon primaria, ocurra
una compresion por consolidacién secundaria. Es importante destacar que la
consolidacién secundaria se puede estimar en forma aproximada suponiendo que
la unién va disminuyendo con el tiempo. También es importante determinar la
magnitud de la presiéon que destruye el pegamento de las particulas, denominada
presion critica (Zeevaert, 1973).

Los suelos cohesivos totalmente saturados los podemos dividir en arcillas no
sensitivas y en arcillas sensitivas. Las primeras se forman en lagos de agua dulce;
debido a las fuerzas de repulsiéon entre las particulas éstas configuran una
estructura donde los granos no se unen entre si, constituyendo lo que se dice una
estructura “dispersa” por lo tanto en arcilla no sensitivas el pegamento entre
particulas es pequefio o nulo.
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Por el contrario, las arcillas sensitivas se forman en cuerpos de agua salada, y por
el contenido de sales en el fluido, los cationes del medio contrarrestan las cargas
eléctricas que obran en las superficies de las particulas, lo que se ocasiona que estas
se peguen entre si mediante fuerzas eléctricas, dando lugar a una estructura
floculenta o de castillo de naipes.

Por otra parte los ingenieros han subdividido el problema general de los suelos en
dos grandes categorias:

a) Determinacion de los desplazamientos. y
b) Determinacién de las condiciones de falla.

Esta subdivision artificial, aunque simplificadora, trae consigo muchas dificultades
derivadas de la interrelacién que existe entre ambos problemas.

Por muchos afios, y en gran medida atn en la actualidad, una parte importante
del desarrollo tedrico de mecénica de suelos ha consistido en la obtencién de
soluciones, dentro de los limites de la elasticidad lineal cldsica, de problemas cuya
complejidad geométrica ha sido creciente. Ademads, para condiciones de falla, se
desarrollaron métodos para analizar problemas de plasticidad aplicada a
materiales con las propiedades de los suelos idealizados.

Lo anterior habia reducido las tareas de los ingenieros de suelos a la de buscar
alguna idealizacién de su problema real en forma tal que correspondiera a alguno
cuya solucién fuera conocida, y a obtener propiedades lineales o caracteristicas de
falla de los suelos para insertarlas en sus soluciones analiticas.

Debido a la complejidad de sus calculos en el caso de un sélido linealmente
elastico, era obvio que para materiales no lineales e histeréticos resultara imposible
lograr soluciones. Consecuentemente, los ingenieros de suelos no habian mostrado,
hasta muy recientemente, interés por obtener las ecuaciones constitutivas
correspondientes. En cambio desarrollaron un método para tomar en cuenta de
manera aproximada las propiedades reales de los suelos, en el cual los esfuerzos en
una regioén de suelo, debidos a una carga aplicada, se obtienen mediante la teoria
elastica lineal; luego se recogen muestras de diversas partes de la zona que soporta
la estructura objeto de estudio, a las que se les aplican esfuerzos iguales a los dados
por la teorfa elastica lineal. Se supone que los desplazamientos verticales medidos
son los que ocurren en la situacién real. Este método puede incurrir en errores
importantes cuando la masa de suelo no se aproxima suficientemente a un medio
seminfinito; por ejemplo, muros de contencién, presas de tierra, etc.
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Sin embargo desde hace mucho se reconoce que el comportamiento del suelo ni es
linealmente elastico ni idealmente plastico, y que fenémenos tales como los
asentamientos secundarios que contribuyen en forma sustancial a los
asentamientos en estructuras soportadas por algunos suelos, no son tomados en
cuenta cuando se supone comportamiento lineal de los suelos en consolidacién. En
la actualidad no hay razén para no considerar estos fendmenos, ya que el progreso
en las computadoras, aunados al de métodos numéricos como el de elementos
finitos, permiten el calculo matematico de esta clase de problemas, por lo que las
limitaciones que existen en el andlisis se derivan de la falta de conocimientos sobre
el comportamiento de los suelos en las diversas condiciones de esfuerzos. Como
consecuencia, el interés en las ecuaciones constitutivas desarrollando métodos de
prueba, para determinar con mayor precisiéon el comportamiento de los suelos,
aunque todavia ha sido limitado y poco riguroso el uso que se ha hecho de los
resultados de estas investigaciones en aplicaciones de campo. Es de esperarse que
en los proximos afios una gran parte de las investigaciones en mecanica de los

suelos tenga por objeto ampliar el conocimiento de sus ecuaciones constitutivas.

La Tesis consta de 4 capitulos, ademaés de la introduccion; en el capitulo 1 se hacen
consideraciones de mecénica de los medios continuos, a fin de ubicar el problema
de las ecuaciones constitutivas en este marco general; en el capitulo 2 se muestra
que desde el punto de vista tedrico, el problema de las ecuaciones constitutivas
estriba en desarrollar métodos para pasar en forma sistemética de clases de
ecuaciones mds amplias a otras maés restringidas, sin eliminar las correspondientes
al material o materiales que se consideren. Con base en ello, el estudio de las
ecuaciones constitutivas se divide en:

e Comportamiento macroscépico real de los suelos

e C(lasificacién de tipos de comportamiento macroscépico.

e Seleccion y especializacion de modelos reoldgicos.

e Desarrollo de criterios de tipo inductivo y causal para seleccionar modelos
reologicos

Entre los estudios orientados a establecer criterios de tipo causal, destacan los que
se ocupan de la estructura y comportamiento microscépico. Y los que intentan
desarrollar métodos para incorporar esta informacién en las ecuaciones
constitutivas.
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El capitulo 3 consta de la deformabilidad de los suelos, dividiéndose éste en dos
subcapitulos; escribiendo acerca de un tema muy conocido en la mecanica de
suelos pero no por eso excluyente, éste es la teoria de Consolidacion de Terzaghi,
formando el primer subcapitulo, en el segundo subcapitulo se tratara de la teoria
de consolidaciéon secundaria o consolidacion que exhiben el fenémeno plasto-
viscoso intergranular.

En el capitulo 4 se determinaron las deformaciones por consolidaciéon que se
presentarian para un caso de un arcilla sensitiva, haciendo uso de una ecuaciéon
constitutiva propia del suelo, para esto se apoyo en la ecuacién constitutiva
propuesta por el M.I Agustin Deménegui; comparando los resultados de ésta teoria
con los resultados desarrollados a partir de un andlisis tipico, apoyados en la teoria
de la elasticidad, contra unos analisis numéricos con base en la herramienta del
elemento finito.

Por altimo hacemos las conclusiones resultado de este trabajo.
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Capitulo

CONSIDERACIONES DE
MECANICA DE LOS
MEDIOS CONTINUOS.

1.1 Introduccion

Cuando el conocimiento de las propiedades esfuerzo-deformacion de los suelos
estd orientado a llevar a cabo el andlisis dindmico, estatico y de las condiciones de
falla de las estructuras en que participan, dicho andlisis se formula en términos de
la mecanica de los medios continuos. De acuerdo con esta teoria, el suelo se
considera como medio continuo y sus propiedades esfuerzo-deformacién se

incorporan como ecuaciones constitutivas.

Se entiende por ecuacion constitutiva una relaciéon que permite determinar los
esfuerzos cuando las deformaciones son conocidas o, inversamente, determinar las
deformaciones cuando los esfuerzos son conocidos. El punto de vista adoptado en
mecanica de los medios continuos en relacion con las ecuaciones constitutivas es
puramente fenomenolégico; es decir, no interesa establecer un andlisis a nivel
atémico o microscopico de las causas que provocan los esfuerzos al producirse una
deformacién, sino tan solo conocer la magnitud y orientacién de los esfuerzos
debidos a las diferentes deformaciones posibles, lo cual habitualmente se logra
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mediante ensayes experimentales de laboratorio que permiten ajustar los
parametros correspondientes a los diferentes tipos de ecuaciones constitutivas.

Estrictamente, desde el punto de vista de la mecanica de los medios continuos, los
suelos deben de ser considerados como mezclas, no tanto porque sus componentes
solidos no sean homogéneos sino principalmente por la presencia de una fase
liquida o gaseosa que ocupa los poros de su componente sélido. Aunque en
mecdanica de los medios continuos se ha desarrollado una teoria de mezclas, hasta
ahora no se ha empleado en mecanica de suelos, porque esta orientada a explicar
los fenémenos que ocurren en mezclas quimicas.

1.2 Hipotesis de los esfuerzos efectivos.

La carencia de una teoria de mezclas aplicable a mecanica de suelos, se suple
habitualmente introduciendo los esfuerzos efectivos en los suelos.

Si o es el tensor de esfuerzos, entonces
(1.2)

Es el tensor de esfuerzos efectivos, donde p es la presiéon de poro del fluido
contenido en el suelo.

Una hipétesis basica en la formulaciéon de las ecuaciones constitutivas de los suelos
es la factibilidad de desacoplar las relaciones de esfuerzo-deformacién de la
estructura solida respecto a la del fluido cuando las mismas se formulan en
términos de los esfuerzos efectivos. Esta hipotesis se enuncia en forma mads precisa
al decir que los esfuerzos efectivos en el sélido quedan totalmente determinados
por las deformaciones del sélido y, reciprocamente, los esfuerzos efectivos
determinan las deformaciones del s6lido. Evidentemente los esfuerzos efectivos
pueden depender en general no solo de las deformaciones de los sélidos, sino
también de la presiéon de poro; sin embargo hay clases de suelos que cumplen de
manera satisfactoria esta hipétesis, en cualquier caso hay que tener en cuenta las
limitaciones que implica, especialmente en la interpretacion del trabajo
experimental, ya que con frecuencia su violacién puede aparecer como efecto
anémalo dificil de atribuirselo a otras causas.

Cuando se adopta este punto de vista, el flujo del fluido se trata por separado. El
hecho de que las ecuaciones constitutivas del sélido y del liquido se encuentren
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desacopladas, no implica que las ecuaciones de movimiento del sélido y del
liquido se traten en forma separada. En efecto, las teorias habituales de
consolidacién, en particular la de Biot (1941,1955) adoptan dicho punto de vista, a
pesar de lo cual las ecuaciones de movimiento para el sélido y el fluido estan
acopladas. El desarrollo de cualquier teoria de consolidaciéon incluye
necesariamente tres aspectos:

1) La suposicion de algunas propiedades de los s6lidos porosos.

2) La suposiciéon de algunas propiedades para los fluidos que llenan los poros
del solido.

3) La suposicion de algunas relaciones que permitan determinar las fuerzas de
interaccion entre el fluido y el sélido.

La manera de formular la suposicion a la que se refiere el punto 1 se logra, como ya
se explico, introduciendo los esfuerzos efectivos. En cuanto a la suposicién 2, el
procedimiento es similar, ya que se utiliza la ecuacién de estado respectiva.
Finalmente en la suposicién 3, la interacciéon entre el fluido y el s6lido se define
habitualmente incorporando la ley de Darcy, aunque es posible postular una gran
variedad de relaciones y, por lo mismo, las que hasta ahora representan en
realidad sola una parte de las posibles.

Una vez efectuado el desacoplamiento de las ecuaciones constitutivas de los
componentes principales de los suelos, se ha dedicado la mayor parte de la
investigacion a establecer las ecuaciones del material poroso. La forma de proceder
parece estar ampliamente justificada, pues para casi todos los fines de la ingenieria
la ley de Darcy es satisfactoria. Ademds una investigacion mas amplia sobre la
interacciéon material poroso-fluido necesariamente debera apoyarse en un mejor

conocimiento del comportamiento del material poroso.
1.3 Postulados Fundamentales.

Cuando se pasa a la formulacién de las relaciones esfuerzo-deformacion, es
necesario precisar el marco de referencia en el cual las mismas deben establecerse,
ya que, de otra manera, se caeria en una situacién demasiado indefinida que
conduciria a un empleo ineficaz de los resultados experimentales, y a la posible
introduccion de inconsistencias en las relaciones funcionales correspondientes. Las
teorias modernas de las ecuaciones constitutivas son la base para la formulacién de
las relaciones esfuerzo-deformacién; al mismo tiempo restringen las formas
posibles de la dependencia funcional entre las variables constitutivas

10
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independientes, ya que exigen que las mismas satisfagan ciertos postulados
fundamentales.

Proceder en forma sistematica, partiendo de modelos generales para restringirlos
progresivamente con base en las propiedades especificas de los materiales
considerados tiene importancia, ya que de esta manera se evita caer en modelos
demasiados restringidos, incapaces de incorporar propiedades basicas de los
suelos en estudio. En general, las ecuaciones constitutivas de un material pueden
depender de la Temperatura (o alternativamente de la entropia), pero dentro de
una teorfa puramente mecéanica es factible limitar las consideraciones a procesos
isotérmicos(o alternativamente procesos isoentrépicos), lo cual es aceptable cuando
la respuesta mecanica esta poco influenciada por los cambios de temperatura(o en
la entropia), que ocurren durante el proceso. En mecanica de suelos con frecuencia
este es el caso, de ahi que este capitulo, se restringa a fendémenos puramente

mecanicos.

En mecanica de los medios continuos se adoptan tres postulados fundamentales

para cualquier ecuacion constitutiva de un fenémeno puramente mecénico.

1. Principio del determinismo del esfuerzo. El esfuerzo en cualquier punto de
un cuerpo esta determinado por la historia de movimiento del cuerpo.

2. Principio de accién local. El esfuerzo en cualquier particula x es
independiente de cualquier movimiento fuera de cualquier vecindad de x.

3. Principio de independencia del sistema de referencia (Condicion de
objetividad). Las ecuaciones constitutivas deben de ser invariantes bajo
cambios del sistema de referencia.

Los dos primeros postulados parecen ser suficientemente claros para una teoria
puramente mecanica. Casi todas las teorias clasicas satisfacen el primer postulado,
ya que en ellas el esfuerzo en un punto estd determinado por las deformaciones
que ha sufrido el material en el pasado (o que sufra en el presente); por ejemplo la
teoria clasica de la elasticidad o la de un fluido newtoniano. Los llamados
materiales viscoeldsticos y los plasticos también lo satisfacen. El principio de accién
local excluye la posibilidad de incorporar acciones a distancias en las relaciones
esfuerzo-deformacion. Las implicaciones matematicas del principio de
independencia del sistema de referencia no son tan obvias, aunque corresponde a
cualquier planteamiento de formulacién en mecanica.

11
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1.4 Postulado de independencia del sistema de referencia.

Tener una idea mas clara del tercer postulado implicarda que se tenga que
introducir una notacién adecuada. De esta manera dado un sistema de referencia,
sea x = x(X,t), un movimiento del cuerpo, de una manera mas especifica, sea D la
region ocupada por un cuerpo en el tiempo t=0, y X las coordenadas de una
particula de ese cuerpo en dicho tiempo, entonces x=x(X,t), sera el vector de

posicion de dicha particula en el tiempo t; ademds, sea T(X,t), el tensor de

esfuerzos correspondiente a esa particula en el mismo instante. A una pareja de

funciones tal como {x,T}, donde T es un tensor simétrico de segundo orden, se le

llama proceso dindmico. La idea es que en general el movimiento de un medio
continuo esta caracterizado por la posiciones de sus particulas en cada tiempo ty
el tensor de esfuerzos correspondiente. En general dado un movimiento X los

esfuerzosT correspondientes dependerdn de las propiedades esfuerzo deformacién

del material; por ello las ecuaciones constitutivas de éste quedan definidas cuando
se especifican la coleccién de parejas (es decir, de procesos dindmicos) que pueden
corresponder a deformaciones reales (o sea movimientos) del material. Dichas
parejas se llaman procesos dinamicos admisibles para el material considerado.
Obsérvese que los procesos dindmicos estan limitados tnicamente por las
propiedades esfuerzo-deformaciéon del material, ya que las ecuaciones de

movimiento no imponen ninguna restricciéon, porque si X y T son suficientemente

derivables es posible siempre introducir fuerzas de cuerpo para satisfacer las
ecuaciones de movimiento (estas fuerzas pueden definirse despejandolas de las

ecuaciones de movimiento e incorpordndolas en los términos restantes).

Hasta aqui se ha dejado gran libertad en la forma de definir las parejas de procesos
dindmicos admisibles. Es claro, sin embargo, que hay restricciones que las mismas
deben de corresponder a materiales reales. Una de ellas es el principio de
independencia del sistema de referencia.

Sean {x,T} y {Xx*,T*} dos procesos dinamicos, se dice que {X,T} es equivalente a

{x*, T*} si estan relacionados por ecuaciones de la forma:

12
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X* (X,t) =c(t) + Q()x(X, 1) (1.4.1)
T* (X, =QMT(X,HQ(n)’ (14.2)
t*=t-a (1.4.3)

Donde c(t) y Q(t) son funciones del tiempo cuyos valores son vectores y tensores

ortogonales, respectivamente, y a es un ntimero real. El principio de independencia
del sistema de referencia puede ahora enunciarse como:

Si el proceso dindamico {X,T} es admisible, entonces cualquier otro proceso

dinamico {x*,T*} equivalente también lo es.

1.5 Materiales simples.

Dada una particula X fija, en las ecuaciones anteriores, se puede elegir:

Q(t)=1; a=0; c(t) =—x(X,1)
Para obtener:
X*(Z,1) =x(Z,t) = x(X,1)
T*(Z,t)=T(Z,1)

Para cualquier Z . Estas ecuaciones hacen ver que los esfuerzos solo dependen de
los desplazamientos relativos. Como el principio de accién local establece que los
esfuerzos en un punto son independientes del movimiento fuera de una vecindad
arbitrariamente pequefia de ese punto, se ocurre aproximar

X(Z,t) = x(X,t) = F(X,t) *dx (1.5)

Donde F es el tensor de segundo orden formado por los gradientes de los

desplazamientos. Es decir en términos de componentes

13
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ox; . .
Fo=— :1,]=123
oX
Consecuentemente, es plausible restringir la atencion a ecuaciones constitutivas
para los cuales los esfuerzos T(X,t), en un punto, esta determinado por la historia

F(X,t), (r<t)de los gradientes de deformacién. A esa clase de materiales se le

llama materiales simples. Es decir:

Un material simple es aquel en el cual el tensor de esfuerzos T(X,t), en cada
punto x es una funcional de los gradientes F(X,t),(z <t), de las deformaciones en

ese punto.

Obsérvese que 7 depende de F para todo tiempo presente o pasado, pero no los

valores futuros como lo requiere el principio del determinismo. Ademds una
propiedad importante para fines experimentales, implicada por la definicién de
material simple, es que para determinar las relaciones esfuerzo-deformacién basta
considerar deformaciones homogéneas en los ensayes del material.

La mayor parte de las teorias desarrolladas hasta ahora corresponden a materiales
simples, que son un caso de materiales no polares, es decir aquellos en los que no
se pueden presentar pares distribuidos; estos fueron introducidos en mecénica de
los medios continuos por Voigt y Cosserats. Y en 1960, Truesdell y Toupin
presentarén una discusién sobre los mismos. Clases més generales de materiales
multipolares han sido también tratados; al respecto Jauzemis en 1967. Sin embargo,
los suelos pueden ser descritos adecuadamente como materiales simples.

Se ha dicho que toda ecuaciéon constitutiva debe de satisfacer el principio de
independencia del sistema de referencia presentado en el capitulo 1.4. Debido a su
importancia, es conveniente ver las implicaciones de este principio en el caso
general de un material simple, y especializar el resultado para cuando el material
ademas es elastico.

Con este prop0sito conviene hacer notar que el gradiente de las deformaciones F,

por el teorema de descomposicién polar (Noll, 1958; Truesdell y Noll, 1965;
Malvern, 1969) puede escribirse como

F=ReU =V eR (1.5.1)
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Donde R es una rotacién; es decir

T

ReR"=1; ReR' =1 (15.2)
O en términos de sus componentes
RinRjm =9 ¥ RuRy =9 (1.5.3)

Mientras que U y V__son tensores simétricos y positivos definidos. A U se le
conoce como tensor de dilatacién izquierdo y a V como tensor de dilataciéon
derecho. Notese que U representa una dilataciéon o contracciéon local en tres
direcciones perpendiculares y similarmente V.

La ecuacioén 1.5, tiene la interpretacion de que en la vecindad de un punto X,
la deformacién puede considerarse como la aplicacion sucesiva de:

1) Una dilatacion o contracciéon, en tres direcciones mutuamente
perpendiculares, dada por U.

2) Una rotacién de cuerpo rigido, dado por R.

3) Una traslaciona x(X,t).
Alternativamente:

1) Una traslaciéona x(X,t).

2) Una rotacién R.

3) Una dilatacion o contracciéon, en tres direcciones mutuamente
perpendiculares dada por V.

Los tensores R, U y V estdan dados en términos de los gradientes de deformacion
por las ecuaciones:

1
Uu=cC: (1.5.4)
1
V=B (1.5.5)
R=FeU*-V'eF (156)
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Donde:

B=FeF' (1.5.7)

C=F'eF (1.5.8)

Obsérvese que B y C son matrices positivas y simétricas, por lo que tienen raiz
cuadrada. Efectivamente, en este caso todos los valores propios son positivos y el
tensor raiz cuadrada posee la misma base de vectores propios, con los valores
propios iguales a la raiz cuadrada del tensor original.

Mediante la notaciéon anterior es factible establecer la forma que adoptan las
relaciones constitutivas para un material. Con el punto material X fijo conviene

definir para cada t una funcién F' que esta defina en el intervalo 0<s<oo, la que

esta dada por:
FT(s)=F(t-s) (1.59)

La funcién ET (s) es la historia de los gradientes de la deformacién hasta el tiempo
t. Entonces de acuerdo con el principio del determinismo el esfuerzo en ese punto
es una funcional de dicha historia; es decir:

w(0)= C{F7 (9} (1.6)
La notacién utilizada en esta ecuacion quiere decir que el segundo miembro

depende de todos los valores de FT para 0<s <.

El caso elastico esta contenido en la ecuacién (1.6); cuando un material simple es
ademas elastico, el esfuerzo depende del valor presente de los gradientes de
deformacioén; de acuerdo con la ecuacién (1.5.9), el valor presente esta dado por

F'(0) y la funcional ¢ se reduce a una funcion que se denotara comog.

Consecuentemente la ecuacion (1.6) puede escribirse como:

2(t) = 9(F" (0) = 9 (F (1) (1.6.1)

16



Consideraciones de Mecanica de los medios continuos

Por simplicidad, en lo que sigue se omitirdn los limites s=0 e oo empleado en la
ecuacion 1.6. Se puede probar (Truesdell y Noll, 1965) que la ecuacién constitutiva
dada por la ecuacién 1.6. Satisface el principio de independencia del sistema de
referencia si y solo si.

r() =R « U ()} + RO’ (16.2)

Donde Ut(s) es la funcién asociada a U en forma andloga a como se asocio Ft (s) a
la funcién E por medio de la ecuacion (1.5.9). Consecuentemente la ecuacion (1.6.2)

es la ecuacion constitutiva mas general de un material simple.

La ecuacion (1.6.2) implica que solo el valor presente de la rotacion R (t) interviene
en la ecuacion constitutiva, y que los valores pasados de la misma son irrelevantes.
Consecuentemente, el esfuerzo que se supuso inicialmente dependia de la historia
de gradientes de la deformacién, solo puede depender de la historia del tensor de
dilatacion, el cual por ser simétrico tiene menos grados de libertad.

Para el caso elastico dado por la ecuaciéon (1.6.1), esta implica que:

T=Reg(U)+R’ (1.63)

Donde T representa el tensor de esfuerzos, y todas las cantidades que intervienen
se refieren a valores presentes

1.6 Restricciones impuestas por simetrias del material.

En forma semejante como se ha visto en el inciso anterior, que la condicién de
independencia del sistema de referencia limita las formas que las ecuaciones
constitutivas pueden tener, asi también las simetrias de un material, cuando
existen, imponen restricciones que reducen las clases de ecuaciones constitutivas
admisibles. La ventaja que hay en el empleo de los datos experimentales son
evidentes; por ejemplo, en el caso de un material elastico lineal la isotropia, que es
la maxima simetria que un material puede exhibir, reduce a dos el nimero de
pardmetros que es necesario determinar experimentalmente para definir
completamente la ecuacién constitutiva respectiva.

En el caso de materiales eldsticos no lineales, o con mayor generalidad de
materiales simples, las ecuaciones constitutivas, aun en presencia de este tipo de
simetrias, dependen de mayor nimero de pardmetros, pero en cualquier caso
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introducen limitaciones muy importantes en sus formas admisibles, que facilitan la
determinacién experimental de las ecuaciones constitutivas.

Los métodos modernos para determinar las restricciones son de dos clases:
a) Los desarrollados por R. S. Rivlin y sus asociados.
b) Los desarrollados por W. Noll y sus asociados.

El método que inicio Noll (1958) se presenta en forma extensa en las exposiciones
de Truesdell y Noll (1965), y tiene el método de ser de gran generalidad y
elegancia. Los métodos empleados en el trabajo de Rivlin y sus asociados,
representan herramientas poderosas para los investigadores que trabajan en la
obtencion de nuevas ecuaciones constitutivas para situaciones especificas.
Desgraciadamente no se dispone de una exposiciéon completa de estos métodos,
aunque Rivlin (1966) ha publicado una sintesis breve.

Como un ejemplo, y por su importancia intrinseca, conviene mencionar que para
materiales eldsticos (no lineales) e isotrépicos, Rivlin y Ericksen (1955) han dado la

ecuacion constitutiva mas general.
T=f,l+fB+f,B° (2.6.1)

Donde fo, f1 y f> son funciones de las invariantes principales de deformacién, los
cuales se pueden tomar como valores propios de los tensores de dilatacion.
Consecuentemente, la forma tensorial de la ecuacion constitutiva esta
completamente determinada y solamente es necesario las tres funciones escalares

fo fry fo
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Capitulo

MODELOS
CONSTITUTIVOS EN LA
GEOTECNIA.

2.1 Introduccion

Sin duda alguna, a veces nos ponemos a pensar cuando resolvemos un problema
de mecanica de suelos hasta donde es cierto el utilizar ecuaciones dentro del rango
elastico y si éstas realmente nos estan definiendo el comportamiento real del suelo
ante las solicitaciones que le estd induciendo una obra; Por otra parte ante
preguntas recurrentes como el medio es semiinfinito, nos pone a reflexionar que no
todas las obras cumplen con este requisito por lo que nos indica, que debemos
tomar ecuaciones que de cierta forma nos describa el comportamiento del suelo,
mas apegado a la realidad.
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Para esto es necesario tocar el tema de los modelos constitutivos en la geotecnia,
para darnos una idea de las posibilidades de solucién de mecanica de suelos.

Cabe indicar que cada modelo es clasificado como: modelo plastico, modelo del
estado critico, modelo endocrino o hipoelastico.

Se presentaran las bases teéricas de cada modelo, asi como mencionaremos el tipo
de solicitacion que son capaces de simular, asi se mostraran algunas de las
comparaciones tedricas experimentales de cada modelo, esto es con el fin de que se
formen una idea de los resultados y grado de precision que se debe esperar de
cada uno de estos modelos, aclarando que se obtendran resultados similares o lo
mas aproximado posible para cada modelo, siempre y cuando se utilicen

materiales con las solicitaciones similares de cada modelo correspondiente.

Un modelo constitutivo ideal seria aquel que reunieran tanto las caracteristicas
mecdanicas del suelo como las caracteristicas fisico-quimicas del suelo y que
estuviera por tanto basado el modelo con estas caracteristicas. De esta forma el
modelo seria capaz de representar el comportamiento de cualquier material; sin
embargo, las tltimas investigaciones no permiten atin enfrentar los retos que exige
estos modelos. Por este hecho es que los modelos se basan en modelos de caréacter
mecanico es decir modelos en base al comportamiento macroscépico del material.
Y por tanto, son generalmente validos tnicamente para cierto tipo de material
estudiado y para cierto tipo de solicitaciones.

Por lo escrito anteriormente deducimos que para atacar el modelo constitutivo de
un material, es necesario hacerlo desde el punto de vista microscépico y
macroscopico, ya que estas dos formas de proceder, proporcionarian los
elementos necesarios para describir el comportamiento del material. La idea bésica
es entender la fisica basica del material para después formular matematicamente el
comportamiento del material estudiado.

Actualmente es conveniente utilizar modelos constitutivos que empleen modelos
sencillos, que utilicen pocos parametros, y que requieran tiempo de computo
razonable; aunque por supuesto estaran restringidos a cierto clase de materiales y
para cierto tipo de solicitaciones. Tal es el caso de los modelos del estado critico y
gran parte de los modelos plasticos.

Esto no quiere decir que los modelos generalizados requieran abandonarse, ya que
la evoluciéon que tiene la tecnologia, hara posible que se recurra a los modelos
generales en un tiempo futuro.
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2.2 Modelos plasticos.

La teoria del modelo plastico se idealiza a partir del estudio del comportamiento
de los metales, la curva tipica de tal comportamiento se muestra en la figura 2.2.1

€P e €

Fig. 2.2.1 Curva esfuerzo-deformacién de un metal sujeto a tensién (Lade, P V, 1987)

Desde el origen hasta el punto A se comporta en forma elastica lineal. A partir del
punto A como se observa cambia su deformacién en forma pléstica o permanente,
por esta razén al punto A se le conoce como punto de fluencia. Observandose que
para aumentar esta deformacion del material es necesario un incremento del
esfuerzo actuante, lo cual indica un endurecimiento plastico del material. Si en el
punto B el material es descargado se observara una recuperacion eldstica del
material para la cual esta sigue una trayectoria con la misma pendiente de la carga
inicial. De acuerdo a lo anterior la deformacion total estd compuesta por una parte
elastica y otra parte plastica.

e=&+¢&° (2.2.1)
Donde la parte elastica esta dada por

& = Ejakyq (2.2.2)
Donde:

Ejjui es la matriz elastica.
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Un aspecto importante de las deformaciones plasticas, es el hecho de que al ser
irreversibles, su valor depende de la trayectoria completa de los esfuerzos
aplicados.

El concepto de punto de fluencia puede generalizarse, de tal manera, que es
posible considerar que en el espacio de esfuerzos, todo el conjunto de puntos de
fluencia conforma una superficie llamada superficie de fluencia. Asi dicha
superficie establece la frontera entre el comportamiento puramente elastico, donde
tnicamente existen deformaciones reversibles, y el comportamiento plastico donde
las deformaciones son irreversibles. La ecuaciéon de dicha superficie puede
expresarse como.

f (aij) =0 (2.2.3)

Donde ojjrepresenta las seis coordenadas del estado de esfuerzos. Por otro lado, se
considera que cualquier estado puede quedar dentro o sobre la superficie de
fluencia pero no podra hacerlo fuera de ella, de esta manera:

f (aij) <0 (2.2.4)

A esta relacion se le conoce como condicién de consistencia. Esta condicion trae
como consecuencia que la superficie de falla puede ser considera como la
superficie de fluencia como se conoce cominmente. Por otro lado si se requiere
considerar el fenémeno de endurecimiento plastico de los materiales, entonces la
superficie debe de cambiar de tamafio y/o de posicion a la primera propiedad se le
denomina endurecimiento isotrépico y a la segunda endurecimiento cinematico.

Hasta ahora se ha establecido que un modelo plastico necesita de:

1) La ecuacién que establece la forma de las superficies de fluencia en el
espacio de esfuerzos.

2) Las reglas de endurecimiento que establecen la mecénica de los cambios de
tamafio o posicion de las superficies de fluencia.

Para completar el modelo plastico, es necesario establecer alguna relaciéon entre el
estado de esfuerzos y la deformacion plastica, para la cual se establece el concepto
de flujo plastico, el cual esta definido en forma similar al flujo liquido. De acuerdo
a lo anterior, es posible definir un potencial pléstico g(si) en cualquier punto de la
superficie de fluencia, de tal manera, que la direccién del incremento del flujo esta
dada por la direcciéon del gradiente maximo del potencial pléstico en el punto
donde el estado de esfuerzos hace contacto con él. Esto quiere decir que la
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direcciéon del incremento de la deformacién pléstica sera la perpendicular del
potencial plastico en el punto de estados de esfuerzos, es decir

dePij = pm; (2.2.5)
Con

el
5o,
m, = i (2.2.6)

(e &)
5o-kl 5o-kl

Siendo B un escalar positivo y mj el vector normal al potencial plastico. Sin

embargo, dada la dificultad de establecer el valor de la funcién g, es comun
asimilarla con la superficie de la fluencia ya que esta condicion asegura la unicidad
y la estabilidad de la respuesta del modelo. En tal caso, se dice que la regla del flujo
estd asociada a la superficie de fluencia y, por tanto, el vector unitario normal a la
superficie de fluencia esta dado por

n; = (- (2.2.7)
(éf,éfj
doy ooy
Por medio de ésta ecuacion es posible establecer la direcciéon del incremento de la

deformacién plastica, pero falta establecer su magnitud. Para esto es necesario
tomar los criterios de carga y descarga.

Se dice que el material se encuentra en carga cuando la direccién del incremento de
esfuerzos apunta hacia afuera de la superficie de fluencia. Si apunta hacia adentro,
se considerard que el material se encuentra en descarga. También se considera que
entre ambos estados existe una condicién intermedia conocida como carga neutra,
que establece la condicién de continuidad entre la carga y descarga. En el caso de
la carga neutra, la direccion del incremento de esfuerzos es perpendicular al
vector normal de la superficie de fluencia, es decir

n;doy; =0 (2.2.8)
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Por otro lado, en el caso de una carga neutra la magnitud de la deformacion
plastica también es nula, de tal manera que de acuerdo con la ecuacién anterior
puede plantearse la siguiente relaciéon
(% -de®s 2 =L 229
] 1 - H Ij O-Ij ( PV4N )
Donde H representa un parametro de proporcionalidad, el cual se denomina
moédulo plastico y puede obtenerse a partir de algunos resultados experimentales.

Al utilizar las ecuaciones 2.2.7 y 2.2.9 se obtiene la siguiente expresion:

o
L& . 00

sy = — s (2.2.10)
H do;; of i
&Tkl &ykl

A partir de esta expresién y de conocer las condiciones en que se realiza el ensaye,
es posible establecer el valor del incremento de la deformacion plastica.

La regla del endurecimiento isotrépico del modelo puede introducirse en las
ecuaciones al considerar que cuando se aplica un incremento del esfuerzo
desviador dS;;, el radio de la superficie de fluencia debe de crecer una cantidad dk,
es decir

35S, = 2kdk (2.2.11)

Para el caso de endurecimiento cinematico es posible considerar el movimiento de
la superficie de fluencia por medio del vector de posicion ajj, teniendo que

(S, —a,)dS, = (S, —a,)da, (2.2.12)

Donde dajj es el cambio de posicion de la superficie de fluencia debido al
incremento del esfuerzo desviador S;.

Hasta ahora se ha hecho referencia a una sola superficie de fluencia. Sin embargo,
no es absoluto esto, lo cual hace valido a que exista mas de una superficie y que
cada una de ellas tenga sus propias propiedades o médulos plasticos. Si fuera este
el caso el modelo se denominaria de superficies multiples, las cuales pueden estar
sujetas a las mismas reglas de endurecimiento isotrépico y/o cinematico.
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Una vez establecidas las ecuaciones de las superficies de fluencia, de la regla de
flujo y de las reglas de endurecimiento, es posible aplicar el modelo para simular la
respuesta del suelo bajo ciertas condiciones de carga. Generalmente la trayectoria
de solicitacién se introduce por pequefios incrementos y para cada incremento se
calculan los nuevos moédulos plasticos considerando el estado de esfuerzos del
material y en tal caso el modelo se denomina incremental. Es comtn escribir las
ecuaciones de un modelo plastico en funcién de los invariantes del tensor de
esfuerzos; con el objetivo de que estas ecuaciones sean validas en cualquier sistema
de referencia que se adopte (condiciéon de objetividad). Cabe mencionar, que
considerando que la forma de la superficie de fluencia no se ve afectada por el
valor del esfuerzo medio (p=(s1+s2t+s3/3)), entonces en su definiciéon tnicamente
intervienen los esfuerzos desviadores cuyos invariantes no nulos son I e Iss, es

decir

f(l,, 1) (2.2.13)
Donde

1, :%(s“sii ~5,5,) ¥ I, = det(S,) (22.14)
Y

S; =(oy; — pJ;) (2.2.15)

La gran mayoria de los modelos constitutivos que han sido desarrollados para
simular el comportamiento de los suelos estdn basados en la teoria de la
plasticidad.

A continuacién presentaremos los modelos plédsticos mas reconocidos.

Cabe indicar que la generalidad de estos modelos plasticos utilizan superficies de
fluencia cuya expresiéon matemaética es sencilla (Por ejemplo el circulo es el mas
utilizado), con el fin de simplificar las ecuaciones de los modelos constitutivos.
Ademas emplean la regla de flujo asociado a pesar de que existen evidencias
experimentales que indican que dicha regla no se cumple. Hasta que no se
determine con precisién la forma de la superficie y de su potencial plastico del
modelo plastico no es posible esperar buenos resultados (Wroth ref. 7). También es
notorio declarar que los modelos plasticos presentan graves deficiencias al tratar
de simular la anisotropia de los materiales.

25



Modelos Constitutivos en la geotecnia

3.2.1 Modelos de Tresca y von Mises

Estos modelos son utilizados para poder establecer el estado de esfuerzos que
produce el flujo plastico en los metales, y es a partir de esta teoria que se han

desarrollado los modelos plasticos para los suelos.

Empezando por Tresca, él dice que dicho flujo se obtiene cuando el esfuerzo
cortante maximo aplicado sobre el material alcanza el valor critico k, es decir

1
§|‘71 — 0oy
k = maximo de %|o*2 — o (2.2.16)
1
Yo o]

Esta misma relacién se puede expresar en el plano de esfuerzos desviadores como

S: -5

2\/§k = maximo de|[S, — S|
3 (2.2.17)

[S: =S4

De tal manera que su representacion en el plano desviador es la de un hexagono,

tal como lo muestra la figura 2.3.1 (b).

2.2.1.1 Criterio Plastico de Tresca (Viniegra Heberlein, 2011).
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Su representacion en el espacio de los esfuerzos principales es de un prisma
hexagonal que tiene como eje la trisectriz tal como se sefiala en la figura 2.2.1.1 (a).

En términos de los invariantes del tensor desviador I e Iss esta superficie pléstica
puede expresarse como

41325'271235'36k21225+ 961(4125"64:1(6 =0 (2 . 2 . 1 8)

El criterio Plastico de Von mises considera que la superficie es circular cuando se
representa en el plano de los esfuerzos desviadores, y por tanto este criterio puede
expresarse por medio de la ecuaciéon

l,, =k? (2.2.19)

En el espacio de esfuerzos principales se representa por medio de un cilindro de
radio k (fig. 2.2.1.2 (b))

Fig. 2.2.1.2 Criterio Plastico de von Mises (Viniegra Heberlein, 2011)

En estos dos criterios se considera que el material es is6tropo, es decir que posee
las mismas propiedades mecanicas en cualquier direccién, esto es

f(0y,0,,0;)=f(-0,,0,,0;) (2.2.20)

El criterio Plastico de Von mises ha sido ampliamente utilizado debido a la
sencillez de sus expresiones y a que sus predicciones se acercan mucho a los
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resultados experimentales. Este criterio sigue siendo aplicado con éxito en el caso
de suelos preconsolidados donde el valor k se le denomina cohesién. Cabe indicar
que este modelo est4 basado en el principio de la méxima energia de distorsién por

unidad de volumen.

3.2.2 Modelo de Mohr-Coulomb

Cuando un suelo estd normalmente consolidado, se ha observado que su
resistencia es funcién tanto del esfuerzo medio aplicado como del dngulo de
friccién interna del material.

En estos casos, el criterio de Mohr-Coulomb se adapta bien al comportamiento del
material a la ruptura. De tal manera que puede expresarse como

|0'l — O'3| —(o,+0;)seng =0
O |0'l — 02| —(o,+0,)seng=0 (2.2.21)
|0'2 —0'3| — (o, +0;)seng =0

Estas ecuaciones definen una pirdmide hexagonal irregular cuyo vértice se localiza
en el origen en el espacio de esfuerzos principales, tal como se muestra en la figura
2221

o ot

3
a;
T2 oy 2

(a) ' (b)

2.2.2.1 Criterio Plastico de Mohr-Coulomb (Ismael Herrera, 1976)
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Este criterio es ampliamente utilizado en geotecnia cuando se desea establecer los
esfuerzos a la ruptura en una obra.

Por medio de una amplia serie de ensayes, ejecutados en pruebas verdaderamente
triaxiales y utilizando diversos tipos de suelos, se ha logrado observar que la
superficie de falla real para los suelos no difiere mucho de la considerada por la
teoria de Mohr-Coulomb.

2.2.3 Modelo de Mroz Prévost

Este modelo utiliza el modelo de superficies de fluencia multiples las cuales son de
forma circulares y circunscritas entre si en el plano desviador. Estas superficies
pueden aumentar de tamafio (endurecimiento isotrépico) y desplazarse de su
centro (endurecimiento cinematico). Ademas se emplea la regla de flujo asociada,
con lo cual se completa el modelo.

Las superficies de fluencia pueden representarse por medio de la ecuaciéon
3/2(S;S;)—k* =0 (2.2.22)

Siendo k el radio de la superficie de fluencia. Sin embargo, dado que las superficies
de fluencia pueden desplazarse, la ecuacion (3.2.22) debe expresarse como

3/2(S; —a;)(S; —a;)—k* =0 (2.2.23)

Donde ajj representa las coordenadas del centro de la superficie. Cada superficie de
fluencia lleva asociada un modulo plastico H; de valor constante.

En un material isotrépico, las superficies de fluencia se encuentran inicialmente
concéntricas. Cuando se aplican los primeros incrementos de carga, el punto que
representa el estado de esfuerzos del material comienza a desplazarse hacia el
perimetro de la primera superficie y durante este proceso se utiliza el médulo
plastico asociado a esa primera superficie. En el momento que el estado de
esfuerzos rebasa la primera superficie, el médulo plastico pasa a ser de la segunda
superficie y asi sucesivamente. Cuando el estado de esfuerzos hace contacto con la
superficie, ésta es arrastrada segtn la direccién del incremento de esfuerzo, de tal
manera que las superficies de fluencia van quedando tangentes entre si en un
punto tnico de contacto, lo cual garantiza la unicidad en la respuesta del modelo.
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La dltima superficie representa la ruptura del material, y por lo tanto, tiene un
moédulo pléstico asociado de valor nulo. Si antes de alcanzar la ruptura se invierte
la direccion de la carga, entonces se toma el médulo pléstico de la primera
superficie hasta que el estado de esfuerzos rebasa su perimetro, toméndose el
moédulo pléstico de la segunda superficie y asi sucesivamente. La figura 2.2.3.1 (a)
muestra la posicion inicial de las superficies de fluencia. En la figura 2.2.3.1 (b) se
observa como las superficies de fluencia se han desplazado al efectuarse el primer
semiciclo de carga en un ensaye de carga alterna. De acuerdo a la ecuacién 2.2.23,
cada superficie puede representarse por medio de una ecuacion el tipo

{3/2(S; —a;")(S; —a;")}'* k™ =0 (2.2.24)

Donde m representa el nimero de la superficie de fluencia. Por medio de las
coordenadas del centro de cada superficie, es posible considerar la anisotropia de
los materiales, puesto que al existir un comportamiento esfuerzo-deformaciéon
diferente en carga y descarga, las superficies de fluencia se encuentran inicialmente
desplazadas como se muestra en la figura 2.2.3.1 (a). Por otro lado, se considera
que la posicion y tamafio inicial de las superficies de fluencia también toman en
cuenta la historia de cargas que ha sufrido el material desde su formacién.

Todas las superficies plasticas pueden trasladarse en el espacio de esfuerzos sin
cambiar de forma y consecuentemente tocan y empujan a otras superficies pero sin
interceptarse. Cuando el estado de esfuerzos alcanza la superficie plastica fm, todas
las superficies interiores a ella (fo,f1,...,fm1), son tangentes entre si en el punto de
contacto M y en tal caso debe cumplirse la siguiente condiciéon

Sy—a"  Sy-a"  S;-a’

= 'Jijil = (2.2.25)
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Fig. 2.2.3.1 Modelo Plastico de superficies multiples de Mroz-Prévost (Prévost, ] M, 1987)

Para completar el modelo, puede considerarse que las superficies de fluencia
cambian de tamafio y que su médulo plastico asociado también puede variar por
medio del valor A, que es un escalar relacionado con la deformacion plastica
desviadora

A= I(ledepijdepij )2 (2.2.26)
Donde

de, = d, —1/35,(dzy) (2.2.27)

U]
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Las variaciones del médulo cortante asociado y del tamafio de la superficie plastica
se presentan tnicamente después de la primera inversion de carga y tienen por
objeto considerar el efecto de la historia de cargas sobre el comportamiento del
suelo.

Los parametros del modelo se pueden determinar a partir de los resultados de dos
ensayes triaxiales no drenados, uno en compresion y otro en extensién. Dichos
parametros son:

1) Posicién y tamafio inicial de las superficies plasticas asi como de sus médulos
cortantes asociados

2) parametros que determinan la magnitud del cambio en el tamafio de las
superficies y en los valores de sus médulos asociados

Este modelo puede emplearse para simular el comportamiento de suelos bajo
condiciones no drenadas y de carga alterna, aunque también se han usado en
ensayes de corte simple. La sencillez de sus ecuaciones permite instrumentarlo con
facilidad en programas de elementos finitos. También puede usarse para el caso de
suelos preconsolidados y anisotrépicos puesto que se considera que tanto la
preconsolidaciéon como la anisotropia inicial del material quedan representadas
por las posiciones iniciales de las superficies de fluencia.

En la figura 2.2.3.2 se presenta una serie de comparaciones tedrico experimental
para el caso de ensayes ciclicos de corte simple (a y b) y ciclos triaxiales (c y d),
tanto bajo deformacién controlada (a y c) como bajo esfuerzo controlado (b y d),
efectuados sobre la arcilla de Dramen con un grado de preconsolidaciéon de 4. En la
figura 2.2.3.3 se muestran en forma mas detallada los resultados de uno de los
ensayes de corte ciclico bajo deformacién controlada.
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Fig. 2.2.3.2 Ensayes ciclicos de corte con: (a) deformaciéon controlada, (b) esfuerzos
controlados y ciclicos triaxiales con (c) deformacién controlada y (d) esfuerzos
controlados, para la arcilla de Drammen (OCR = 4) (Prévost, ] H, 1975)
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2.2.4 Modelo de Dafalias

Este modelo tiene la particularidad de establecer el valor del incremento de la
deformacién plastica en funcién no solo del valor del incremento y de la direccién
del esfuerzo, sino también de toda la historia de cargas que ha sufrido el material
hasta el momento actual. A este tipo especifico de modelos plasticos se les ha
denominado hipoplésticos y son capaces de considerar los fenémenos de
anisotopia inherente e inducida, preconsolidacién y viscosidad.

El modelo parte de las ecuaciones plasticas tradicionales y considera la regla de
flujo asociado. Asi a partir de las ecuaciones 2.2.1, 2.2.2, 2.2.7, y 2.2.10, es posible

obtener la ecuacién

. E...LL.E .
a:(Eijkl ____ijab™—ab—mn —mnkI )gkl (2228)
Kp + LabEabrers
Donde
L, :i
5

Y K, representa el médulo plastico.

A estas ecuaciones queda asociada una superficie limite, la cual representa el
estado de esfuerzos de ruptura del material. Dicha superficie se representa en el
plano de los invariantes anisotrépicos del tensor de esfuerzos (12, J2) por medio de
dos elipses unidas por una hipérbola (fig. 2.2.4.1(a)) donde

1* = 0,6% (2.2.29)
a _ 1 a_ca._\l2
J —(ES uS u) (2230)

Siendo
Ia Primer invariante del tensor de esfuerzos anisotrépicos

Ja Segundo invariante del tensor de esfuerzos desviadores, anisotrépicos
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&% vector unitario anisotropico

S%j = oy —1/31°5%; (tensor desviador anisotrépico) (2.2.31)
Si
| = 0,5, (2.2.32)
J=(/25;S;)"? (2.2.33)
S; =0y —1/3l9; (2.2.34)

Entonces los ejes 12 y J2 representan los valores de los invariantes del tensor de
esfuerzos I y J, girados en un cierto dngulo (fig. 2.2.4.1 (b)). Por medio de este giro,
es posible considerar parte de la historia de cargas aplicadas sobre el material. A
esta posibilidad de giro de ejes se le ha denominado endurecimiento anisétropo,
puesto que por medio de esta propiedad es posible considerar la anisotropia de los
materiales. En tal caso es conveniente expresar las ecuaciones de la superficie
limite por medio de los invariantes anisotropicos del tensor de esfuerzos (I2 y J2 ).
Asi, por ejemplo, la ecuacion de la primera elipse se escribe

F=(E|§)(F+¥I§)+(Rl){ ) } =0 (22.35)

N(a?)

Donde

I* y J®representan los valores de los variantes I°

y J?obtenidos sobre la
superficie limite por medio de un arreglo de mapeo radial (fig. 2.2.4.1). 1%
representa el esfuerzo maximo de consolidacién, y N(o2) y R son pardmetros del

suelo.
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Fig. 2.2.4.1 Superficie limite y regla del mapeo radial para material
(a) Isétropo y (b) anisétropo (Dafalias y F, 1986)

En la misma forma se establecen las ecuaciones de la segunda elipse y de la
hipérbola. La orientacion inicial de la superficie limite depende de la historia de la
consolidaciéon del material asi como de su anisotropia inherente. Si el material es

inicialmente is6tropo, los ejes 1* y J®corresponden con Iy J (fig. 2.2.4.1 (b)). El
giro de los ejes se introduce en el modelo por medio de la ecuacién

& =2 (L)|L, —1/3(L,52)57 | (3.2.36)
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Donde A"(L) es una funcioén que controla la velocidad de rotacién de la superficie

limite.

Ademas este tipo de endurecimiento, se considera el endurecimiento isotrépico y
el de distorsion, el cual genera una serie de alargamiento o ensanchamientos por
medio del parametro R, cuyo valor esta dado por

R= —C,0%%i0%j (2.2.37)
Donde C; es un parametro del modelo y &*%ij la parte desviadora del tensor &%;.

La mecanica del modelo es la siguiente: para cada incremento de esfuerzo se
determina el nuevo estado de esfuerzos al cual queda asociado un punto en la
superficie limite, por medio de la regla del mapeo radial. En funcién de la distancia
entre el estado de esfuerzos y el punto asociado, se calcula el valor del médulo
plastico K, para ese estado de esfuerzos. Ademas el valor de este médulo esta
influido por los diferentes tipos de endurecimiento considerados, los cuales se
presentan segun la historia de cargas aplicadas sobre el material. Al conocer el
valor del modulo plastico, es posible aplicar la ecuaciéon 2.2.28 para calcular el

valor del incremento en la deformacion.

Los pardmetros del modelo, para un suelo isotrépico y normalmente consolidado,
pueden obtenerse a partir de dos ensayes triaxiales no drenados, uno en
compresion y otro en extension. Algunos de estos pardmetros se obtienen
directamente; sin embargo, solo pueden obtenerse por prueba y error, procurando
que los resultados tedricos se aproximen lo mejor posible a los experimentos.

Este modelo puede simular con un buen grado de precisién el comportamiento de
los suelos, tanto en condiciones drenadas como no drenadas en materiales
isotrépicos o anisotrépicos, normalmente consolidados o preconsolidados y sujetos
a carga monotonica o alterna.

En la figura 2.2.4.2 se muestran algunas comparaciones tedrico experimental para
el caso de un material arcilloso fabricado con una mezcla de caolin y bentonita, con
diversos grados de preconsolidacién. La figura 2.2.4.3 presenta el mismo tipo de
resultados pero para un caolin puro.
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Fig. 2.2.4.2 Comparacion teérico experimental para diversos ensayes triaxiales en
compresion no drenada (Dafalias y F, 1987)
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Fig. 2.2.4.3 Comparacion teérico experimental para diversos ensayes triaxiales en
compresion y extension no drenada (Dafalias y F, 1986).

2.3 Modelos del estado critico

2.3.1 La teoria del estado critico

Esta teoria se basa en los estudios del mecanismo de la disipaciéon de la energia
dentro del esqueleto del suelo, asi como de la observacién del comportamiento

macroscopico de los materiales.

Asi por ejemplo, cuando un suelo normalmente consolidado es ensayado bajo
diversas condiciones de carga, es posible obtener dos tipos de curvas
caracteristicas de ese material. La primera en el plano (p, q), representa la llamada
linea de falla (fig. 2.3.1.1 (a)) y la segunda en el plano (v, In p), la linea de
consolidacién virgen isotropica, paralela a la cual corre la linea de ruptura del
material (fig. 2.3.1.1 (b)), que se produce cuando la deformacién crece
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indefinidamente y la relacién de vacios se mantiene aproximadamente constante,
con tendencia hacia un valor asintético.

Al agrupar las curvas 2.3.1.1 (a) y (b) es posible establecer una linea en el espacio
(p, q, v), denominada linea del estado critico, la cual se muestra con la linea gruesa
en la figura 2.3.1.2 También es posible trazar una envolvente de todas las
trayectorias de respuesta del material, cuya parte superior tendra la forma
mostrada en la misma figura y que se le denomina superficie limite.

De acuerdo con Schofield y Wroth, un material se encuentra en el estado critico
cuando al mantener su estado de esfuerzo constante, su deformacién crece
indefinidamente sin variacién apreciable de su volumen.

En concordancia con las figuras 3.3.1.1 (a) y (b) es posible establecer las expresiones

g=Mp (2.3.1)
VA=V.+AInp (2.3.2)
V, =V+Kinp (2.3.3)

Donde M representa la pendiente de la linea de falla (fig. 2.3.1.1 (a)). V. el
volumen del material en el estado critico, cuando se aplica una presiéon media
unitaria. VA y Vi el valor del volumen para una presién media unitaria y A y k las
pendientes de la linea de consolidacién en carga y descarga, respectivamente. (fig.
2.3.1.3).

A partir de las ecuaciones de 3.3.1 hasta 3.3.3, es posible establecer la ecuacién que
representa la superficie de fluencia, cuando el material es ensayado a volumen
constante.

A i Py-=
Mp+|n( )=1 (2.3.4)

u

Donde Py, significa la interseccién entre la linea del estado critico con la superficie
de fluencia. Por medio de la expresiones 2.3.2 y 2.3.3, es posible establecer la
ecuaciéon de la superficie limite, la cual estd compuesta por una familia de
superficies de fluencia, tal como se observa en la figura 2.3.1.2 La ecuacion es

g =%(\/€ +1+V =1Inp) (2.3.5)
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A partir de estas expresiones es factible implantar los modelos del estado critico.

Este tipo de modelos han podido simular con sencillez el comportamiento de las
arcillas normalmente consolidadas; sin embargo, han requerido continuas
modificaciones para simular adecuadamente el comportamiento del material bajo

carga alterna y los fendmenos de expansion.

V4 Vector incremento de
V4 deformacidn pldstica
| /,” &
/ .
vP
/ v
_
P vh
v vy
r
(b) (c)
> >
p p=1 Inp

Fig. 2.3.1.1 Comportamiento Caracteristicos de las arcillas (Schofield y Wroth, 1960)

42



Modelos Constitutivos en la geotecnia

0

-

: \
%
=
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Fig. 2.3.1.3 Obtencioén de los parametros V;, Vk y I' del modelo (Schofield y Wroth, 1960)
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2.3.2 Modelo de Cambrige

Este modelo, propuesto inicialmente por Roscoe, Schofield y Wroth y modificado
posteriormente por Burland, parte de las ecuaciones del estado critico a las cuales
se agregan las condiciones especificas de un ensaye para obtener la repuesta
tedrica del material.

Asi, para un ensaye no drenado, en el cual V =0, la ecuaciéon 2.3.5 se escribe

Mp Mp,  Po
=——(AInp, —=AIn p)=—In(— 23.6
ol =—— Inp, P)="5 € (2.3.6)
Cuando el ensaye se realiza en compresion por aumento del esfuerzo inicial, la
ecuacion 3.3.6 se transforma en

q MV,

—=l-exp(——-2 23.7
Mp P %) (2:3.7)

Donde ¢ significa la deformacién axial del material. La ecuacién 2.3.7 define con
suficiente precision el comportamiento en compresiéon no drenada de un material.

Sin embargo las ecuaciones del modelo no dan una solucién tinica cuando se trata
de simular una consolidacién isotrépica, lo cual implica problemas de unicidad y
continuidad del modelo. Ademas, muestran serias deficiencias en la simulacién del
comportamiento de materiales con alto grado de preconsolidacién.

Actualmente, existe una versién modificada del modelo con la cual se superan
algunas de las deficiencias del modelo original. En este se incorpora el criterio de
falla de Hvorslev, el cual representa un caso especial del criterio de falla de Mohr-
Coulomb, donde la parte cohesiva de la resistencia no es constante sino que se
expresa como una funcién exponencial del contenido de agua del material.

El modelo considera una superficie de fluencia de forma eliptica, la cual surge de
algunas consideraciones sobre la disipacion plastica de la energia. La ecuaciéon que
la describe es

2

p(p-p) +% =0 (2.3.8)
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Donde P’ es el esfuerzo efectivo maximo de consolidaciéon. En esta superficie se
aplica la regla de flujo asociada y, por tanto, el potencial plastico de esta zona

posee la misma ecuacion.
M . ap
*+—(p+—)=0 239
e P ) (2:3.9)

Y sobre ella se aplica una regla de flujo no asociada, de tal manera que su potencial
plastico esta dado por

q-q.=0 (2.3.10)

Donde qc es un parametro que depende del estado de esfuerzos. La forma de la
superficie de fluencia asi constituida se muestra en la figura 2.3.2.1

El comportamiento elastico del material esta definido por las ecuaciones

P= 'E* £y (2.3.11)
q=3Ge (2.3.12)

Donde KL y G representan los moédulos volumétricos y de cortante,
sk
respectivamente.

Por tanto de acuerdo a las expresiones 2.3.7 ala 2.3.12 y con la ecuacién de la regla
de flujo asociado 2.2.10, la cual se puede escribir en la forma

o P af 0
£ = g%% (2.3.13)
ij ij

. ’ o o 2
A e AR EICE A1 W= N [
Jl=| P Plia , . MEP (2.3.14)
£ 1|4 - - y2 £ g .

= 2o — <4

= |\ (P=Po) 5 |\

Con
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A —=k*
= - (2.3.15)
pPp.(2p-p.)
Para la superficie de Hvorslev, resulta
(; K -0 p 0 0 p
Y= P Y (2.3.16)
. 1 [ i l [
& 0 q l+a q

3G

Donde se considera que el material se comporta como perfectamente plastico y
como tal debe calcularse el valor de A. Los valores de k' y A", representan las
pendientes de las rectas de compresién virgen y de compresion, respectivamente,
cuando se grafican en los ejes In p y In &v.

El modelo de Cambrige modificado es capaz de simular adecuadamente el
comportamiento de los suelos normalmente consolidados; sin embargo, muestra
graves deficiencias al aplicarse en suelos de alto grado de preconsolidacién o
anisotropia.

Los parametros requeridos para el modelo son:

1. El angulo de friccién interna del material, con el cual es posible calcular el valor
de M, por medio de la relaciéon

M — Bseng

= Fr (2.3.17)
3—-seng

2. Los valores de A" k', y V., pueden obtenerse a partir de los resultados de
ensayes de consolidacién y triaxiales, drenados y no drenados.

3. El médulo de cortante eléstico, G, se obtiene de resultados de ensayes triaxiales.
También puede obtenerse mediante la relacién G=75C,, donde Cy es la cohesién
del suelo. El modulo volumétrico del suelo puede obtenerse por medio de la
expresion B=p“/Kk".

4. FEl parametro o de la superficie de Hvorslev, que puede obtenerse de los
resultados de ensayes triaxiales.

En la figuras 2.3.2.2 y 2.3.2.3 se muestran las comparaciones tedrico experimentales
para probetas de caolin fabricadas en el laboratorio sujetas a ensayes triaxiales
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monotdénicas en compresiéon, con grados de preconsolidacion de 1 y 2,

respectivamente.
4 A
9 Regla de flujo q
no asociada
[
X Regla de flujo
7 %sociudu Q R
/ R
l/ - -
-ap, P py Pe P P €
(a) (b)

Fig. 2.3.2 1 Superficie de fluencia de Roscoe- Hvorslev (Rojas Gonzélez, 1993)
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Fig. 2.3.2.2 Comparaciones Teérico experimentales para un ensaye triaxial

no drenado (OCR=1) (Houlsby, 1982)
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Fig. 2.3.2.3 Comparaciones tedrico experimentales para un ensaye triaxial

no drenado (OCR=2) (Houlsby, 1982)

2.3.3 Modelo de Pender

A partir de los conceptos e ideas generales del estado critico, Pender elabor6 un
modelo que es capaz de simular adecuadamente el comportamiento de los suelos
preconsolidados y normalmente consolidados bajo carga ciclica.

Este modelo no parte del estudio de los mecanismos de la disipacién de la energia
dentro del esqueleto del suelo, como lo hace el de Cambrige, sino que se basa en
las funciones matematicas que definen los siguientes tres aspectos: la superficie de
fluencia, la trayectoria (en esfuerzos efectivos) de un ensaye no drenado y la
relacién entre los incrementos de deformacion plastica desviadora y volumétrica.
Ademas, considera que la superficie de fluencia viaja junto con el estado de
esfuerzos y que el material se vuelve més resistente en cada semiciclo de carga.

Asi para la superficie de fluencia establece la ecuaciéon
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df = py (2.3.17)

Que considera que la trayectoria de respuesta en esfuerzos efectivos durante un
ensaye triaxial no drenado, es de forma parabolica, dirigida hacia el punto que
representa el estado critico (considerando la relacién de vacios que en ese
momento posee el material), para el cual ha establecido la relacién

PO
2 [

= | R P (23.18)

AM -7, ) Pl P

PCS

Siendo
U qa/p
M q/p en el estado critico
Pes esfuerzo medio en el estado critico para la relaciéon de vacios que posee

el material
Poyne  representan los valores de p y n al inicio del ensaye
A es un parametro de carga-descarga

De la misma manera, se considera que la relacién entre los incrementos de la
deformacién desviadora y volumétrica plastica, esta dada por las ecuaciones

de® (AM -7,)°

de; R
& (AM)Z(P—°—1)(AM I15)— (1 —1,)PIPyg

cs

(2.3.19)

A partir de éstas relaciones y del concepto de flujo plastico, es posible
complementar el modelo, obteniéndose la relacion

_ 2k(P/ P ) (1 —17,)"*"
~ (AM)(L+e)(2P, /P -1)(AM —7,)* —(17—17,)P/ P,

p

(2.3.20)

Donde & representa el indice de endurecimiento ciclico definido por
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£=(a,|/P)*(H” -1) (2.3.21)
Donde
qp representa el cambio en el valor de q durante el semiciclo anterior
H es el namero de semiciclos

oy B representan parametros de endurecimiento
Al utilizar la ecuacion 3.3.19, es posible obtener el valor de deps.

Cuando el modelo se introduce en un programa de elementos infinitos, es
necesario invertir la expresion 2.3.20, para lo cual se obtiene una solucién tnica.
Sin embargo, se ha observado que, en algunos casos, un incremento o decremento
de esfuerzos no produce ninguna deformacién, lo cual no es razonable. Por tal
motivo, aunque originalmente Pender no considera la existencia de un parte
elastica en el comportamiento del material, se ha visto la necesidad de
considerarla a fin de mejorar los resultados del modelo.

Los parametros que requiere el modelo (¢, A, k, A, v, o y B) pueden obtenerse a
partir de los resultados de ensayes triaxiales no drenados, ciclicos y monotoénicos, y
de ensayes de consolidacion.

De la comparacién de los resultados teéricos y experimentales puede concluirse
que a pesar de las consideraciones y ecuaciones de las que parte el modelo son
practicamente arbitrarias, éste es capaz de simular adecuadamente algunos
aspectos del comportamiento de cargas, asi como de la historia de la consolidacién
y el comportamiento bajo carga ciclica.

Este modelo ha sido ampliamente utilizado para simular el comportamiento ciclico
no drenado de las arcillas tanto normalmente consolidadas como preconsolidadas
(hasta un grado de preconsolidacién de 10)

En la figura 2.3.3.1 se muestra la comparacién tedrico experimental de un ensaye
triaxial no drenado, sujeto a carga alterna, efectuado a una probeta de caolin
normalmente consolidada.

En la figura 2.3.3.2 se comparan los resultados para una serie de cargas triaxiales
ciclicos sin inversién de la carga, efectuados sobre la arcilla de Drammen,
finalmente en la figura 2.3.3.3 se presentan el mismo tipo de comparaciones.
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160 180 220 260 300 340
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Fig. 2.3.3.1 Comparacién tedrico experimental para un ensaye triaxial no drenado efectuado sobre
caolin (Houslby, 1982)
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'}
ulk Pa
(k Pa) o/a,
300 0.80
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0.48
100
0.20
0 ! -
0 Ciclos

Fig. 2.3.3.2 Comparacion tedrico experimental para una serie de ensayes triaxiales

Ciclicos no drenados efectuados sobre la arcilla de Drammen (Pender, M ], 1982).
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Fig. 2.3.3.3 Comparaciones tedrico experimentales para una serie de ensayes ciclicos
triaxiales no drenados con diversos grados de preconsolidacion (Pender, M J, 1982).
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2.3.4 Modelo de Sandler

Con objetivo de evitar los problemas de unicidad y continuidad propios de los
modelos del estado critico, se desarrollaron los modelos denominados de cubierta
o “cap”, los cuales pueden simular el comportamiento del suelo bajo diferentes
condiciones de carga.

La superficie de fluencia de estos modelos consiste en una envolvente de falla y
una cubierta cuya posicion es funcién de la historia de deformacion volumétrica
del material. Se utiliza la regla de flujo asociado con lo cual se satisfacen las
condiciones de continuidad y unicidad. Por medio de las reglas de
endurecimiento, el modelo es capaz de simular el comportamiento ciclico de los
materiales, ademads de los fenémenos viscosos y aquellos ligados a la anisotropia
de los materiales, Las formulaciones matematicas de la envolvente de falla y de su
cubierta dependen del tipo de material que se desea modelar.

El modelo de Sandler considera que la envolvente de falla estd definida por la
ecuacion

JI, =A- ¢ (2.3.22)
1+3Bp

Donde ]2 representa el segundo invariante de los esfuerzos desviadores, definido
como

Js :%[(0'1_62)2+(O'2_03)2+(O'3_O'1)2] (2.3.23)

A'y C son parametros del modelo cuyo significado se muestra en la figura 3.3.4.1
4.4.1. El parametro A representa el limite plastico de Von Mises y la diferencia A-C
la cohesién del material. El parametro B estd relacionado con la pendiente de la
envolvente de falla y, por tanto, esta relacionado con el d&ngulo de friccién interna
del material.

La cubierta mostrada en la figura 2.3.4.1 se considera de forma eliptica. De tal
manera que su ecuacion puede escribirse como

(P-P,)? +%R2J2 =(P, —P,)’? (2.3.24)
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Donde Pa y Pg representan los valores de p indicados en la figura 2.3.4.1 y R es un
parametro de forma.

La mecanica del modelo puede explicarse de la siguiente manera: cuando del
estado de esfuerzos ha alcanzado a la cubierta, el incremento de la deformacion
plastica se manifiesta tanto en la deformacién volumétrica como en la distorsién
(fig. 2.3.4.1). La deformacioén volumétrica representa una reduccién en el volumen
del cuerpo, lo cual provoca que la cubierta sea empujada hacia afuera aumentando
asi el area de la zona elastica.

Cuando el estado de esfuerzos alcanza a la envolvente de falla, el material se
comporta como dilatante, es decir, que la deformacién volumétrica cambia de
signo, lo cual provoca que la cubierta se acerque al origen hasta el punto en el cual
la deformacion volumétrica se anula (fig. 2.3.4.2) y en ese momento, la cubierta no
se desplaza mas. Este mecanismo ha permitido evitar el comportamiento dilatante
excesivo que generalmente se observa cuando se utiliza la regla de flujo asociada.

Al efectuar un ensaye triaxial no drenado, el incremento de la deformacién plastica
se obtiene aplicando la regla de normalidad en el punto donde se intersectan; por
un lado, la trayectoria de esfuerzos, y por el otro, la cubierta, la cual va siendo
empujada hacia afuera después de cada incremento de carga, tal como se observa
en la figura 2.3.4.3

Los parametros que requiere el modelo son los siguientes: K y G, moédulos
volumétricos y de cortante, respectivamente; P. esfuerzo de preconsolidacion; R
parametros de forma de la cubierta asi como A, B y C definidos anteriormente.
Estos pardmetros pueden obtenerse a partir de los resultados de ensayes triaxiales.

Este modelo fue concebido para simular el comportamiento de un gran ntimero de
materiales geoldgicos. Se ha wutilizado con éxito en la simulaciéon del
comportamiento de arenas y con menos éxito en arcillas, cuando estan sujetas a
acciones axisimétricas monoténicas o de carga alterna. Con la introduccién de
algunas  modificaciones, el modelo puede simular el comportamiento de
materiales rocosos.
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Fig. 2.3.4.2 Mecanismo de comportamiento del modelo de Sandler (Sandler et Al 1976)
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J,

Deformacidn pldstica

La cubierta alcanza
el estado de esfuerzos

Fig. 2.3.4.3 Limite de la dilatancia (Sandler et Al 1976)

2.4 Modelos Endocronicos

2.4.1 La teoria endocronica

Esta teoria nace y se desarrolla con el estudio de las deformaciones ineslésticas de
los metales y estd basada en el concepto del tiempo intrinseco, 1, el cual es un valor
adimensional definido como la longitud de la trayectoria de respuesta en el espacio
de las deformaciones, es decir

dr? =P, de;de, (2.4.1)

Donde Piu representa las propiedades mecénicas del material. Otro concepto
importante dentro de la teoria endocrénica es el de la escala del tiempo intrinseco
z, que se considera como la escala natural del tiempo con respecto a la cual la
memoria de la historia de la deformacién del material debe ser medida, y esta
definida como
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dz = % (24.2)

Donde f es una funcién de la historia de esfuerzos, relacionada con el valor de la

friccién interna que posee un material.

Para materiales isotrépicos, la ecuaciéon de su comportamiento puede ser separada
en una parte desviadora y otra isotrépica. Asi para la parte desviadora, se tiene

oe; .,
L dz (2.4.3)
oz

Sy = J‘OZ,U(Z -7)

Donde p(z) representa el médulo de cortante, el cual puede obtenerse por medio
de la serie de Dirichlet

p(z) =2+ > A, exp 7 (2.4.4)

r=1

Siendo A, Ar ¥ pr parametros positivos. La parte isotropica se relaciona con la
historia de deformacién volumétrica de una manera similar, por medio de la

ecuacion
P—3JZK(z—z')aidz’ (2.4.5)
A pw 4.

Siendo K el médulo volumétrico, el cual puede obtenerse por medio de una
relacién similar a la ecuacion 2.4.4. La relaciones 2.4.1 a 2.4.5 constituye la base de
los modelos endocrénicos. Los primeros modelos de este tipo no eran capaces de
simular adecuadamente el comportamiento del suelo, cuando se aplican ciclos
irregulares de carga (ref. 20), ni de considerar la dilatancia de los materiales. Sin
embargo, algunas modificaciones de la teoria original han permitido superar estos
problemas, de tal manera que los modelos endocrénicos son herramientas de gran
flexibilidad, para simular el comportamiento de los materiales sujetos a cargas
ciclicas.

2.4.2 Modelo de Valanis

Valanis establece la siguiente relacién entre el tiempo intrinseco t y las
deformaciones plésticas
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dz =4/defde’;i + K‘dgpv‘ (2.4.6)

Donde dt representa el incremento del tiempo intrinseco, ePy el tensor de

deformacioén plastica desviadora, ePv la deformacién pléstica volumétrica y K un
factor de ponderacion. De acuerdo con la ecuacion 3.4.1, el incremento drt en carga
y descarga es siempre positivo, es decir, que 1 crece continuamente conforme se
ensaya un material, de tal manera que por medio de este pardmetro, es posible
tomar en cuenta la historia de cargas aplicada al material.

Este modelo también puede considerar algunas reglas de endurecimiento, como las
presentadas en el subcapitulo 3. En este se consideran las funciones de
endurecimiento isotrépico Fi y desviador Fq4 , dadas por

_dr

dr, =— 247
dr
dr, =— 248
Ty dF, ( )

Donde dti y dtd representan el incremento del tiempo intrinseco o cinematico
respectivamente, de tal manera que el tensor de esfuerzos desviadores puede
obtenerse por medio de la relacion

de;
Ldr (2.4.9)
dr

S, =["0(r, -7

Donde 0 representa una funcién singular, que satisface la condicién 0 (0) = « y es
integrable en el intervalo de 0 £ Z < o. De la misma manera, el esfuerzo medio
puede obtenerse por medio de la relacion

7 , devp -
P= jo ¢z, —7) e (2.4.10)

Siendo ¢ una funcién semejante a .

La funcién 6 se puede establecer a partir de los resultados de ensaye triaxial no
drenado en carga alterna, donde es necesario obtener un ciclo estable y simetrico
de la curva esfuerzo-deformacion. Asi, la funcién 6 puede expresarse como

1( dr
9:—( j (2.4.11)
2\ de” /),
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Donde 0 representa la pendiente de la curva esfuerzo-deformaciéon desviadora en
el punto A.

De la misma manera, por medio de un ensaye hidrostéatico en carga y descarga, es
posible establecer la funcién ¢

p
de/

dr

é=pd(z) (2.4.12)

De acuerdo con la ecuacion 2.4.4, las relaciones 2.4.11 y 2.4.12 puede expresarse en
forma de series de Dirichlet

o(r)=> Ae (2.4.13)
#(r) = i Be " (2.4.14)

Para obtener valores suficientemente aproximados de 0(t) y ¢(t) , se ha observado
que basta con tomar los dos o tres primeros términos de la serie en las ecuaciones
2.4.13 y 2.4.14. De acuerdo con estas relaciones, es posible escribir las ecuaciones
249y 2.4.10 en la forma

S = igr (2.4.15)
P=Y'P (2.4.16)

Donde Q, y Pisatisfacen las ecuaciones diferenciales ordinarias siguientes

p
T ENLL (2.4.17)
dz, - dr,
P
R ppop B (2.4.18)
dr dr

La primera ecuacién representa la variacion que existe entre los esfuerzos y
deformaciones desviadoras con respecto al tiempo intrinseco, mientras que la
segunda representa la variacion del esfuerzo medio y de la deformacion
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volumétrica con respecto al tiempo intrinseco (t) . Con estas relaciones y las
ecuaciones 2.4.15 y 2.4.16 puede obtenerse

dS = Ade” - Qdz, (2.4.19)
dp=BdePv —Pdr; (2.4.20)
Donde

A=>A (2.4.21)

r=1
Q=2 aQ (2.4.22)

r=1
B=>B, (2.4.23)

i=1
p=> /AP (2.4.24)

Por medio de las ecuaciones 2.4.19 a 2.4.24 es posible obtener el incremento de
esfuerzos dS y dp para un incremento de deformacién dep depy o viceversa. Estas
ecuaciones constituyen la representacion incremental de las ecuaciones 2.4.9 y
2.4.10, cuya deduccion se obtiene a partir de la densidad de la energia libre dada
por la termodinamica. Sin embargo, es importante sefialar que estas ecuaciones no
pueden considerar el comportamiento dilatante de los materiales cuando sobre
ellos acttia un esfuerzo medio constante. Por otro lado, se ha insistido en que este
modelo viola el principio plastico de Drucker, ademéds de presentar problemas de
estabilidad y unicidad (ref. 14). No obstante, algunos autores consideran que estas
deficiencias podran ser superadas conforme continde el desarrollo de este tipo de
modelos, tal como lo propone Mroz(ref. 36), o como lo ha hecho Bazant(2.4.3).

La funcién ¢(t) y el pardmetro B pueden obtenerse a partir de los resultados de un
ensaye isotropico no drenado. Por medio de corte a presién constante, se
determinan los pardmetros K y Fs ademas de la forma de ¢(t4) . Los médulos
elasticos p y K se pueden obtener a partir de un ensaye de compresion drenada.

Este modelo puede simular adecuadamente el comportamiento ciclico de los
suelos no cohesivos cargados en una sola direccién o sujetos a corte bajo un
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esfuerzo medio constante. Debido a estas limitaciones, actualmente el modelo se ha
generalizado para que considere historias de carga tridimensional.

En la figura 2.4.2.1 se muestra la comparacion teérico experimental para una
probeta de arena sujeta a un ensaye de corte ciclico. En la figura se presenta la

comparacion para los ciclos 1, 2, 10 y 300.

s(k Pa)
50

Ciclo 2

s (k Pa)

¥y (%)
" 03

(d)

1
Ciclo 10 Ciclo 300

Fig. 2.4.2.1 Comparaciones tedrico experimentales para un ensaye de

corte ciclico con esfuerzo vertical de 192 KPa (Valanis, 1987)
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2.4.3 Modelo de Bazant

Bazant ha introducido algunos conceptos como el de “salto” del endurecimiento
cinematico y expansion Inelastica, ademds de considerar dos unidades
endocroénicas acopladas en paralelo, asi como la dependencia de los pardmetros del
modelo, en funcién de la relacion de vacios. Todos estos refinamientos han
permitido que este modelo sea capaz de simular el comportamiento del suelo,
tanto en ensayes de corte simple, como en triaxiales.

Aunque inicialmente la teoria se desarroll6 sin considerar el concepto de superficie
de fluencia, Bazant lo introduce en su modelo como un mecanismo l6gico para
considerar el endurecimiento de tipo cinematico, ademas de emplear dos
unidades endocrénicas acopladas como se muestra en la figura 2.4.3.1; de tal
manera, la deformacioén desviadora plastica total esta dada por

S; = S®y +59; (2.4.25)
Y ademas
o¢,d
dS® = 2G,de, a?: (2.4.26)
ij“1
o0¢,d
ds(® = 2G,de, — 8?; (2.4.27)
ij“2

Donde ¢; y ¢, son funciones que definen la superficie de fluencia, G1 y G2 médulos
de cortante y 1 y t coeficientes del tiempo intrinseco, con d

dr = \/;deij de, (24.28)

Al considerar el endurecimiento cinematico, las funciones de la superficie de
fluencia (de acuerdo a 2.2.12) puede escribirse como

@ = ;(Sigl) — a.(l))(si(.l) — a.(.l)) -H, (2.4.29)

Il ] ]

# = ;(SSZ) B aiEZ))(SiEZ) B a'i(jz) )—H, (2.4.30)
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Donde Hi y H2 son dos parametros del modelo que modifican la influencia de los
factores desviadores del tipo Von Mises ¢; y ¢ . De esta manera, las ecuaciones
2.4.26 y 2.4.27 puede escribirse como
ds® = 2G,de, —(S© —a®) 97 (2.4.31)
ij = 4B UEG; — o5 _ai')T -
1

]

dr

dS{? =2G,de; — (S —a{?) — (2.4.32)
2

Al considerar dos unidades endocroénicas, es posible simular adecuadamente el

comportamiento del suelo, tanto para pequefias como para grandes deformaciones.

Por otro lado, el concepto de salto cinemético permite modelar mejor el
comportamiento esfuerzo-deformaciéon de un material cuando se aplican ciclos
irregulares de carga. El salto cinematico se produce cuando se pasa de carga a
descarga o bien de descarga a recarga. En el modelo se simula cambiando
bruscamente el centro de las superficies de fluencia hacia el punto del estado de
esfuerzos donde se produce la inversiéon de la carga (puntos 1y 2 en la figura
2.4.3.2). Por medio de este concepto, ha sido posible modelar adecuadamente la
pendiente de la curva esfuerzo-deformacién al producirse una inversiéon de carga.
Ademas, bajo este concepto, fue factible que los modelos endocrénicos satisficieran
el postulado de Drucker, el cual asegura la estabilidad y solucién tnica del
modelo.

El salto cinemaético se introduce en el modelo haciendo
a®i =SP; a®y =S@; (2.4.33)
Después de cada inversion de carga.

El modelo requiere de 18 pardmetros los cuales pueden obtenerse a partir de los
resultados de los ensayes triaxiales monotonicos y bajo carga ciclica.

Por medio de dicho modelo es probable simular el comportamiento de suelos no
cohesivos en condiciones drenadas ya sean ensayes triaxiales o de corte simple,
obteniéndose resultados adecuados tanto en carga monoténica como ciclica.

En la figura 2.4.3.3 se muestran las comparaciones teéricos experimentales para
una serie de ensayes de corte ciclico, efectuados con una arena seca sujeta a
diversos esfuerzos verticales y diferentes amplitudes de los ciclos.
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(m (2)

Fig. 2.4.3.1 Acoplamiento de dos unidades viscoelésticas de maxwell (Rojas Gonzélez,
1993).

12

P

Fig. 2.4.3.2 Ensaye de carga ciclica (Rojas Gonzalez, 1993).
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Baja amplitud de deformacion
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Fig. 2.4.3.3 Comparaciones tedrico experimentales para una serie de ensayes de corte
ciclico con diferentes esfuerzos verticales (Bazant, 1983)

2.5. Modelos Hipoelasticos
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2.5.1 Teoria hipoelastica

Una forma como se pueden clasificar la mayor parte de los modelos constitutivos,
es partir del namero de zonas tensoriales que se evaltian. Una zona tensorial puede
definirse como una regién del espacio de solicitaciones (generalmente se considera
el espacio de esfuerzos) en la cual la funcién que liga el incremento de esfuerzos
con el de las deformaciones permanece constante; es decir, que en esa regién del
espacio se estima que la direcciéon del incremento de esfuerzos no afecta la forma
de la funcion G, dada por

de, =G, (o) (2.5.1)

La ecuacion 2.5.1 representa la formulacion general de todo modelo hipoelastico y
fue establecida por Truesdell (ref. 41) a partir de la teoria de la mecanica de los
medios continuos.

Dadas las irreversibilidades plasticas de los suelos, Ga debera ser una funcién no

lineal de tal manera que cumpla con la condicién

~G,(do,) =G, (do,) (2.5.2)

Para simplificar el desarrollo del modelo no se consideran los efectos viscosos del
material, por lo cual la velocidad de aplicacién de la carga no influye en su
comportamiento y entonces puede escribirse

G, (4do,) = 4, (do,) (2.5.3)

Es decir, que la funcién Ga es homogenea de orden uno con respecto a dog y por
tanto

oG, (do,)

G.(do) = o(do,)

do,=M y (do,)do, (2.5.4)

Donde Mg es una funcién homogenea de orden cero, de manera que nuevamente
puede escribirse

d
G, (do,) = Maﬂ% -M,,(u)do, (2.5.5)
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Es decir, que la funcién G, depende tanto de la direccién del incremento de

esfuerzo u como de dicho incremento

Si ahora se considera la definicion de zona tensorial, puede aceptarse que en una
zona Z

YueZ=>MUu)=M"* (2.5.6)

Por otro lado, en la frontera entre dos zonas tensoriales, debe satisfacerse la
condicién de continuidad, es decir

YueZ,NnZ, de=M*do=M%do (25.7)

Esta condiciéon de continuidad se cumple, en la mayor parte de los modelos
plasticos, por medio del concepto de carga neutra.

En el caso en el que el modelo constitutivo posea una sola zona tensorial, la
ecuacion 2.5.5 se escribe

de=M@Udoc=M'doc Vudo (25.8)

En este caso pertenecen todos los modelos elasticos lineales y no lineales. Cuando
se considera la existencia de dos zonas tensoriales puede hablarse de una zona de
carga y otra de descarga, como en los modelos plésticos de potencial simple, donde
se considera que en carga existe una matriz elastopldstica y en descarga una
elastica es decir

de=M%doc  encarga (2.5.9)

de=M®do  endescarga (2.5.10)

Estos modelos pueden considerar una variacién continua de los médulos plasticos
del material, en funcién de la historia de solicitaciones (modelo de Dafalias) o bien
una variacion discontinua (modelo de Prévost)

Los modelos plésticos de doble potencial (Lade) establecen la existencia de cuatro
zonas tensoriales, al considerar que existen dos potenciales plasticos diferentes,
uno que estima las deformaciones volumetricas irreversibles y otro las
deformaciones desviadoras, es decir

de=dg® +de”v +de’q (2.5.11)

Con
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h, 0o oo hy 0o oo

Asi, esta consideracion aunada al criterio de carga y descarga, produce cuatro
combinaciones de la matriz elastoplastica, es decir establece cuatro zonas
tensoriales (fig. 2.5.1.1).

El modelo de Ishihara divide la superficie de falla de Mohr Coulomb en seis zonas
tensoriales tal como lo muestra la figura 2.5.1.2, dependiendo del valor de los
esfuerzos principales.

29 familia de super-
@ ficies de carga

© ®

12 familia de super-
@ ficies de carga

-

p

Fig. 2.5.1.1 Modelo plastico con cuatro zonas tensoriales (Rojas Gonzalez, 1993).
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Y

Criterio de falla de
Mohr-Coutomb

Fig. 2.5.1.2 Modelo plastico con seis zonas tensoriales (Rojas Gonzélez, 1993).

Otros modelos subdividen el espacio de esfuerzos en ocho zonas al considerar que
cada uno de los esfuerzos principales puede estar actuando en carga o en
descarga, es decir, que las combinaciones pueden ser (+1,+1,+1), (-1,+1,+1), (+1,-
1,+1), (+1,+1,-1), (-1,-1,#1), (+1,-1,-1), (-1,#1,-1) y (-1,-1,-1). Esto sucede en el modelo
llamado octolineal.

Finalmente puede considerarse el caso de los modelos que usan una infinidad de
zonas tensoriales, a los cuales se les conoce como incrementales no lineales, entre
los cuales se encuentran los modelos endocrénicos y del modelo octolineal
generalizado.

2.5.2 Modelo de Kondner-Duncan

Este modelo establece una ecuacién hiperbolica para definir la curva esfuerzo
desviador-deformacién axial, de tal manera que al derivar esa ecuacién con
respecto a la deformacion, es posible obtener el médulo tangente o médulo de
Young E: para diferentes valores del esfuerzo desviador.

Esta relacién se escribe

E, {1— Ry (1_Sen¢)(al_03)} KP{%} (25.13)

2CCOS @+ 20,5eng

a
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Donde

Rf Representa la relacion entre el esfuerzo desviador de pico y el desviador
residual

K Moédulo de carga

Pa Presion atmosferica

Co cohesion y angulo de friccién interna,respectivamente

Os

El valor KP{
P

n
J representa el valor inicial del médulo de young. Cuando se
a
aplica una descarga o una recarga, se considera que el médulo de young toma el

valor

E, = KurP{%} (2.5.14)

a

Donde Ky representa el médulo de descarga y recarga. Por otro lado, se considera
que el médulo volumetrico B esta dado por la relaciéon

B=K,P, (%j (2.5.15)

a

Donde Ky representa el moédulo volumétrico del material y m es un exponente
generalmente diferente de n. De acuerdo con esto y para el caso plano, el modelo
puede escribirse como:

G, | [3+E 3-E 0Yds,
dey = 9b3—E 3b = 3b +E O dgyy (2516)
do,, 0 0 E de,,

Como se ve, este modelo considera unicamente dos zonas tensoriales (una de carga
y otra de descarga) sin ninguna etapa de transicién, los cuales provocan serios
problemas de continuidad. Su importancia reside en que fue uno de los primeros
modelos adaptados a programas de elementos finitos, para simular el
comportamiento de grandes masas de suelo, como son las cortinas de las presas de
tierra.
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En las figuras 2521 y 2522 se presentan algunos resultados tedrico
experimentales obtenidos para dos ensayes triaxiales drenados, efectuados en
arena densa y suelta respectivamente.

8 8
- b—— Experimental .
e o4 ———=— Calculado F
(=]
> 6 6
x
l:;ﬂ
| H 5
5 4 ~ 516 4—/
/
+F ¥/ 8
2 2777 /wff
/ !’ I
1 clE Y il T
0 | A Jat] efre
0 2 4 0 0.2 0.4 0.6 0.8

o3 (kg/cm?) €, (%)

Fig. 2.5.2.1 Comparaciones tedrico experimentales para una arena densa sujeta a
trayectorias complejas de esfuerzos (Rojas Gonzélez, 1993)
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. 4
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Fig. 2.5.2.1 Comparacioes teorico experimentales para una arena suelta sujeta a
trayectorias complejas de esfuerzos (Rojas Gonzélez, 1993).

2.5.3 Modelo Octolineal

Si el elemento Mgg(u) de la ecuacién 2.5.5 se desarrolla en serie, puede escribirse
Maﬂ(uy) = M 1aﬁ + M Zaﬁyuy + M 3aﬁy5uyu5 +... (2517)

Al despreciar los elementos de orden superior a dos y de acuerdo con la ecuacion
2.5.51a 2.5.1 puede escribirse como

1
de, =M 1aﬁdgﬂ +m M 2aﬁyd0_ﬂd67 (2.5.18)

Para poder representar la ecuaciéon 2.5.18 en una forma sencilla, es necesarios

establecer las siguientes hipétesis:

1) Se considera que el modelo es ortotrépico, es decir que el material presenta
diferentes propiedades mecanicas con respecto a tres planos
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3)

perpendiculares entre si. Por medio de esta hipdtesis es posible anular o
establecer relaciones entre algunos elementos de las matrices Ml,g y M2,

Se evalda que la relacion no lineal es Unicamente valida para los
incrementos normales de esfuerzo y deformaciones; es decir que la no
linealidad no incluye a los médulos de corte. Esta condicion puede
expresarse Como

M2 =0,V B,y>4 (2.5.19)

Finalmente, no se consideran los términos cruzados, es decir
MZ?5 =0 V B#y (2.5.20)

De acuerdo con esta hipotesis, la ecuacion 2.5.18 puede escribirse como

dé‘ll dO'11 (d(711)2
de,, |=A do,, WB (do,,)’ (2.5.21)
deg, do, (do-33)2

Donde

|do] = /doydoy (2.5.22)

Si se define la matriz N como

do, 0 O
N= A+ﬁ B0 do, O (2.5.23)
o 0 doy,

Entonces la ecuacion 2.5.21 puede escribirse

4)

dey, do,,
de,, |=N| doy, (2.5.24)
de,, dos,

Se considera que los elementos de la matriz N pueden obtenerse a partir de
las derivadas de las funciones f*, g*, h*, donde el signo (+) se utiliza cuando
existe un incremento del esfuerzo (carga) y el (-) para un decremento
(descarga). De esta manera, se pueden definir los valores de Uk, Vitk, Vg
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los cuales representan el médulo de young en la direccién K, y las relaciones
de Poisson en las direcciones j,K y LK, respectivamente, es decir

U, = (i}; (10 (2.5.25)
0s,
N oot . oh*
vt = _(L]aj o) V= —[—]aj 0 (2.5.26)

Y de acuerdo con la ecuacion 2.5.24, 1 matriz N para el caso de un incremento de la
carga en las tres direcciones (N* ) puede escribirse como

Oy U, U;
_V12+ 1 _V32+

N'= - — n (2.5.27)
u- U, U
_V13+ _V23+ 1
L U U Uy

De la misma manera puede definirse la N-, la cual se obtiene cuando se aplica una
descarga en las tres direcciones.

De acuerdo con las ecuaciones 2.5.23 6.3.7 y 2.5.27 6.3.11, es posible obtener las
siguientes relaciones (ref. 26)

A=(N"+N")/2 (2.5.28)
B=(N")-(N")/2 (2.5.29)

Finalmente, al definir las funciones f*,g*h*, es posible calcular los valores de Uik
en cualquier instante. Por otro lado, la continuidad de la respuesta del modelo en
sus diferentes zonas tensoriales esta garantizada por la continuidad en carga-
descarga de las funciones f*, g*, h*.

El modelo requiere de once pardmetros que pueden obtenerse a partir de los
resultados de dos ensayes triaxiales drenados o no drenados. Ademas, otro dos
pardmetros de forma se pueden obtener ajustando los resultados tedricos con los
experimentales.
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Siguiendo algunos procedimientos sencillos, es facil generalizar el modelo para
que pueda simular fenémenos como la anisotropia, la preconsolidacién y la
viscosidad, aunque a costa de aumentar el niimero de parametros del modelo.

Puede asimismo, simular el comportamiento el comportamiento tanto de las
arenas como de las arcillas bajo carga monotonica o alterna (ref. 26).

Uno de los incovenientes que presenta este modelo es que la matriz N de la
ecuacién 2.5.24 no es simetrica, de tal manera que al introducir el modelo en
programas de elementos finitos el consumo de tiempo es excesivo y por tal motivo
su uso ha sido muy restringido.

Un aspecto interesante de este modelo octolineal es que facilmente puede
generalizarse a uno no lineal (ref. 27).

De las comparaciones tedrico experimentales se ha encontrado que el modelo
puede sufrir algunas inconsistencias cuando se tratan de simular solicitaciones de
cortante. Por otro lado, pueden surgir problemas de no convergencia para ciertos
intervalos de los parametros de los modelos (ref 35). Por dltimo, aun al aplicar
ciclos moderados de carga y descarga la trayectoria de respuesta en esfuerzos
efectivos siempre se desplaza hacia el origen indicando la licuacion del suelo, aun
en el caso de las arcillas.

En las figuras 2.53.1 y 2.5.3.2 se presentan algunas comparaciones tedérico
experimentales para el caso de un caolin sometido a una serie de ensayes triaxiales
drenados en carga monoténica y alterna. En al figura 2.5.3.3 se muestran los
resultados de una serie de ensayes no drenados en carga monoténica para el
mismo material.
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Fig. 2.5.3.1 Comparaciones tegorico experimentales para una serie de ensayes
triaxiales drenados monéticos y carga alterna efectuados en un caolin (Rojas
Gonzalez, 1993).
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-0.07

Teorico
Exp. 0,0

Fig. 2.5.3.2 Comparaciones tedrico experimentales para una serie de ensayes
triaxiales monétonico y bajo carga alterna efectuados en un caolin (Rojas Gonzalez,
1993).
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Fig. 2.5.3.3 Comparaciones tedrico experimentales para una serie de ensayes triaxiales
monotonicos no drenado (Rojas Gonzalez, 1993).
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Capitulo

DEFORMABILIDAD DE
LOS SUELOS.

3.1 Introduccion.

Se ha estudiado que los materiales del subsuelo tienen ademas de propiedades
elasticas y plasticas, propiedades de alta viscosidad y viscosidad normal, éstas
ultimas retardan la deformacion bajo los esfuerzos aplicados. Este fenémeno es
especialmente importante en los materiales finos y muy finos de baja y muy baja
permeabilidad como son las arcillas, arcillas limosas y limos arcillosos.

El fenémeno de retardamiento de la deformacién volumétrica, se produce cuando
el material, fig. (3.1.1) se encuentra saturado y confinado, y por lo tanto no podra
existir cambio de volumen inmediato al aplicar la carga, ya que primeramente el
agua gravitacional que ocupa la relacion de vacios debera ser expulsada para que
pueda existir cambio de volumen. En este caso al efectuar una prueba en el
odémetro o consolidémetro, se ve que la relacién de vacios ey, fig. (3.1.2a) no podra
reducirse a la relaciéon de vacios e2 en forma instantanea al aplicar el incremento de
de presion (0,-01); serd necesario que transcurra tiempo para que se verifique el
cambio de relacién de vacios. De aqui se deduce que la curva de compresibilidad,
podra trazarse para cambios de relaciéon de vacios relacionados con periodos de
tiempos iguales para los cuales se han dejado actuar los incrementos de carga. Para
obtener la curva limite, los incrementos de presiéon deberan actuar un tiempo
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suficiente para que sensiblemente ya no exista cambio de oquedad para cada uno
de ellos. En las pruebas del odémetro en arcillas es la practica coman permitir 24

horas para cada incremento, fig. (3.1.2b).

GRANOS
SOLIDOS

LZOROS CON AGUA
RAVITACIONAL

Figura 3.1.1 Material saturado y confinado (Zeevaert, 1979)
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i ol G2 logo

el ‘ _ t=0

e2 —— N t=a

Atd =24 Hrs

¥ At= PERIODO DE TIEMPO
PARA LA PRUEBA

DE COMPRESIBILIDAD
CONVENCIONAL

24 Hrs en arcilla

Figura 3.1.2 a) Reduccion lenta de la relaciéon de vacios a la aplicaciéon de la carga b)
Compresibilidad de suelos impermeables (Zeevaert, 1998).

Los materiales impermeables como las arcillas requieren de tiempos muy grandes
para consolidarse bajo un incremento de carga. La fig. (3.1.3) muestra en forma
cualitativa curvas de consolidaciéon para tres tipos de materiales bajo una carga
sostenida. Las arenas finas por tener una permeabilidad del orden de 10° veces
mayor que las arcillas se consolidan rdpidamente, los limos con 10% veces mas
permeabilidad que las arcillas se consolidan con un rapidez intermedia.

Aparentemente la observacién muestra que una vez que el agua gravitacional ha
sido expulsada de los poros para lograr el cambio de relacién de vacios
correspondiente a la presion aplicada, sigue efectudndose una deformacion viscoso
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intergranular producido por el movimiento relativo de los granos por fenémenos
de alta viscosidad. Este fendémeno viscoso intergranular se tratard en especial mas
adelante, y se conoce como consolidacién secundaria; en mecénica de suelos fue

tratado desde un punto de vista reolégico.

100 200 300 400 500 600 700 800 90 t seg
0
50 ARCILLA
c
O LIMO
Q
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& 100
S
@)
Y
)
®)

Figura 3.1.3 Curvas de Consolidaciéon (Zeevaert, 1979).

3.2 Teoria de la consolidacion de Terzaghi.

La teoria de consolidaciéon encontrada por Terzaghi (1925) que se expone a
continuacion explica exclusivamente el fenémeno hidrodindmico que se verifica
por la expulsién del agua gravitacional de un material en el cual no se observa el
fenémeno de viscosidad intergranular.

La teoria de la consolidaciéon tiene por objeto encontrar una férmula que ligue las
condiciones de esfuerzo- cambio en la relacion de vacios en cualquier punto de una
masa de suelo saturado en un tiempo determinado durante el cual la masa se
encuentra sometida a una carga sostenida. Un estrato en el campo se encuentra
confinada lateralmente a cero deformacion y por lo tanto podré representarse por
la prueba en el odémetro.
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Debido a lo complejo del problema es necesario hacer hipétesis simplificatorias, y
aun asi, se obtendran soluciones para casos simples y bien definidos. Sin embargo,
las soluciones a que se llegue son ttiles para obtener, ademas de una herramienta
de célculo para estos problemas, un entendimiento claro del fenémeno que permita
ajustar los resultados a la evaluacion de las propiedades fenomenolédgicas del
material, y la deduccion de los pardmetros necesarios obtenidos en el laboratorio
para la resolucién de los problemas de consolidacion en el campo.

Las hipoétesis generales en el desarrollo de la teoria de la consolidacién son las
siguientes:

1. La masa del suelo es homogénea e isétropa en sentido vertical en toda su

extension.

2. El agua y los granos mismos que constituyen la estructura del suelo son
incompresibles.

3. El agua de expulsion es exclusivamente el agua gravitacional y por lo tanto
se puede suponer valida la ley de Darcy.

4. El cambio de la relacién de vacios tiende a un valor limite al terminarse el
proceso de consolidacién tedrica relacionado con la expulsion del agua
gravitacional.

5. Las propiedades mecanicas de deformacién del material son exclusivamente
las relacionadas con la elasticidad y plasticidad inmediatas,
consecuentemente no son funciones del tiempo.

Para explicar la teoria de consolidacién, se puede usar un modelo reolégico que
cumple con las hipétesis antes enunciadas, fig. (3.2.1). Este dispositivo consiste en
un cilindro y pistén, la cavidad del cilindro representa los poros del material.
Dentro de la cavidad se coloca un elemento resistente capaz de admitir esfuerzos y
el cual representa la estructura del suelo. La llave representa la permeabilidad en la
camara.
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<[> RESORTE; representa la estructura dedel suelo
@ LLAVE; representa la permeabilidad del suelo

<3> PIEZOMETRO

Figura 3.2.1 Modelo reolégico para la explicacion de la teoria de Consolidacion (Zeevaert,
1998).

Imaginemos ahora que la llave se encuentra abierta y el piston cargado.
Evidentemente la carga aplicada sera tomada integramente por el elemento
resistente, por tanto, el agua dentro del cilindro estara libre de presién, la altura del
agua en el piezometro lateral instalado al cilindro estara, por el efecto de vasos
comunicantes, en la posicién A. Més aun, si en estas condiciones se abre o cierra la
llave, el estado de carga en la cAmara no se altera.

Ahora cerremos la llave y luego apliquemos un incremento de carga Aci. En estas
condiciones como el agua no puede salir de la cdmara, el émbolo no se mueve, no
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existird cambio de volumen y necesariamente el esfuerzo aplicado Ac; sera igual a
la presion del agua en el cilindro, esto es:

Ao, =AU, (3.2)

De donde se concluye que el piezémetro subiria a una altura (h) equivalente a
Ao; AU,
Yw Vw

Si ahora se abre un poco la llave, inmediatamente el agua empezara a salir forzada
por la presién hidraulica interior, y consecuentemente habra una disminucion de la
relacion de vacios y una deformaciéon del resorte o estructura del resorte. La
estructura del suelo empezara a tomar carga a medida que la presioén hidréulica, o
exceso hidrostatica provocado por la presiéon aplicada disminuye con el tiempo,
hasta llegar un momento para el cual ya no salga mas agua porque el exceso
hidrostatico tiende a ser muy pequefio y la carga es tomada totalmente por el
elemento resistente. Se dice entonces que se ha verificado un proceso de
consolidacién bajo el incremento de presién aplicado Aci. Notese que al final del
proceso el suelo sigue saturado, excepto que la relacion de vacios ha disminuido
por el efecto de compresibilidad de la estructura del suelo. El suelo por lo tanto no
ha sufrido una deshidratacion o desecacién; simplemente ha disminuido su
contenido de agua al volverse mas compacto, conservandose saturado durante
todo el proceso.

Del anterior razonamiento se deduce que durante el proceso de consolidacién, en
cualquier tiempo, un incremento de carga tiene que ser equilibrado por esfuerzo
intergranular y por la presion de exceso hidrostético en el agua, esto es:

Ac, =Ac + AU (3.2.1)

De donde resulta que un cambio con el tiempo en esfuerzo efectivo intergranular
es igual y contrario a un cambio de presion en el exceso hidrostatico, a saber:

OAo _ OAU

~ ~ (3.2.2)

De las consideraciones anteriores se puede establecer el porciento de consolidaciéon
para un incremento de presion (c,-0), esto es:

(0, —0,) - AU

(0-2 - 0-1)

U % =100% (3.2.3)
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Para t=0, o,-0,=AU; exceso hidrostatico inicial. Considerando que el material tiene
un coeficiente de compresibilidad volumétrica my, la deformacién volumétrica
unitaria en el punto considerado cuando AU=0 y la estructura del material toma la
carga total sera:

Ag, =m, (o, —0,) (3.2.4)

Si llamamos Aeyt la deformacion volumétrica unitaria en el tiempo t para el cual la
estructura del material ha tomado el esfuerzo vertical (Aci - AU) esto es:

Ag, =m, (Ac; —AU) (3.2.5)

Resulta que el porciento de consolidaciéon también puede expresarse en términos
de deformaciones volumétricas unitaria por medio de:

A
U % =1009% ~ (3.2.6)
Ag

v

Asi pues, cuando después de un tiempo muy grande Aevt tiende a Aey ; U%=100%,
el proceso de consolidacién se ha efectuado totalmente para t=0, Aevt =0y U%=0%
y corresponde al instante de la aplicacién de la carga.

De aqui la deformacién volumétrica con el tiempo sera:

%
As, =Ae, D0 (3.2.7)
100%
Y el esfuerzo efectivo sera:
- 0
Aci =Aoc;, % (3.2.8)
100%

Asi también el médulo instantaneo de compresibilidad volumétrica sera:

U%
m,=m, — (3.2.9)
100%
Conociendo el valor de U% como funcion del tiempo se podrd valorizar Agyt. Para
conocer el valor de U% serd necesario conocer la forma como se disipa el exceso

hidrostatico AU con el tiempo.

La fig. (3.2.2a) muestra un estrato de arcilla, el cual se sujeta a un incremento de
esfuerzos Ac y se requiere conocer como se disipa el exceso hidrostatico en un
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punto A con una profundidad Z. El depésito puede ser representado por una
probeta confinada a deformacién lateral nula, fig. (3.2.2b). El depésito esta limitado
por estratos de materiales mds permeables que permiten la salida del agua y
consecuentemente la consolidacion del material en cuestiéon. En el odémetro estos
estratos quedan representados por piedras porosas.

permeable

KB

arcilla H

permeable

& = &=0 e#0

piedra porosa

anillo de ‘riZ

metal jdz Ex= &= 0
&z # 0

iz +di/6z dzZ

v

piedra porosa

Figura 3.2.2.a) Estrato de arcilla sujeto a incremento de esfuerzo, b) Representacion de
probeta confinada y Condiciones hidrodindmicas de elemento dz (Zeevaert, 1998).

Al someter un elemento diferencial de espesor dz aun incremento de presién
existird un flujo de agua hacia la superficie permeable que permite la salida del
agua. La fig. (3.2.2b) muestra las condiciones hidrodindmicas del elemento dz. El
flujo diferencial que pasa a través del elemento por unidad de superficie sera
segun la ley de Darcy el siguiente:

K, A g7 - dg (3.2.10)
Z

0
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Si el elemento no cambiara de volumen dq seria nulo pero puesto que el volumen
cambia al comprimirse el suelo, dq sera exactamente igual al cambio de volumen
por unidad de tiempo, y consecuentemente a la perdida de agua.

Pero V=Vs+Vv, y puesto que el volumen de sélidos no cambia:

ov oV,
ot ot
Por otro lado se tiene que:
v,y = a—eVs
ot ot

El volumen de sélidos en el elemento diferencial es:

1dz ov, oe dz

Vs = ; =—
l+e ot oOtl+e

(3.2.11)

Por lo que sustituyendo en la ecuacién (3.2.10) tendremos:

oi, 1 oe

, = i (3.2.12)
oz l+e ot
Notese que;
L _h_1au
‘o oy, o1

Luego la ecuacion (3.2.12) toma la forma como sigue:

(1+e,) " 0°U _ o

Y 0z°

(3.2.13)

El coeficiente de compresibilidad volumétrica unitaria my queda definido por:

m —— L (3.2.14)
1+e, 0o
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En donde e: es la relacion de vacios inicial al empezarse el proceso. La ecuacion
(3.2.14) se puede escribir en la siguiente forma, ya que e y ¢ varian con el tiempo.

do  oe
l+e)m, —=——
(d+e)m, ot ot

Ademas de la condiciéon fundamental del proceso de consolidacién ecuacion (3.2)

esto es:
do _ du
ot ot
Luego sustituyendo se obtiene:
®_ (1+e)m, Zl: (3.2.15)

De donde con la ecuacién (3.2.13) se obtiene finalmente la ecuacioén diferencial que
rige el fenémeno de consolidacién bajo las hipétesis antes expuestas, esto es:

. ou_au
m,y, oz° ot
O también:
@—a—u (3.2.16)
Yozt ot o

Si durante el proceso de consolidacion, para un incremento de presién se supone
que las propiedades mecanicas de compresibilidad e hidraulicas mv y k. no
cambian, entonces Cy es constante y se le da el nombre de coeficiente de
consolidaciéon con unidades de cm?/seg. La expresiéon (3.2.16) podrd integrarse
encontrando una funcién:

U= f(z1) (3.2.17)

La cual al satisfacer las fronteras del problema de un estrato de espesor 2H
drenado por ambos lados, nos proporciona los valores del exceso hidrostéatico para
un punto cualquiera del estrato en consolidacién y para cualquier valor del tiempo.

La solucion general de la ecuacion diferencial (3.2.16) es como sigue:
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= 2H nll n[1 . -"ey
U=)>[—| Ac/(2)sen——zdz][sen——z]e **  (3.2.18)
Z;‘ H Io ' 2H 2H

En esta expresion Ac(z) representa el incremento de presion con la profundidad
aplicado, y es igual al exceso hidrostatico inicial para t=0, que corresponde al
momento de colocar el incremento de esfuerzo Ac, en la superficie del estrato. Si se
considera Ac,(z) constante con la profundidad z e igual a AU, exceso hidrostatico
inicial para el tiempo cero, como sucede durante la prueba de consolidaciéon
inmediata al aplicar la carga, y efectuando algunas transformaciones matematicas
en la expresion (3.2.10) se llega a lo siguiente:

e _(2m+1)* T2 cut
Au=> 4Au‘2 S[sen (2m + 311 e 4 (3.2.19)
=@2m+1)I1 2H
El valor.
Cv

Se le llama “factor tiempo primario” y es un namero sin dimensiones.

El U% de consolidacién a la profundidad z para un estrato drenado por ambos
lados, para el cual se ha incrementado el esfuerzo Ac, sera:

U % =1000%[1— V]
Au

Por consiguiente:

M=o _(2m+1)? 117 y
U,%=100%[1- 5 4 psen @M 29775 55 )
&m0 2 H

Como se observa, esta expresion contiene tnicamente ntmeros abstractos y
representa una familia de curvas. En efecto, para cada valor de Tv constante se
obtendrd una curva haciendo variar z/H. A estas curvas, fig. (3.2.3) se les da el
nombre de is6cronas y muestran la distribucion del exceso hidrostatico a través del
deposito a medida que transcurre el tiempo.
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U%
O ///’J — —
e
00> |
WL —
H }@

Q
)
0
/\
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\
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H =2 20 40 60 80 100
Y : —
% Aci = Ao +AU

Figura 3.2.3 Curvas de is6cronas (Zeevaert, 1998).

De las curvas isdcronas se observa que la consolidacién de un depésito de material
impermeable procede mas rdpidamente hacia las superficies drenadas que en el
centro de éste. Se puede demostrar de la ecuaciéon (3.2.21) que para valores de
Tv = 0.05 las is6cronas pueden representar con suficiente precisiéon por parabolas.

A oi

+— 2H

Ac Ac
Esfuerzo Presion
intergranular hidraulica

Figura 3.2.4 Distribucién de esfuerzos efectivo y neutral en un estrato de arcilla drenado
por ambas caras (Zeevaert, 1998).
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Desde el punto de vista practico lo que interesa conocer es el porciento medio de
consolidacion del estrato. Este valor permitird conocer la deformacién volumétrica
del estrato compresible. En efecto, tomemos una is6crona cualquiera, fig. (3.2.4)
correspondiente a un tiempo cualquiera t, la compresion volumétrica en el punto 0
a una profundidad z sera:

ds=m,-Ac-dz (3.2.22)
Y la compresion total del estrato; si my, es constante en todo su espesor, valdra
2H
s=m, | Aodz (3.2.23)
La integral representa el area sombreada de esfuerzos efectivos o intergranulares,

tig. (3.2.4). Si se designa por Aom el valor del incremento medio del esfuerzo
intergranular para ese porciento de consolidacién la ecuacion (3.2.23) no se altera:

— 2H —
2H -Aom = _[0 (Ao) dz
De donde:
Aom= ["(a0) dz (3.229)
om=_— o 2.
2H 7o
Como Ac = Ao; — Au, substituyendo,
_ 1 ¢2H
Aom = EL (Ao, —Au) dz
Si Aojes constante a través del deposito:
Aom=A . _[ZH (Au) dz
om=Ac, ——
2H D
En donde:
1 (2H dz —
o jo (Au) dz = Au,, (3.2.25)
Representa el incremento de exceso hidrostatico medio por consiguiente, se puede

operar con los valores medios de los incrementos de esfuerzo: efectivo y presion
hidrostéatica, a saber:
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Aom = Aom+ Aum (3.2.26)

De donde el porciento de consolidacion del estrato sera:

U% = 100%{1— A“m}

Ao,

O también:

[ (auydz
U%=100%1-"°
2HAuU.

Sustituyendo las integrales por sus valores y efectuando los desarrollos necesarios
se llega a la siguiente expresion:

8 _(2m+1)? nZTV
4+ '1(3.227)

U%=100%[1-S — ° ¢
[ r;,(Zm +1)°TT?

La expresion anterior servird como primera aproximacioén en la siguiente forma:

8 —ETV
U% =100%|1- ~ e * (3.2.28)

La expresion anterior servird para calcular el % de consolidacién del estrato y
representa un valor medio del proceso de consolidacién a través del espesor del
estrato. Como se ve su valor es exclusivamente funcion de Tv, de aqui que puede

expresarse en la siguiente forma:

U
100%

= F,(Tv) (3.2.29)

El porciento de consolidaciéon del estrato es funcion del factor tiempo “Tv”. La
expresion F(Tv) se conoce como la funcién de Terzaghi para la consolidacion
tedrica. Aqui se usara el indice (I) cuando dicha funcién representa un estrato de
espesor 2H drenado por ambos lados o (H) cuando esta drenado por un lado
exclusivamente, pero tal que el exceso hidrostético inicial sea constante o varie
linealmente aumentando con la profundidad, ya que se vera mas adelante que
existen otras funciones para condiciones de esfuerzos iniciales diferentes.
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La Fig. (3.2.5) muestra tres casos para los cuales la funcién de Terzaghi, es vélida y
en cuyo caso la variable independiente es:

Tv= ﬁ‘gt (3.2.30)

En el caso que el estrato se encuentre sobre el material impermeable que impida el
drenado por la base, podra usarse la misma funcién Fi(Tv) y utilizar el mismo
factor tiempo si se designa su espesor por H.

esfuerzos

CASO aplicados Tv F(Tv)
para t=0
ol
PERMEABLE
Cv
CONSTANTES ?t F1
2H
© | PERMEABLE ol

PERMEABLE o1

Cv

CRECEN

t F1
2 H gSgFLLfNDIDAD ?

@ PERMEABLE G2
PERMEABLE O1

DECRECEN
CON LA Cvt F1
2 H PROFUNDIDAD ?‘

<)) PERMEABLE o2

| PERMEABLE | C1

H constantes | CV F1

@) IMPERMEABLE o1

Figura 3.2.5 Funciones de Terzaghi validas (Zeevaert, 1998)..
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En las figs. (3.2.6) y (3.2.7) se ha representado la funcién de consolidacién
graficamente, tanto en escalas ntimericas como semi-logaritmica. Se observa que la
curva tiende a ser asint6tica rapidamente para valores de Tv=1.5 y para valores de
T=0.1 alcanza rapidamente U%=35%. Esta observacién es muy importante para los

razonamientos que siguen.

VALORES DE Tv
0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8 0.9 1.0 11 1.2

10

|
SIAN

|

CF3
\,[

~
o

VALORES DE F(Tv)
(2]
o

—F1
4 \
F2 J\ R I

o]
o

©
o

[N
o
o

FUNCIONES DE TERZAGHI

Figura 3.2.6 Funciones de consolidacion graficas numérica (Zeevaert, 1998).

VALORES DE Tv

0.001 0.01 0.1 1.0 10.0
10 R
0
— 3
[S19) >
|
c N
w
U [®)
@ L
u -2
B0—O
-
z
> \</\
0

70 ok

o)

R0

100

FUNCIONES DE TERZAGHI

Figura 3.2.7 Funciones de consolidacion graficas logaritmica (Zeevaert, 1998).
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En las graficas figs, 3.2.6 y 3.2.7, también se han representado otras dos funciones
que se han denominado F2(Tv) y F3(Tv) éstas fueron derivadas de Terzaghi y
Frohlich, y sirven para casos en que la presion inicial aplicada al depésito de arcilla

sea como muestran los casos 5 y 6 que se muestran en la Fig. (3.2.8).

Figura 3.2.8 Funciones F» y F; derivadas por Terzaghi y Frohlich (Zeevaert, 1998).

esfuerzos

© [ IMPERMEABLE |

G2 \

CASO aplicados v F(Tv)
para t=0
o1
PERMEABLE
02=0 c
\'
R -
O1>>02
H
HINCHAMIENTO
6) | IMPERMEABLE o2
PERMEABLE G1
c1=0
GZ>>C51
H

Asi pues, conociendo la funcién de consolidacién podra calcularse la compresion
que sufre un estrato de espesor 2H con el tiempo por medio de la de la ecuacion

(3.2.7)
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Ag, = Ag, 100% (3.2.31)
En donde:
Ag, = ZSI:I , Ag, = ZSIiI
Y
U

oo =M (3232)

Por consiguiente:
S, =SF(v) (3.2.33)

Representa la compresion final del estrato después de haberse verificado el proceso
de consolidacion, esto es, cuando F(Tv)=1. En efecto, para un tiempo muy grande
Au—0 y Ac — Aci . Por consiguiente:

S, =mAc,(2H) (3.2.34)

El valor del porciento de consolidacion es funciéon exclusiva del factor tiempo
primario (Tv) de donde se deduce que si se tiene dos estratos de espesores 2H; y
2H> respectivamente, drenados igualmente, entonces para el mismo grado de
consolidacion los tiempos reales de consolidacién estaran en la proporcion.

Cvyet,  H/

———=— (3235
Cv,et, H’ ( )

Esto es, si el coeficiente medio de consolidacién es igual para ambos, entonces:

t  H2
=1 (3.2.36)
t2 H2

Por medio de esta relacion importante podran efectuarse estimaciones
preliminares de la consolidacién primaria cuando en la préctica se conoce el
comportamiento de un estrato y sus caracteristicas de drenado.

a) Coeficiente de consolidacion.
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El préximo paso importante en la teoria de la consolidacion es la determinacion
del coeficiente de consolidacion.

k
Cv=—  (3237)

El cual depende de la propiedad hidraulica coeficiente de permeabilidad, del
coeficiente de compresibilidad volumétrica unitario y del peso unitario del
agua, sus unidades son cm?/seg. Conociendo estas propiedades mecanicas se
puede estimar Cv. Sin embargo, existe la dificultad de poder determinar con
precision en materiales impermeables como los limos y arcillas, el coeficiente de
permeabilidad. De esta dificultad resulta que la manera préctica de efectuar la
determinaciéon de Cv es por medio de pruebas de consolidacién en el odémetro
al momento de realizar la prueba para conocer la compresibilidad del material.
La prueba del odémetro representa el caso I, Fig. 3.2.2 b) y por lo tanto se puede
aplicar la F1(Tv), Fig. (3.2.6).

Al aplicar un incremento de presién Ac a la probeta colocada en el odémetro, se
obtiene una curva de consolidacién como la que muestra la Fig. (3.2.9) de
donde se observa que la deformacién volumétrica no termina como indica la
teoria antes expuesta, pues al llegar a su término la consolidacion tedrica, y en
la mayoria de los casos, en las cercanias de Tv=1.0 la compresién continua. El
exceso hidrostatico remanente es muy pequefio y la presiéon aplicada ha sido
transmitida a la estructura del material, la cual se sigue deformando por efectos
viscosos intergranulares. Al fenémeno antes expuesto se le denomina
consolidaciéon secundaria. Asi pues, la consolidaciéon tedérica se verifica
Unicamente en la primera parte del proceso. Es de hacerse notar para estudios
posteriores que la teoria de consolidacion explica el fenémeno de retardamiento
hidrodinamico que depende de la permeabilidad del material y del espesor del
estrato.
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log t

‘ tSD 2
‘ Cv Ot.ZH

S 50% CONSOLIDACION TEORICA

DEFORMACIONES

Aproximadamente recto
para materiales
limosos y arcillo-limosos

S 100% CONSOLIDACION TEORICA (HIPOTESIS)

CONSOLIDACION SECUNDARIA

CONSOLIDACION TEORICA PRIMARIA

Figura 3.2.9 Funciones F, y Fs derivadas por Terzaghi y Frohlich (Zeevaert, 1998).

Para el célculo de la deformacién con el tiempo es necesario valorizar
aproximadamente el fenémeno hidrdulico de retardamiento de la compresion,
para lo cual es necesario conocer el valor medio de Cv. Cuando el material es
de baja compresion secundaria se puede utilizar el procedimiento propuesto
por Casagrande para valorizar el coeficiente de consolidacion. Este
procedimiento empirico consiste en suponer, Fig. (3.2.9) que la interseccién de
las tangentes a la curva tedrica y la compresion secundaria definen
aproximadamente el 100% de consolidacién tedrica. Conociendo este punto se
toma el valor del tiempo que corresponderia a 50% de consolidacién tedrica
para el cual Tv=0.197, en estas condiciones el valor de Cv se calcula como sigue:

_ 0.2H?

Cv (3.2.38)

1:50

Aqui 2H representa el espesor de la probeta en el momento de aplicar el
incremento de presiéon Ac. Los valores Cv asi obtenidos se grafican contra la
presion media del incremento considerado; esto es, contra: o+ (1/2) Ac. En el
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capitulo siguiente se estudiara como obtener el valor de Cv, tomando en cuenta
el fenémeno de consolidacién secundaria.

Para proporcionar una idea del valor del coeficiente de consolidacién para
materiales arcillosos de alta y muy alta compresibilidad se expone el siguiente
calculo utilizando la expresion (3.2.37) con valores imaginarios dentro del
rango probable de materiales impermeables.

myi k Cv
compresibilidad cm?/Kg cm/seg cm?/seg
Muy alta (arcilla 0.1 108 104
limosa)
Alta (limo 0.05 5x107 X10-2
arcilloso)

Asi pues, si un estrato es de 20m de espesor drenado por ambos lados, para
alcanzar el 50% de consolidacion tedrica, tardaria:

2
Cv = k ‘= 0.2H
I’nvl Vo Cv
En el primer caso 63.5 afos, y
En el segundo caso 0.64 afos

Se ve pues la importancia que tiene el poder conocer la deformacién con el
tiempo, ya que la compresion para 50% de consolidacién tedrica para un
incremento de esfuerzo de Ac = 0.5 Kg/cm?, seria:

S, =(MmAc2H) 05

En el primer caso 50 cm en 63.5 afios y, en el segundo 25 cm en 0.64 afios. ;Qué
deposito seria menos deseable desde el punto de vista de hundimientos para la
construccién apoyada sobre é17?

b) Coeficiente de permeabilidad
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De la prueba de consolidacion para determinado nivel de carga o, y relacién de
vacios e1, se obtienen los valores medios de:

1. Cv: Coeficiente de consolidacion.
2. my1: Coeficiente de compresibilidad volumétrica unitaria.

De los valores obtenidos se puede calcular el coeficiente medio de
permeabilidad por medio de:

k =Cvm,y, (3.2.39)

El valor asi obtenido corresponderd a la relaciéon de vacios media del proceso,
esto es:

1
N

En donde e es la relaciéon de vacios al iniciar el proceso y ez es la relaciéon de
vacios correspondiente a la compresién alcanzada para 100% de consolidacion
teodrica.

c) Validez de la Teoria de consolidacion

Con frecuencia en mecanica de suelos se formula la pregunta sobre la validez
de la Teoria de la consolidacién, ya que la ecuacion diferencial (3.2.15)

ot _au
my, 0z° ot

Que rige el fendmeno, ha sido integrada suponiendo k y my constantes. Sin
embargo, estos valores no pueden considerarse como estrictamente constantes
durante el proceso. La interpretacion se efectia sobre la base de que los valores
medios son independientes del incremento del esfuerzo efectivo aplicado y del
tiempo.

Se ve que la ecuacion diferencial que rige la consolidaciéon tedrica se ha
supuesto correctamente que en todo momento se verifica:

AO-total = AC efectiva + Auhidraulica
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De tal manera que en forma gradual durante el proceso, se aplica sobre el
material el esfuerzo segtin la ecuacion (3.2.27)

Ac =Ac-F(Tv)

Lo que implica que debera verificarse con la misma rapidez la deformacién de
la estructura del suelo para que el concepto de aplicaciéon de esfuerzo efectivo
no se altere y F(Tv) sea valida. El anterior razonamiento indica que la teoria de
consolidacion es valida para los fendémenos elésticos-plasticos instantaneos de
deformacién intergranular del material, de donde se deduce también que la
ecuacion diferencial de Terzaghi sera reversible exclusivamente en s parte
elastica.

Se estudiaron los fenémenos reolégicos y se expuso la importancia del
fenémeno viscoso intergranular cuya deformacioén es funcién del tiempo. Por lo

tanto:
S = f(t)HAo (3.2.40)
De aqui se deduce que:

Y por consiguiente la ecuacién (3.2.15) no puede integrarse facilmente. Sin
embargo de pruebas cuidadosas en materiales arcillosos de baja compresion
secundaria se concluye que la teoria de consolidaciéon responde con buena
precision hasta porcentajes de consolidaciéon de aproximadamente 70%. La fig.
(3.2.9) muestra cualitativamente el momento en que se separa la curva tedrica
de la curva real obtenida en el laboratorio.

3.3 Teoria de consolidacion para materiales que exhiben el
fenémeno plasto-viscoso intergranular. (Consolidacion Secundaria)

3.3.1 Antecedentes.

La compresion en funcién del tiempo correspondiente al fenémeno de
retardamiento hidrodindmico de la deformacién en suelos impermeables saturados
puede estudiarse utilizando la teoria de consolidacién de Terzaghi. Esta teoria
supone que el suelo es un material de estructura resistente que admite esfuerzo y
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que se puede comprimir hasta un valor bien definido que se calcula por medio del
coeficiente de compresibilidad volumétrica.

La estructura del suelo queda representada por un elemento resistente que puede
deformarse en forma inmediata a medida que el esfuerzo efectivo progresa y el
cual, finalmente, recibe toda la carga, sin embargo, el agua atrapada en los poros
retarda la compresion por el fendmeno exclusivamente hidrodindmico. Durante
este proceso hidrodindmico de consolidacién el agua de los poros toma parte de la
carga aplicada.

La teoria de consolidacién de Terzaghi aparentemente proporciona resultados
satisfactorios en el calculo de compresiones en funcién del tiempo, en depésitos de
arcilla, para una parte de la primera etapa de la consolidacién, durante la cual se
verifica el proceso hidrodindmico. Sin embargo, cuando la compresion ya esta
adelantada se observa que la curva real se desvia de la tedrica.

El hecho es que el comportamiento real del suelo aparece explicitamente para
determinado tiempo después de haberse verificado la parte importante del proceso
hidrodinamico después de la cual se observa principalmente los fenémenos
viscosos- intergranulares del material. El efecto plasto-viscoso que se observa se
debe principalmente al resbalamiento de los granos entre si, buscando posiciones
mas estables, al verificarse el fenémeno viscoso intergranular, Fig. (3.3.1.1). Por
consiguiente, el comportamiento mecanico real de la estructura del suelo es
elastico-plastico y plasto-viscoso. Una fracciéon importante de la compresion
elastica, plastica y parte del fenémeno de viscosidad intergranular, se verifica
durante el proceso hidrodindmico de consolidaciéon segin la teoria de
consolidaciéon de Terzaghi y a medida que la estructura del material soporta
esfuerzos efectivos. Sin embargo, después de que la compresion primaria teérica
ha alcanzado un grado avanzado de consolidacién, puede observarse que la
compresion y consecuentemente el cambio volumétrico del material continua. Esta
compresiéon se conoce en mecanica de suelos como consolidacién secundaria, y
corresponde al comportamiento viscoso intergranular del material durante el cual
se verifican fenémenos de deformacién volumétrica plastico-viscosa, su magnitud
decrece con el tiempo, motivando finalmente la solidificacién del material bajo la
carga aplicada.
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AGUA ADHERIDA DE
COMPORTAMIENTO
ALTAMENTE VISCOSO

POROS MICROSCOPICOS
Y SUBMICROSCOPICOS

Figura 3.3.1.1 Esquema de una estructura de suelo que exhibe el fenémeno viscoso
intergranular (Zeevaert, 1979).

De acuerdo con la explicacion anterior, la consolidacion de un deposito de arcilla
puede dividirse en dos partes fundamentales que son: primero, la compresiéon
debida al retardamiento hidrodindmico producido exclusivamente por el agua
gravitacional conocida como consolidacién de Terzaghi o teoria primaria de
consolidacién, que implica principalmente un retardamiento hidrodindmico de la
deformacion elasto-plastica y, segundo, la compresién que recibe el nombre de
consolidacion secundaria, representada por una ley fenomenoldgica de
compresiéon que rige, principalmente, los fendmenos plasticos de retardamiento
viscoso entre los granos. En algunos de los casos dentro de cierto rango del tiempo,
esta compresiéon es una ley funcion lineal del logaritmo del tiempo. La ley
logaritmica lineal fue reportada por primera vez por K.A.S. Buisman (1936) en
Holanda, de observaciones en pruebas de laboratorio y en el campo. La ley
fenomenolégica observada para tiempos grandes después de haberse efectuado la
mayor parte del proceso hidrodindmico de la consolidacion teérica es la siguiente:

5, =C, Iogtt (33.1)

0

Y queda representada aproximadamente por una linea recta en papel semilo-
garitmico. En esta expresion C: representa la pendiente de la linea y to el tiempo
para el cual se observa de principio la ley logaritmica lineal. La mayoria de los
depositos lacustres y marinos de arcillas, arcillas limosas, limos arcillosos y limos
en general, se ajustan, tanto en el laboratorio como en el campo, con bastante
aproximacion a la ley fenomenolégica arriba expresada.
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Figura 3.3.1.2 Curva de consolidacién de materiales que exhiben el fenémeno de
viscosidad intergranular (Zeevaert, 1998).

En la Fig. (3.3.1.2) se muestra una curva ideal de consolidacién de alguno de los
materiales que arriba se citan, efectuada en el odémetro. Imaginemos que el efecto
secundario empieza a observarse para el tiempo to, en estas condiciones la
compresion en la probeta para tiempos mayores que to queda representada por la
siguiente expresion:

5, = &,+C, log tt (332)

0

Dividiendo por el espesor H de la probeta e incremento de presioén el fenémeno, se
tiene:

% _ % + C Iogl(3.3.3)
HAc HAoc HAo "t

Llamando por definiciones:

é‘Vt
HAo
unitaria.

=mt ; cm? /kg; coeficiente instantdneo de compresibilidad volumétrica

107



Deformabilidad de los suelos

W _=m, ; cm? /kg; coeficiente de compresibilidad volumétrica primaria para
HAc
la compresion originada en las cercanias del quiebre de la curva de consolidacién.
Ct . - s .
HA =m, ; cm? /kg; coeficiente de compresibilidad volumétrica secundaria del
o)

fenémeno viscoso- intergranular.

Segun lo anterior se puede escribir:

mt =m, +m, Iogtt (3.3.4)
0

Asi la deformacion en funcién del tiempo para t>to , sera:
ot=mt-Ac-H (3.3.5)

La variaciéon del valor m: definida por la pendiente de la ley fenomenolégica
deberd investigarse para diferentes niveles e incrementos de esfuerzo. Durante un
incremento de esfuerzo pequefo bajo el cual se esta produciendo el fenémeno de
compresiéon y cuando la ley queda definida por una linea recta en papel semi-
logaritmico, el valor de m: es constante. Sin embargo, el valor de m; varia con el

nivel de esfuerzo total aplicado como se discutird adelante.

La Fig. (3.3.1.3) muestra en forma esquematica varias curvas de deformacion
contra el tiempo de materiales saturados, trazados en papel semi-logaritmicos, que
se obtienen en el laboratorio donde se observa el efecto de la compresion
secundaria. La curva (a) muestra el comportamiento cuando el efecto de la
compresién secundaria es pequefio. La curva (b) representa un valor intermedio de
m y la curva (c) representa un material con un retardamiento hidrodindmico o

efecto del tiempo primario minimo y muy alta compresién secundaria.
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Figura 3.3.1.3 Curvas de consolidacién que muestran el efecto de la compresion secundaria
(viscosidad intergranular) (Zeevaert, 1979).

3.3.2 Consideraciones Sobre la Estructura del suelo.

De lo anterior puede concluirse que la teoria de consolidaciéon de Terzaghi no
puede explicar por si sola el fenémeno de deformaciéon volumétrica con el tiempo
de los sedimentos impermeables. Se observa que el fenémeno hidrodindmico
produce un retardamiento de las deformaciones elasto-plasticas y viscosas
intergranulares y a la terminacion del retardamiento hidrodindmico de los
fenémenos de deformacién volumétrica elasto-pléstica, se hace notorio solamente
el fenémeno de deformacién volumétrica plasto-viscosa intergranular, la cual
puede quedar aproximadamente representada por una ley logaritmica lineal, para
determinado rango del tiempo. Sin embargo, las leyes expuestas anteriormente no
conducen a una interpretacién totalmente racional del fenémeno y por
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consiguiente, podrdn establecerse tinicamente correlaciones semi-empiricas, que
aunque en la practica generalmente han producido resultados satisfactorios no
justifican en forma explicita el comportamiento de los sedimentos impermeables.
La principal dificultad es pasar de los resultados obtenidos en pequefias probetas
en el laboratorio a la interpretacion de la compresion de los materiales en el campo.
Consecuentemente, es necesario establecer una teoria de calculo que permita
efectuar la correlacion geométrica, y la mejor interpretacion de las leyes
fenomenolégicas observadas.

Un sedimento depositado en aguas tranquilas contiene desde el punto de vista
granulométrica y mineralégica una variedad de granos, desde arena muy fina y
limo hasta minerales de arcilla y coloides organicos. El sedimento puede contener
también conchas microscépicas y diatomeas, fig. (3.3.2.1). Durante Ila
sedimentacion se forman fléculos debido a la conocida accién electrolitica que se
presenta en practicamente todos los sedimentos finos depositados en el agua. Los
fléculos se forman por aglomeracién de los minerales de arcilla, los cuales a su vez
forman una estructura semejante de casa de naipes, la cual ha sido estudiada y
reportada por varios investigadores (Lambe, Rosenqvist, Tjong-Kie). Los poros
dejados en la fracciéon formada por fléculos de minerales de arcilla y coloides
quedan llenos de agua y sus dimensiones son del orden microscépico o
submicroscopico. Estos poros se llamaran en adelanten poros de la estructura
formados por los minerales de arcilla o simplemente poros microscépicos. Estos
representan los poros de la estructura viscosa intergranular.

Los minerales de arcilla y coloides se adhieren a los granos de limo, diatomeas y
conchas microscépicas forrandolos totalmente y formando granos mas grandes del
orden de limo fino hasta arena muy fina. La estructura formada por todos estos
diferentes tipos de granos constituye la estructura porosa del esqueleto del suelo,
lo cual es capaz de transmitir esfuerzos efectivos. Los poros en esta estructura se
llamaran en adelante poros del esqueleto estructural del suelo o simplemente
poros SS. Estos quedan llenos de agua y son mas grandes que los poros formados
por las aglomeraciones de minerales de arcilla y coloides como se ha descrito antes.

Durante la compresion es evidente que para que se obtenga cambio de volumen en
todo el sistema de poros serd necesario que el agua contenida en los poros
microscopicos y submicroscopicos fluya a los poros SS'y de ahi a las superficies de
drenaje. Por lo tanto, la presién en los poros microscopicos tendrd que ser
consistentemente igual o mayor que la de los poros SS del esqueleto estructural del
suelo, con objeto de que el agua pueda fluir a estos altimos.
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Poros del esqueleto
estructural del suelo

Poros microscopicos
en la arcilla

//@ Minerales de arcilla y coloides

@ Limo y arena muy fina
conchas microscopicas y diatomeas

Fig. 3.3.2.1 Representacion microscépica de los poros de la estructura viscosa
intergranular (Zeevaert, 1998).

De consideraciones tedricas se concluye, desde el punto de vista practico, que el
suelo puede visualizarse formado de dos estructuras basicas que muestran
comportamiento mecanico diferente, esto es; doblemente floculante.

El suelo se encuentra en la naturaleza con un determinado estado de esfuerzos
efectivos y presion hidraulica. Al ser colocado en el odémetro para efectuar una
prueba de compresibilidad, éste es aliviado del estado de esfuerzos y presiones
hidraulicas a los que estaba sometido. Al ser cargado en odémetro se obtiene la
recompresion del suelo cono indica la rama plana de la curva de compresibilidad
Fig. (3.3.2.2). Cuando se rebasa el esfuerzo critico de compresién confinada sp se
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observa un quiebre en la curva de compresibilidad el cual se origina por la falla
interna de la estructura del suelo al alcanzarse su resistencia al esfuerzo cortante.

Tedricamente, el quiebre puede valorizarse por medio de la siguiente ecuacion:

O-b:

1-v

2C) (3.3.6
1 (20) (336)
En donde v representa el valor de la relaciéon de Poisson en el momento del quiebre
y C es la resistencia del esfuerzo cortante del suelo. El valor de v en el quiebre de la
curva tiende a ser del orden de 0.25, 0 bien c,/2C1.5.

La rama inclinada de la curva de compresibilidad representa la compresion del
suelo para una nueva condicion estructural impuesta por el confinamiento que le
proporciona el anillo del odémetro. Las deformaciones volumétricas unitarias en
esta rama de la curva antes del esfuerzo critico ob. En este tipo de suelos la rama
inclinada no debe usarse para disefio si se quieren evitar fuertes desplazamientos

verticales.
2
1.0 2.0 3.0 4.0 5.0 6.0 7.0 o kg/lcm
1 1 1 1 1 1 1 =
O oi =2.30
O b =3.70
0.1 |
02 |
O oi =Esfuerzo efectivo en campo
03| -
O b =Esfuerzo critico
€ v =Deformaidn volumétrica unitaria
04 |
ev
L

Fig. 3.3.2.2 Curva de compresibilidad (Zeevaert, 1998).
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En el rango de los esfuerzos de la recompresion las curvas de consolidacion
muestran la configuraciéon que indica la fig. (3.3.2.3). Dicha configuracién depende
del coeficiente de consolidacién del suelo Cv, de la viscosidad intergranular de
éste, del espesor del estrato y de las condiciones de drenado. La magnitud de la
viscosidad intergranular es, sin embargo, una funcién importante del nivel de
esfuerzos cortantes que se generan durante la prueba del odémetro.

ESCALA LOG
ts t

-

COMPRESION PRIMARIA COMPRESION SECUNDARIA

‘ PORCION
RECTA

DESPLAZAMIENTO &

Fig. 3.3.2.3. Curva de consolidacién antes del esfuerzo critico (Zeevaert, 1998).

El objetivo del trabajo que se presenta se limita a efectuar la confrontacion de los
granos del orden de limos mayores que muestran un comportamiento elasto-
plastico, y la parte formada por las aglomeraciones de minerales de arcilla y
coloides que exhiben un comportamiento viscoso no lineal. Aun madés, puede
considerarse que el cambio de volumen en los poros microscépicos y
submicroscopicos de la estructura viscosa intergranular principia al mismo tiempo
que la carga se aplica.

Con el deseo de encontrar una mejor teoria para representar el fenémeno de
deformacién viscosa intergranular, Leonardo Zeevaert presento en 1984 un
mejoramiento a su teoria de consolidacién que incluye una nueva interpretacion
del fenémeno de viscosidad intergranular.

Por consiguiente, en este capitulo se presenta una sintesis tomando en
consideracion un refinamiento de consideraciones fisico-quimicas y estructurales
del suelo.
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Cuando el subsuelo se encuentra altamente estratificado con intercalaciones de
arena, la compresiéon primaria debido al fenémeno hidrodindmico de Ila
consolidacién se verifica rapidamente, mostrdndose mas evidente la compresion
secundaria. El ingeniero de cimentaciones no puede ignorar en estos casos el
fenémeno de compresiéon secundaria, ya que los desplazamientos diferidos por el
efecto de viscosidad intergranular ocasionan hundimientos totales y diferenciales
de la cimentacién, pudiéndose dafiar el proyecto en cuestion.

El Doctor Leonardo Zeevaert investigé durante décadas el fenémeno de viscosidad
intergranular. En este trabajo se ofrece una mejor interpretacion de la esta teoria,

asi como la determinacién de los pardmetros que intervienen en dicha teoria.

La teoria que se expone con los resultados de pruebas del odémetro y campo para
curvas de consolidacién realizadas a niveles de esfuerzos menores del esfuerzo

critico.

3.3.3 Consideraciones Reolé6gicas.

La teoria se establece por medio de dos hipétesis fundamentales, a saber:

1) El suelos estd constituido por dos estructuras basicas, la primera esta
formada por granos microscépicos carentes de cohesién saturadas con agua
de fluidez normal y la segunda esta formada por granos microscépicos
submicroscépicos que forman aglomeraciones de minerales de arcilla y y
saturados con agua de fluidez menor que la normal (Fig. 3.3.3.1).

2) La estructura floculenta formada por arcilla y coloides representa el
fenémeno de deformacion secular y la estructura floculenta formada con
parte de granos inertes microscopicos, representa el esqueleto estructural de
comportamiento elasto-plastico resistente.
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Poros Submicroscépicos

Poros microscépicos

V/4 GRANOS GRUESOS MICROSCOPICOS

/ GRANOS DE MINERALES DE ARCILLA

Fig. 3.3.3.1 Concepcién de Aglomeracién de granos sub-microscépicos
(Zeevaert, 1998).

De lo anterior resulta una micro-estructura doblemente floculenta la que al
someterse a un incremento de carga unitaria Ap se origina un cambio volumétrico
de la estructura Aevi, y de la secundaria. Es evidente que el cambio total por el
efecto de la compresion de las estructuras consideradas sera

Ag, = Ag, + Ag,,(3.3.7)

Dichos cambios volumétricos son retardados por el fenémeno hidrodindmico de la
consolidacién. Para analizar el fenémeno fisico que se presenta usaremos dos
modelos reolégicos.

a) La compresion primaria se analiza por medio del modelo de Kelvin, el cual
puede ser correlacionado con el modelo reolégico de Terzaghi, que implica
que la compresion primaria tiende a ser finita.

b) La compresion secundaria se analiza con un modelo propuesto por el
Doctor Zeevaert denominado Unidad “Z”, el cual representa el
comportamiento viscoso intergranular del suelo.
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Fig. 3.3.3.2 4.20 Modelo reoldgico (Zeevaert, 1998).
Modelo de Kelvin

El modelo de Kelvin queda representado por dos elementos en paralelo Fig.
(3.3.3.2). Un elemento es resistente elasto-plastico capaz de tomar carga
permanente al final del proceso primario, y el  otro, representa un
amortiguamiento Newtoniano de fluidez lineal ¢1. Por consiguiente, se pueden
establecer las siguientes condiciones de equilibrio.

Ap = Ao, + Aoy, (3.3.8)
De deformaciéon volumétrica unitaria

Ag, = Ag, = Agy,; (3.3.9)
De esfuerzo- deformacién volumétrica unitaria

Ag, = Ao, (3.3.10)

Aé = $Acy, (3.3.11)
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Resolviendo para el valor Asu, se encuentra la siguiente ecuacion diferencial del
fenémeno primario

Ag, + ﬁAg\,l =g¢Ap (3.3.12)
o

1

Integrando se obtiene

it
Ag, = o Ap(l—e “)(3.3.13)

Para un niimero grande de unidades se puede escribir

ot
Aey=Ap(D o =D ope ) (3.3.14)

Considerando que Za, = a representa la compresibilidad, se obtiene finalmente

ot
As, = arp(l-Y “e %) (3.3.15)
(04

Por otro lado, de la teoria de consolidacion de Terzaghi se obtiene
2 —-M-Tv
A, =m, -Ap(l—zme ) (3.3.16)

En donde Tv=Cvt/H? es el factor tiempo primario, y M=(2m-1)2r’/4.

Si comparamos las ecuaciones (3.3.15) y (3.3.16) vemos que el modelo de Kelvin y el de
Terzaghi son equivalentes. Su correspondencia queda establecida por medio de las
siguientes relaciones

@ _2 4 _ Moy
(24

B M a, H?2
De donde se obtiene
2
a=m y 2= 3317
a H

Del analisis anterior queda establecido para la compresion el uso de la funcién de
Terzaghi; F(Tv), luego podemos escribir
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Ag, =m,-Ap-F(Tv) (4.3.18)
Unidad -Z

La unidad -Z queda constituida por dos elementos en paralelo a semejanza del
modelo de Kelvin esto es, uno Newtoniano de fluidez no lineal que representa la
fluidez intergranular que disminuye con el tiempo, y el otro que representa un
amortiguador Newtoniano de fluidez lineal, ¢2 , el cual retarda la deformacién
volumétrica unitaria de la estructura secundaria Fig. (3.3.3.2). Se establecen para
esta unidad las siguientes condiciones.

De equilibrio
Ap =Ao,+AoN, (3.3.19)
De deformacion volumétrica unitaria

Ag,, = Ag, = Ag, (3.3.20)

De esfuerzo-deformaciéon volumétrica unitaria

. a
Ag,=—Ao, (3.3.21
? b+t ° ( )

Ag =¢,Aoy, (3.3.22)
Resolviendo para Aév2, se obtiene la siguiente ecuacion diferencial para la unidad

Z

a
Agz=——————®Ap (3.3.23
£ b+a/¢2+t. P ( )

Integrando y considerando que para t=0, Ap=Acon2 de las ecuaciones 3.3.22 y 3.3.23
se obtiene b=0, por consiguiente

Ag,, = 2.31aAplog(1+ z’-ot) (3.3.24)

La ecuacion 3.3.24 se puede escribir en forma conveniente como sigue

A, = 2.31aAplogl+ %2 e © o i)
a ¢ o
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Llamemos 2.31a=m; un valor medio para el incremento sostenido de Ap. De las
relaciones Kelvin-Terzaghi se obtiene

a

~—=231m,/m vy h_ 2C,/H?

a o

Definiendo my/m: = P se encuentra para la compresiéon volumétrica unitaria del
fenémeno de viscosidad intergranular.

Ag,, =m log(1+ A'LSZZij)Ap (3.3.25)

En donde

4.62 ¢,

= (3.3.26
5 4 ¢ (3.3.26)

El valor de & es un parametro adimensional que se determina de las pruebas.
Notese que CvE/H?2 =1/1 es el inverso de un tiempo, que representa el tiempo de
relajamiento de la compresién secundaria, asi pues.

H2
e

_ oV

& y Tv

(3.3.27)

La ecuacion 25 también se puede escribir para la prueba del odémetro.

Ag,, = m log(1+t/7)Ap (3.3.28)

Notese que los valores de t para la misma deformacién volumétrica unitaria se
encuentran en la siguiente proporcién
2
o _H

=1 (3.3.29)

2
7, H;

Con la ecuacion (3.3.18) se puede escribir en forma adimensional para deformacién
total volumétrica unitaria.

Ag,
m,Ap

\

=F(Tv) + plog(1+£Tv) (3.3.30)

Por tanto
Ag, =m,eApe () (3.3.31)
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En donde Q representa la configuraciéon de las curvas de consolidacién incluyendo
el fenémeno de viscosidad intergranular. En la Fig. (3.3.3.3), se ha dibujado una
familia de curvas para un valor fijo de  haciendo variar el valor de €. De estas
configuraciones se puede juzgar la importancia de la compresion secundaria.
Notese que para B=0, esto es, m: = 0, no existe la compresion secundaria, y por
tanto, la curva limite seria la correspondiente a F(Tv). A medida que ¢ crece para
cualquier valor fijo de B, la curva limite de viscosidad intergranular tiende Ser una
linea recta en escala semi-log, e inmediatamente después del quiebre de dicha
curva Fig. (3.3.3.3). Lo anterior ocurre cuando ¢.=¢1 de donde resulta un valor
tedrico limite € =5.0.

0.1 1.0 10 100 1000

CURVA €
1 5.0
2 4.0
3.0
0.5 i 29
5 1.0
6 0.5
7 0.10
1.0 e~ | 8 0.01

15

Q = F(Tv)+B Jog(1+£Tv)

7’J>U'|

25

=

Q

3.0

Fig. 3.3.3.3 Curvas tedricas de consolidaciéon para § = 0.6 (Zeevaert, 1998).

Los parametros my, Cv, B y & son funciones del nivel de esfuerzo sobre el cual se
aplica un incremento Ap de carga unitaria que produce el fenémeno de
consolidacién y pueden ser determinados de la prueba del odémetro. Los
parametros que se citan tienen el siguiente significado.

my, coeficiente de compresibilidad volumétrica unitaria para la compresion
primaria.
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Cv, coeficiente de consolidacion del fenémeno primario.
B, factor que mide la magnitud relativa del fenémeno viscoso intergranular.

g, factor adimensional que modifica el valor de Tv=Cvt/H? en el fenémeno
viscoso intergranular, ecuacion (3.3.30)

Método de ajuste para determinar parametros.

Para la determinacion y andlisis de los pardmetros que intervienen en la ecuacién

(3.3.30), se utiliza dicha ecuacién en la siguiente forma.
0 =06,F(v)+C, log(l+t/7) (3.3.31)

Se observa de las configuraciones de la Fig. (3.3.3.3), que para un valor de Tv=2.0,
se obtiene F(Tv)= 1, que corresponde aproximadamente al lugar donde la curva
sufre un inflexién en su curvatura. Este punto se designa por B con coordenadas
S8, ts . Ademads, se escoge otro punto, F, lo mas alejado posible del quiebre de la
curva de consolidacién, esto es, al final de la zona recta en escala semi-log de la
compresion secundaria, con coordenadas Jr, tr. Para estos dos puntos se obtiene,
segun la ecuacion (3.3.31)

S, — 5. =0.43C, |ni+tB/T

(3.3.32)

el
Resolviendo la ecuacion la ecuacion (3.3.27) para el valor de 1 se obtiene

=k 3333
1-¢€®

En donde a=2.31 (35-0F)/ Ct

El valor de C; se determina de la pendiente de la curva en la zona recta de la ley
logaritmica para dos puntos sobre ésta.

— 52 B 51
log t,/t,

(3.3.34)

t

Conociendo el valor de 7 se calcula 3y por medio de

8, =8, —C, log(l+t,/7) (3.3.35)
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Como primera aproximacién para el valor de Cv, se utiliza dv/2 encontrando en la
curva un valor para tso, que corresponde al 50% de compresion primaria, esto es
para Tv=0.2 y F(Tv)=0.5, de donde

Cv=02H2/tsy (3.3.36)

Enseguida se calcula e=H?/1Cv y se entra en la siguiente ecuacién para el 50% de
consolidacion.

S5y = 8,12 +C, log(1+0.2¢) (3.3.37)

Con un valor de 850, calculando de la ecuaciéon (3.3.32), se encuentran nuevos
valores de tso, Cv y € respectivamente. Se repite el célculo, y usando la ecuacién
(3..3.37) nuevamente, se encuentra un valor mejorado de 6s0. Se prosigue con la

iteracion hasta que los valores de Cv y € ya no cambian sustancialmente.

Los pardmetros que intervienen en la ecuacién (3.3.30) podran ser calculados por
medio de las expresiones que se proporcionan a continuaciéon para un determinado
nivel de esfuerzos medio de p + 1/2Ap correspondiente a cada una de las curvas
de consolidacién obtenidas en el odémetro, respectivamente.

0,

C m,
m=—"' m=_+* B=-—"(3338
' 2HAp' ' 2HAp p m ( )

\Y

Los valores Cv y € serdn los obtenidos anteriormente durante el método de ajuste.
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Calculo de deformaciones en arcillas

Capitulo

CALCULO DE
DEFORMACIONES EN
ARCILLAS SENSITIVAS.

4.1 Introduccion.

Se hace la presentaciéon de la ecuacion constitutiva propuesta por el Maestro
ingeniero Agustin Deméneghi Colina que se compara a través de una solucién
numérica mediante el programa de elemento finito Plaxis, estudiando la
deformacién que se presenta debajo de una cimentaciéon superficial que se apoya
en un arcilla sensitiva. Antes se realiza una breve explicaciéon del principio de
proporcionalidad natural propuesta por el Doctor Eulalio Juarez Badillo, pues es
parte importante para la ecuacién; se presenta las caracteristicas de una arcilla
sensitiva, se presenta la ecuacion constitutiva para el calculo de deformaciones en
suelos en forma analitica, una vez lo anterior, se calcula la deformacién del suelo
con la ecuacién constitutiva que se presenta y se realiza la comparacién con un
cédlculo numérico. Después se concluye la importancia de tomar en cuenta
ecuaciones propias del suelo que auxilian en el calculo de deformaciones tomando
en cuenta el comportamiento del suelo, simulando las solicitaciones que impone
una estructura de cimentacion superficial. Es decir una ley de los materiales del
subsuelo que ademas de considerar propiedades elasticas y plésticas, también
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tome las propiedades plasto-viscoso intergranular, especialmente importante en
los materiales arcillosos sensitivos.

4.2 Ecuacion general de compresibilidad.

Considerando un volumen de forma cubica de materia solida al que se le aplica un
esfuerzo o, igual en todas direcciones. Sea Vo el volumen a presion nula y V el
volumen a la presién o. La teoria de la elasticidad tradicional afirma que la
deformacién volumétrica unitaria ey es proporcional al esfuerzo c.

AV Vo=V o

P g 4.1
AR @.1)

La ec. 4.1 ha sido util en materiales muy poco compresibles cuando se les sujeta a
esfuerzos pequenos, porque toda curva puede considerarse recta si la longitud
considerada es suficientemente pequefia. En gravas y arenas sujetas a altos
esfuerzos y en arcillas sujetas atn a esfuerzos pequefios se observa que la ley de
deformabilidad no es ni remotamente una funcién lineal del esfuerzo. Este hecho
es lo que obligé a Karl Terzaghi a considerar una ley diferente. En efecto, al trazar
las curvas de compresibilidad en graficas semi-logaritmicas observé que se
aproximaban a una recta si se trazaban las presiones c en escala logaritmica y las
relaciones de vacios e como ordenadas en escala natural, postulando la ley

e=e, —C; log <z 4.2)
Oo
Por otra parte a principios del siglo veinte, Henky se esforzé por hacer ver que la
forma en que mediamos deformaciones estaba mal. En efecto, consideremos una
barra de plastilina de longitud de 1 m. Si la alargamos 1 m decimos que la
deformacion fue de 100%. Si ahora la barra de 2 m. la alargamos en una 2da
operacion 1 m, nuevamente, decimos que la deformacion fué de 50% que, sumada
a la deformacion anterior, hacen un total de 150%. Por otra parte si la barra original
de 1 m. Se alarga hasta 3 m, en una sola operacién decimos que la deformacién fue
de 200%. Las longitudes finales son las mismas més no las deformaciones finales.
Se observa que las deformaciones dependen de la longitud que se considera inicial.
Henky en esta forma hacia ver que las deformaciones de Cauchy no son sumables,
es decir, no forman grupo matemético. Henky se adhiri6 al concepto de
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deformacién natural. De esta manera, sea x la longitud instantdnea de una barra. Si
en el tiempo dt la barra cambia en la longitud dx, se define como la deformacién

infinitesimal de a
de=— (4.3)

Si ahora la ec. (4.3) sse integra entre una longitud inicial I, y una longitud final I se
tendra:

e=] X =In- (4.4)
X ° Is
Aplicando la ec. 44 nuestro problema de la barra de plastilina se tiene que las
deformaciones naturales parciales son In 2 y In 3/2 que sumadas dan In 3, igual
que la deformacion natural para cuando la barra se deforma de 1 a 3 m, en una sola

operacion.

De esta manera existe orden entre 2 variables X y Y cuando existe una relacién
biunivoca proporcional no lineal entre ellas, a través de un pardmetro sin
dimensiones y abarcando los dominios completos de ambas variables, es decir, de
0aco.

4.2.1 Consideraciones basicas.

Sea V el volumen de materia bajo el esfuerzo isotrépico o. El problema es
encontrar el cambio infinitesimal de volumen dV bajo el incremento infinitesimal
de presion do. La relacion entre dV y do debe producir una ecuacion que satisface
el principio filoséfico siguiente:

“La ecuacion que relaciona V con ¢ puede existir inicamente a través de un
parametro adimensional e, independiente de puntos criticos, debe satisfacer las

condiciones de frontera extremas, a saber: V=Vo para c=0y V=0 para o= ©”

Del anterior enunciado se puede notar que el dominio real de las presiones es
completo, es decir, de 0 a «. Sin embargo, el dominio real de los volimenes es
incompleto e inverso, solo varfa de Vo a 0 cuando la presion lo hace de 0 a «. Para
que exista orden en la relacién se requiere primero encontrar una funcién simple
de V: {(V) tal que su dominio sea completo y derecho. Es decir que f(V)=0 para c=0
y que (V)= oo para que o=c0. Dicha funcion resulta ser:
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1 1

fV)=g v (4.2.1)

Ahora ya se estd en condiciones de relacionar f(V) con o. Por el principio
enunciado y las consideraciones criticas mencionadas con anterioridad, la relacién

no puede ser otra que

df (V) _ do
o (4.2.24.6)

Donde y es una constante de proporcionalidad Illamada “coeficiente de
compresibilidad”.

4.2.2 Ecuacion general.

Introduciendo la ecuacién 4.2.1 5.5 en la ecuacién 4.2.2 5.6

1 1
IG Vo) do
V Vo

Integrando entre un punto conocido (o1, V1) y (o, V)

|n(V1 —%)31 _ o, (4.2.4)
Y por lo tanto

11

% = (il)y (4.2.5)

V1 Vo

Un caso particular de esta ecuacion, aplicable a una fase mecanica distinta del
material, es cuando el volumen Vo=cw. Para esto, introduciendo este valor en la
ecuacion 4.2.5 se obtiene.
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V1 o\,
v (;l) (4.2.6)

Para este caso la compresibilidad estd descrita por un solo parametro, el pardmetro
Y, que tiene que ver tanto con la forma como con la magnitud de Ia
compresibilidad.

4.3 Caracteristicas de las arcillas sensitivas

Los suelos cohesivos totalmente saturados los podemos dividir en arcillas no
sensitivas y en arcillas sensitivas. Las primeras se forman en lagos de agua dulce;
debido a las de repulsion entre las particulas éstas configuran una estructura
donde los granos no se unen entre si, constituyendo lo que se denomina una
estructura “dispersa”. Por lo tanto, en arcillas no sensitivas la adherencia entre
particulas es pequena o nula.

Por el contrario, las arcillas sensitivas se forman en cuerpos de agua salada, y por
el alto contenido de sales en el fluido, los cationes del medio contrarestan las
cargas eléctricas negativas que se encuentran en la superficie de las particulas, lo
que ocasiona que estas se atraigan entre si mediante fuerzas eléctricas, dando lugar
a una estructura floculenta o de castillo de naipes. Si la carga producida por la
cimentacion en la arcilla sensitiva es de pequefia magnitud y no rompe el enlace
entre los granos, el asentamiento de dicho cimiento serd pequefo, lo contrario
sucederd cuando la carga rompe con el vinculo entre las particulas.

En zonas alejadas de la costa la sedimentacion de las particulas de arcilla se
producen en cuerpos de agua tranquilas, debajo de la zona de accién de las olas. El
grado de floculacion puede ser considerablemente grande, debido al agua salada y
al carbonato de calcio en forma de conchas o particulas microscépicas que puede
acumularse. Estos suelos consisten en estratos horizontales de limo y arcilla que
frecuentemente tienen una estructura sumamente floculada. En muchas lineas de
costa los bancos o barras forman barreras que llegan a separar la playa del mar,
formando lagunas de costa. En algunos casos las lagunas son lagos permanentes
cuyas aguas suben y bajan con las mareas, pero en otros casos pueden ser
marismas. Los depositos de arcilla pueden ser potentes y tener una estructura
tfloculada muy desarrollada (sowers and sowers, 1975).

Se ha investigado que las arcillas sensitivas pueden ser formadas por otras causas a
parte de las de tipo marino. Mitchell (1993) distingue seis diferentes fenémenos
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que puede dar lugar a un suelo sensitivo: estructura metaestable del suelo (por
floculacion de la arcilla), cementacién, intemperismo, endurecimiento por
tixotropia, intercambio catiénico y formaciéon o adiciéon de agentes dispersantes.
Cuando la sensitividad St es mayor que 4, el suelo se considera como muy

sensitivo.

Terzaghi y Peck (1967) comentan que si una arcilla tiene un limite liquido mayor
que 100% vy si su contenido natural de agua a una profundidad mayor que 6 6 9 m
bajo la superficie es mayor que el limite liquido, o si se presenta un alto contenido
de materia orgédnica, es probable que se comporte como arcilla sensitiva
(consideran los autores que estos materiales son arcillas extrasensitivas). Sefialan
que la arcilla de la ciudad de México, ciertas arcillas marinas del sureste de Canada
y de los paises escandinavos, y varios finos con alto contenido de sustancia
orgénica, son arcillas de tipo sensitivas.

Una vez que se forma un estrato de arcilla sensitiva, con el tiempo se van
sedimentando sobre él otros suelos. Con el incremento de carga, y con el tiempo,
las particulas sufren un asentamiento por consolidacién primaria, el cual en
general es de pequefia magnitud, porque los granos estdn unidos entre si.
Adicionalmente, las particulas del suelo se acomodan entre ellas, y debido a la
naturaleza viscosa del agua que rodea a dichas particulas. Estas resbalan unas
sobre otras, dando lugar al fenémeno de consolidacién secundaria.

La reducciéon de la relaciéon de vacios de la arcilla hace que se acreciente la
conexion entre las particulas, lo que ocasiona un aumento de la rigidez de la masa
de suelo. Este incremento del pegamento depende de la edad del depésito y de la
magnitud de la carga aplicada (Bjerrum, 1973).

4.3.1 Expresiones para la estimacion de la presion critica en arcillas
sensitivas.

Sea Py, la presion vertical efectiva para la cual se rompe el enlace entre las
particulas, y Pyo” la presion vertical efectiva inicial debida a peso propio del suelo a
la profundidad z. Por lo comentado anteriormente en arcillas sensitivas se cumple
que (Pvw’- Pyvo)> 0. A la diferencia (Pvv’- Pvo’), la podemos llamar rigidez de liga
entre particulas. Cabe sefialar que en las arcillas marinas de Noruega se ha
encontrado que en la relacion entre el esfuerzo critico y el esfuerzo efectivo inicial
es aproximadamente a 1.6 Pvb"/ Pyo"=1.6.
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En la arcilla de la ciudad de México la presion critica se puede obtener a partir de
la presion vertical efectiva con la expresion siguiente:

P, =1.158P, +25[KPa] 4.3.1)

Por consiguiente en ingenieria de cimentaciones conviene aplicar sobre una arcilla
sensitiva un incremento de carga suficientemente bajo, de tal manera que no se
rompa la unién entre las particulas. Por esta razén, en edificios de tamafio mediano
se emplean con frecuencia cimentaciones compensadas, en las cuales el peso del
inmueble es aproximadamente igual al peso del suelo excavado. En esta clase de
cimentacién se define el incremento neto de presion qn de la siguiente manera

q,=PUM-P

vod

(4.3.2)

Siendo:

PUM = Peso unitario medio del edificio

Pyod = Presion vertical total previamente existente al nivel de desplante del edificio.

Si 6, es el incremento de esfuerzo normal vertical a la profundidad z, ocasionado
por gn, debemos buscar que en todos los puntos del subsuelo ¢, sea menor que la
rigidez de liga (Pvb"- Pvo").

De esta manera el asentamiento de un edificio cimentado sobre arcilla sensitiva es

funcioén de la relacion o,/ (P~ Pyvo).

Mediante estudios con base en mediciones en edificios construidos en Drammen
Noruega, donde se observo que cuando 6, es cercano o mayor que (Pvb™- Pvo") el
hundimiento es considerable. En consecuencia para fines précticos podemos
establecer como recomendable que la relacion de esfuerzos o. /(Pw’- Pvo”) sea
menor que 0.65.

En la arcilla de la ciudad de México, usando la ecuaciéon 5.11, el 65% de (Pvb™- Pvo’),
es:

0.65(R,, —R,,") = 0.103PVo'+16.3[KPa] (4.3.3 5.13)

Debemos cuidar entonces que en dicha arcilla mexicana, ¢, sea menor que la
cantidad dada por la ecuacién 4.3.3 5.13, para que los hundimientos no sean
excesivos.
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4.4 Deformaciones

4.4.1 deformaciones a corto plazo en arcillas sensitivas.

La deformacién en un suelo cohesivo totalmente saturado es la suma de las
deformaciones a corto plazo y a largo plazo.

5=5,+8 (4.4.15.14)

La deformacién a corto plazo, o deformacion inmediata, la obtenemos planteando
la siguiente ecuacién constitutiva. (Deméneghi)

dh_ 1 (fo,/Pa) d(fsofz/Pa) 442515)
h A (P, /Pa)

Donde:
Ay = médulo de deformacién a corto plazo, en condiciones no drenadas.
Pve = Peie + Peo” (443 516)

14y, o,+0,

=" t@2-——)

vt =relacién de Poisson para una deformacién a volumen constante = 0.5
Pa = Presién atmosférica = 101.3 KPa

El exponente r permite tomar la forma - Concavidad- de la curva esfuerzo-
deformacién unitaria, mientras que el exponente S¢ considera la variacion de la
compresibilidad del suelo en funciéon de la presiéon de confinamiento.

Integrando la ecuacion 4.4.2 5.15. Al aumentar el esfuerzo de 0 a o, el elemento
disminuye su espesor de ho a ht. Por lo tanto, debemos integrar de ho a hr el primer

miembro y de 0 a o, el segundo miembro:

h 1+r
— —exp (fo.) (4.445.17)

ho - (1+ r)Au Pbesf P 1+r—sf

a
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La deformacién unitaria &f,, por cambio de forma, a volumen constante, es:

£, =5, 1h, (4.4.55.18)
Sy =egh, (4.4.6 5.19)

Donde 6z es la deformacién vertical y ho el espesor inicial del elemento. Asi el
espesor final vale

h, =h, — S, (4.4.7 5.20)
h, Ihy=1-8, Ihy =1—¢,, (4.4.85.21)

Remplazando la ecuacién 5.17 en la ecuacién 5.21, despejando &z y designando &

= gz (eu = deformacion unitaria no drenada, a corto plazo)

( fo_z )1+r

g, =1-exp| -
U Xp (1+ r)AU Pbesf Pa1+r—sf

(4.4.95.22)

La ecuacion 4.4.9 5.22 permite calcular la deformacién unitaria vertical inmediata.
Por cambio de forma, a volumen constante, de un elemento de suelo sujeto a los

incrementos de esfuerzo Gz, Gx, Gy.

En arcillas sensitivas r=0y sf=1.

4.4.2 deformaciones a largo plazo en arcillas sensitivas.

La deformacién diferida la obtenemos planteando la siguiente ecuacién
constitutiva:

dh 1 d(o,/P)

h  A[P,+o,)/Pa]

(4.4.10)

Siendo:
A’= moédulo de deformacién a largo plazo, en condiciones drenadas

Pve =P,

cie

+P, (4.4.11)

En arcillas syv=1, remplazando en la ecuacién 4.4.10 5.23
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dh__1_do, (4.4.12)
h AP, +o,

Integrando la ecuacién 4.4.12. Al aumentar el esfuerzo de 0 a o, el elemento
disminuye su espesor de ho a hy.

he P
L= VeP+ 9 (4.4.13)
0 ve
P ,
5= {1— (%)“’“ }ho (4.4.14)

4.4.2.1 Ecuacidn para la Consolidacién Primaria.

La deformacién al término de la consolidacién primaria, &, estd dada por la
ecuacion 4.4.14 5.27

P ,
5, =[1—(%)H’A’}ho (4.4.15)

ve
La deformacién para un tiempo t es

0 =9, (U /100) (4.4.16)
Siendo U el porcentaje de consolidacion primaria, correspondiente al tiempo t.

4.4.2.2 Ecuacién para la Consolidacién Secundaria.

La deformaciéon por consolidacion secundaria la podemos obtener en forma
aproximada suponiendo que, después de que ha ocurrido el 100% de Ia
consolidacion primaria, sucede una “disminucion” de la presiéon de confinamiento
interno P, para tomar en cuenta esta “disminucion” introducimos un coeficiente
Cs en las ecuaciones 4.4.11 y 4.4.14, quedando ésta de la siguiente forma.

5 — 1_ (Cs I:)cie + on,+'o'z )(—1/A’)
C.P,+P

s’ cie Vo

}ho (4.4.17)
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Siendo,
Cs=1-mlog(t-tp) (4.4.18)
tp=tiempo en que ocurre el 100% de la consolidacién primaria; log=log1o

En resumen, el calculo de la deformacioén diferida lo hacemos de la siguiente
manera: calculamos el tiempo en que ocurre el 100% de consolidacién primaria:
para esto, usamos las siguientes expresiones

Ct
= (4.4.19)
2
(= Tge (4.4.20)

Suponemos que la consolidacién primaria termina cuando su porcentaje U=95%, es
decir, tp=teos. Remplazando en la ecuacién 4.4.20

. 1.127h,?

4.4.21
= (44.21)

La deformacion 8 que se presenta en un cierto tiempo se determina de la siguiente
manera:

Si t<tp, se utiliza las ecuaciones 4.4.15y 4.4.16
Si t>tp, se emplean las ecuaciones 4.4.17 y 4.4.18

Para la arcilla de la ciudad de México A"= 3.12 y m=0.065.

4.5 Calculo de Asentamiento de un cajén de cimentacién

Para el cajon de cimentacion mostrado en la figura de abajo, calcular los
asentamientos diferidos a 6 meses y a un afio, después de construido el inmueble,
debidos a la consolidacién del estrato de arcilla sensitiva.
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P =70 Kpa
Excavacion
2 Limo arenoso
1 y sat = 19 KN/m
. ACv= E())%O:(S)l% cm/s Arcilla sensitiva
p=57. sat = 14 KN/m3
=5 Acs=110.6 Y

Arena compacta

Fig. 4.5.1 Problema de un Cajon de cimentacion que genera un asentamiento por
consolidacién de la arcilla sensitiva.

Solucion:

El incremento neto de carga vale qn = 70 - 19(2) = 32 KPa. El incremento de
esfuerzo normal vertical a la mitad del estrato es

o= 30.607 KPa

Tiempo igual a 6 meses

t= 6 meses = 6(30)(86400) = 15 552 000 s

Calculo del asentamiento total por consolidacién primaria.
d = [1-exp (- 30.607/57.3(101.3)](3) = 0.0158 m = 1.58 cm
Utilizando la ecuacién 4.4.19

T _ 0.00106(1555200)

- =0.7327
(150)

U%=86.5 %
Sustituyendo en la ecuacion 4.4.16

86.5

5 =0, . =158-—>)=1.36cm
100

p 6meses

Consolidacién secundaria
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Utilizando la ecuaciéon 4.4.17
d = [1-exp (- 30.607/110.6(101.3)](3) = 0.00818 m = 0.818 cm
Remplazamos

5, =1.58(0.865) +0.818log(1 + 5(0.7327)) =1.36 + 0.547 =1.907cm

Para el tiempo igual a un afio:

£=365.25 (86400) = 31557600 s

T_ 0.00106(31557600)

. =1.487,U =100%
(150)

5, =1.58(1) + 0.818log(1+ 5(1.487)) = 1.58 + 0.758 = 2.34cm

4.6 Comparacion del Calculo de Asentamiento de un cajon de
cimentacion mediante el programa de elemento finito Plaxis

A manera de que se evalué la aproximacién de la ecuacién constitutiva que se
expuso anteriormente se determino el asentamiento para el problema del cajon de
cimentacién que se calculé6 mediante el programa de elemento finito “Plaxis”. Es
importante sefialar que se determiné solamente el asentamiento por consolidaciéon
primaria.

— or—

| A

ek

il

Fig. 4.6.1 Modelo geotécnico para el cilculo de asentamiento por consolidacién de

+
.H_
la arcilla sensitiva.
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Para el modelo numérico se determiné que es simétrico el cajon de cimentacién,
por lo que se realiz6 el analisis solamente para la mitad de la cimentacion; el
modelo del suelo se considera del tipo pléstico y para tal andlisis efectuado se
utiliz6 el modelo de Mohr-Coulomb. En la figura 4.6.1 se muestra el modelo
numérico. Debido a las dimensiones del cajon de cimentacién se considera un
analisis de deformacion plana

General settings W

Dimensions ]
Project General
Filenarne ase_cong.plx Miodel Plare skrain -

Directory CADOCUME~USERGIOWMISDOC | | Flaments | 15-Node -
Title ase_con

Camments Acceleration

Gravity angle ;. -90@ 1.0

[ Set as default

Menxk | oK | Cancel | Help |

Fig. 4.6.2 Analisis de deformacién plana.

Muhr-Cuulumh —arcillasensitiva ]

General ]Parameters ] Interfaces ]

Material Set General properties
Identification: |arci||a sensitiva Tuneat [14,000 kijm?
Makerial madel: [Mohr-Coulamb | Year 14,000 Khijm®
Material bype: |L|nDrained j

Comments Permeability

k, &, E40E-06 myday
k! 5,640E-06 mfday

advanced. ..

Tt | Ok | Cancel | Help |

Fig. 4.6.3 Datos generales de la arcilla sensitiva.
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Mohr-Coulomb'= arcilla sensitiva

General Parameters IInterFaces'

ki Froe: —Strength
Enet 2 B! 70,000 K fm?
wnu) IU,SSU @iphi) : IS,DDD °
Wy ipsi) ID,DDD ©
Alernative: Welocitie

G

rof [isat, 11t kayin? Yo [za40 3] ms
-y [se7a,000 " kayjmn? ¥ [es.370 2] mis

E

Advanced... |
flext I Ok | Cancel I Help |

Fig. 4.6.4 Parametros de la arcilla sensitiva

Para generar el exceso de presion de poro se considera el suelo como un material
no drenado.

Fig. 4.6.5 Condiciones iniciales considerando que el NAF se encuentra a -1.0 m por
debajo del nivel del terreno.

Como se observa en la figura 4.6.5 para generar las condiciones de saturaciéon del

suelo, primero se desactiva el cajéon de cimentacién y se considera la posicion del
nivel de agua freatica (NAF).
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PLARIS Vi
-0 0po 100 200 300 400 500 600 700 800 800 1000

] Tkim 2]
5.00] 2,500

E -2.500
5.00

] -7.500

1 -12.500
4.004

] —-17.500
3.00 -22.500

] -27.500
2.00

1 -32.500

1 -37.500
1.00

E -42.500
-o,oo_: -47.500

] Effective mean stresses

Extreme effective mean stress -46,15 kN/m 2
g s
ase_con
= o
Fisite Elemea Code fos il s Rack Amalyees | 28/02/13 ‘ Koxhiyoki Kabuto, Japan

Verdon 824171

Fig. 4.6.6 Esfuerzos efectivos iniciales

Plaxis 8. 2" Calculations™=ase_cont. plx
File Edit View Calculate Help

+ ++
5 ++++
‘ Input Clutput Curucs & E TRTE = C
General |Earameters I Multipliers I Preview I
Phase Calculation bype
Mumber | ID.: IS |<Phase 5= IConsolidation LI
Start from phase: |4 - <Phase 4= LI Advanced |
Log infio iCornrnent:
Prescribed minimum pore pressure reached
9.69691E-01 < 1,00000E+00
Parameters |
ﬁ. Mext | ﬂ Insert | E; Delete. .. |
Identification | Phase no. | Start from | Calculation | Loading input | Time | ‘Water | Fir
Initial phase o o A A 0,00 ... o 0
( <Phase 1= 1 o Flastic Staged construction 0,00 ... o 1
( <Phase 2= 2 1 Flastic Staged construction 5,00 ... o 3
'( <Phase 3> 3 2 Plastic Staged construction 180,... o 7
( <Phase 4= 4 3 Flastic Staged construction 360, o 13
5 4

Fig. 4.6.7 Proceso de construccion para el efecto del analisis de asentamiento.
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Célculo de deformaciones en arcillas

Como se aprecia en la figura 4.6.7 el tipo de calculo que se efectu6 son del tipo
pléstico y por altimo se determino el célculo por consolidacion.

& Plaas BL2'- ase_conb. plx (Phiase 1 =Phase 1°%)

Fle Wiew Geoelry Materials Generate  Help

LB, xe a BElx 9

<k Geometry input = I I =] tFI‘ 'fﬁ’ = = Update

2,00  -L,00 000 1,00 200 300 400 500 600 700 00 5,00 10,00 1,00 1200 13,00 1400 1500 1600 17,00 1800

[Poink number and coordinales |

[picets : 712 144 |urits : -1,000 % 5,000 m |current selection : Nane | |

Fig. 4.6.8 Fase 1 Considerando solamente el peso propio del suelo.

& Plaxic 8.7"- ase_conb.plx (Phase 2= <Phase 2>)

Fle Wisw Geomelry Materisls Gemerate Help

w B, HeB seaa  HwD
<= Geometry mput = | | = t‘j‘ .li ‘*_"_+ B ke

200 -L,00 000 14,00 200 300 400 500 600 700 00 900 10,00 14,00 1200 13,00 1400 1500 1600 17,00 18,00

Foint number and coordinates |

Pixels : 222 x 43 Units : 2,000x 7,000 m [Current selection ; Hone [ [

Fig. 4.6.9 Fase 2 se considera la excavacion del suelo
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& Plaxis 9.2 - ase_conb. plx (Phase '3 : <Phase 3>

Fle View Geomet Materials Generats Help

LB xem aaa Hx9D

<k Geometry input = I | =] ti‘+ J:.j' =] == Update

200 -L,00 000 1,00 zO00 300 400 500 §00 00 00 900 10,00 11,00 12,00 1300 1400 1500 1600 17,00 18,00

Fini number and caardinates |

[picets : 424 x 43 |urits : 6,000 7,000 m |current sefection : None [ |

Fig. 4.6.10 Fase 3 se considera la presion neta al fondo de la excavacion constituido
por el peso de la estructura y el cajon de cimentacion.
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Célculo de deformaciones en arcillas

PLAS VB

-1.00 0.00 1.00 2.00 3.00 4.00 5.00 6.00 7.00 8.00 9.00 10,00
[10-3m]
6.001
] 19.000
] 17.000
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E »
w00] LTI LTII T LTI T ITTET] I-13.000
E 11.000
3.00
— I 9.000
E I 7.000
2,009
. 5.000
1.00-] 3.000
B 1.000
0.00 1,000
Total displacements (Utot)
Extreme Utot 19,231073 m
ase_con
LAX . . . con
Fnite lent Code for ol o R ase_coné | 50 28/02113 ‘ Koxhiyoki Kabuto, Japan

emon BZA 1T

Fig. 4.6.11 Resultados del asentamiento de la estructura causada por la
consolidacién del estrato de arcilla sensitiva.
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Célculo de deformaciones en arcillas

PLAS VB

-1.00 0.00 1.00 2.00 3.00 4.00 5.00 6.00 7.00 8.00 9.00 10,00
NEPEPEPE RPN SRR R PP PP SRR R S R RS T S PP SR R R R S R B P E——"
[10-3m]
6.007 24.000
E 22,000
5.00 20.000
1 H18.000
4.00] I-16.000
E [-14.000
1 IH12.000
3.00
] I10.000
] 8.000
2.00
] 6.000
E 4.000
1,004
] 2.000
= -0.000
-0.00 -2.000
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Extreme Utot 23,67°1073 m
=
ase_con
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emon BZA 1T

Fig. 4.6.11 Resultado del asentamiento de la estructura causada por la
consolidacién del estrato de arcilla sensitiva.

Como se puede apreciar en la fig 4.6.11 el asentamiento del cajén de cimentacién,
por consolidacién primaria obtenido a partir del calculo numérico es de 1 cm, para
un tiempo de 6 meses que comparado con el obtenido analiticamente con la
ecuaciéon constitutiva propuesta y que resulto de 1.36 cm, resultan similares
practicamente.
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CONCLUSIONES.

El problema general de la formulacion de las relaciones de esfuerzo-deformacién
en el suelo es identificar la ecuacion constitutiva que le corresponde. Para utilizar
eficientemente los datos experimentales es necesario contar con un marco tedrico
adecuado, el cual idealmente debe estar integrado por métodos que permitan
pasar de ecuaciones constitutivas de tipo mds general a otras mas especificas; es
decir, ecuaciones dependientes de un mayor namero de pardmetros a otras que

dependan de uno menor.

En general, el proceso de particularizacion se lleva a cabo a través de etapas
sucesivas que incorporan més informacién acerca de las propiedades especificas de
los materiales. Puede considerarse que una primera etapa se cubre al restringir la
atencion a ecuaciones constitutivas que cumplen con los tres postulados
fundamentales que en mecanica de los medios continuos toda relacion esfuerzo-
deformacion debe satisfacer a) Determinismo del esfuerzo; b) el principio de acciéon
local, y c) el principio de independencia del sistema de referencia.

En cuanto a los modelos tedricos y de las comparaciones tedrico-experimentales se
puede establecer que:

a) la teoria de plasticidad, la cual ha mostrado una amplia capacidad para simular
el comportamiento de los sodlidos, parece requerir de de modificaciones
importantes cuando se desea adecuarla al comportamiento de los suelos, el cual
depende de su composicion mineraldgica, de su historia de formacién y de su
historia de carga.

A pesar de que la plasticidad clasica ha dado buenos resultados para simular el
comportamiento de los suelos bajo ciertas condiciones, parece inevitable que los
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conceptos de normalidad y de flujo asociados deberan de desecharse o modificarse
para poder simular adecuadamente el comportamiento de los suelos bajo cualquier
condicién de solicitacién. Sin embargo, debe tenerse cuidado de no caer en los
problemas de unicidad e inestabilidad que se han encontrado cuando se hace uso
de reglas de flujo, es decir se requiere de la formulaciéon de nuevos mecanismos
que provengan de un amplio conocimiento del comportamiento de los suelos.

Los modelos del estado critico han demostrado ser adecuado en la simulacién del
comportamiento axisimétrico de los suelos normalmente consolidados (modelo de
Cambrige) o preconsolidados (modelo de Pender) ademés de su simplicidad y del
bajo nimero de pardmetros requeridos. Por otro lado, la derivacién hacia los
modelos con cubierta ha permitido cubrir un espectro mas amplio del
comportamiento de los suelos y le ha dado una mayor versatilidad, de tal manera
que pueden cubrir los aspectos de anisotropia y carga alterna, para ciertas
solicitaciones tridimensionales. Pero, los modelos del estado critico, al ser
basicamente plasticos, no escapan a los problemas que impone el uso de reglas de
flujo sean estas asociadas o no asociadas.

Los modelos endocrénicos han mostrado algunas ventajas sobre el resto de los
modelos en cuanto a simular el comportamiento ciclico de los suelos; no obstante
requieren de ciertas modificaciones y adecuaciones ya que presentan problemas de
unicidad en la solucién de propagaciéon de ondas.

Los modelos hipoelasticos surgen de la teoria establecida por truesdell en 1955,
donde establece una relaciéon entre el tensor de velocidad de aplicaciéon del
esfuerzo y el tensor de velocidad de deformacién por medio de una funcién
tensorial. La idea basica de estos modelos es la de tratar de identificar esa funcién
por medio de los resultados de laboratorio realizados en probetas de las cuales se
conoce toda su historia de cargas. A partir de ahi, es posible determinar el
comportamiento para cualquier trayectoria de solicitacién, por medio de
interpretaciones con las trayectorias conocidas. Al utilizar una serie de pardmetros,
es posible ajustar la funcién tensorial al caso especifico de un material.

Por otra parte se ha presentado un procedimiento no lineal para el célculo de
deformaciones en arcillas sensisitivas, que toma en cuenta la unién que existe entre
las particulas y el fenémeno de deformacién a largo plazo por consolidacion
secundaria

Se presenta una ecuacién constitutiva que permite calcular deformaciones a largo
plazo tanto por consolidacién primaria como por consolidacién secundaria. Los
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modulos de deformacion que se emplean son propiedades intrinsecas del suelo,
los cuales no dependen de la presiéon de confinamiento sobre el mismo.

Se realiz6 la comparacién de la ecuacion constitutiva que determina deformaciones
por consolidaciéon primaria contra un analisis numérico de esfuerzo-deformacién
resultando las magnitudes de los resultados de los dos calculos muy similares.

Con lo que respecta a los andlisis numéricos muestra que se deben esperan buenos
resultados cuando se realizan las pruebas de laboratorio apropiadas para obtener
los parametros correspondientes, a las solicitaciones simuladas en el programa
basado en elementos finitos, cabe destacar que es importante realizar una
refinacién del enmallado de elementos para acercarse mas a un comportamiento
real. Las tendencias de los asentamientos calculados mediante las leyes
constitutivas en este caso de Mohr Coulomb arrojaron resultados muy similares a
la ecuacion constitutiva propuesta en este trabajo.

Actualmente, un modelo constitutivo para suelos tnicamente puede resultar de
utilidad cuando logra satisfacer las siguientes condiciones:

1) su algoritmo asegura la estabilidad unicidad y continuidad de la respuesta.
2) Es objetiva, es decir no depende de un sistema de referencia especifico.

3) Es capaz de considerar diversas condiciones de frontera.

4) Demanda cantidades razonables de memoria y tiempo de computo.

5) Requiere de un ntimero razonable pequefio de parametros los cuales, pueden
obtenerse de los ensayes usuales de laboratorio o de campo y ademas tienen un
significado fisico.
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