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RESUMEN

La conducta mecanica de los materiales geotécnicos es diferente debido a la
variedad de fendmenos que se presentan, a diferencia de los suelos normalmente
consolidados, los suelos altamente preconsolidados tienen una mayor resistencia y
una menor relacién de vacios y presentan comportamientos mas complicados como
lo es la dilatancia. El uso de un modelo elastoplastico en mecanica de suelos ha
sido apropiado para reproducir el comportamiento del suelo en procesos
independientes del tiempo. Por lo tanto, el comportamiento de los suelos sometidos
a cargas externas u otros fendbmenos se puede simular mediante modelos
constitutivos. Un modelo puede integrar y simular las respuestas de un suelo. El
comportamiento mecanico de los materiales geotécnicos presenta fenomenos como
superficie fluencia, deformaciones irrecuperables y dilatancia inducida por esfuerzos
de corte. Algunos modelos constitutivos que se han desarrollado solo aplican en
ciertas condiciones y con cierto tipo de suelos. Sin embargo, hay muchos problemas
donde se requiere diferentes estados y distintos tipos de suelos. Los modelos
existentes aplicados a suelos altamente preconsolidados tienen deficiencias
importantes. Mencionado lo anterior, se pretende realizar un modelo constitutivo con
suelo no expansivo, en pruebas triaxiales drenadas, con suelos preconsolidados y
normalmente consolidados. Donde a través del concepto de superficie limite permite
mejorar la precision del comportamiento del modelo para suelos altamente
preconsolidados. A través de ensayes triaxiales y con la realizacidén de un cédigo en
el programa Matlab se puede simular y con ello extender el modelo de estado critico
el cual es la base de la investigacion para el caso de suelos altamente
preconsolidados. Ademas de realizar el planteamiento de suelos no saturados.

(Palabras clave: grado de preconsolidacién, suelos altamente preconsolidados,
estado critico)



SUMMARY

The mechanical behavior of geotechnical materials is different due to the variety of
phenomena that occur, the difference of time, systems, rights, principles, principles,
overconsolidated, resistance and the lowest relation between voids and the more
complicated dilatancy behaviors. The use of an elastoplastic model in soil mechanics
has been appropriate to reproduce soil behavior in time-independent processes.
Therefore, the behavior of soils subjected to external loads or other phenomena can
be simulated by constitutive models. A model can integrate and simulate the
responses of a soil. The mechanical behavior of geotechnical materials presents
phenomena such as surface creep, unrecoverable deformations and dilatancy
induced by shear stresses. Some constitutive models that have been developed only
apply in certain conditions and with certain types of soils. However, there are many
problems where different states and different soil types are required. Existing models
applied to highly overconsolidated soils have important deficiencies. Mentioned
above, it is intended to make a constitutive model with non-expansive soil, in drained
triaxial tests, with overconsolidated and normally consolidated soils. Where through
the concept of surface limit allows to improve the precision of the behavior of the
model for highly overconsolidated soils. Through triaxial assays and with the
realization of a code in the Matlab program, it is possible to simulate and thereby
extend the critical state model which is the basis of the investigation for the case of
highly overconsolidated soils. In addition to carrying out the approach of unsaturated
soils.

(Key words: degree of overconsolidation, highly overconsolidated soils, critical
condition)
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1. INTRODUCCION
1.1 PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA

El comportamiento mecénico de los materiales geotécnicos es diferente debido a la
variedad de fendbmenos que se presentan, a diferencia de los suelos normalmente
consolidados, los suelos altamente preconsolidados tienen una mayor resistencia y
una menor relacion de vacios y presentan comportamientos mas complicados como

lo es la dilatancia.

En comparacion entre ambos suelos, los suelos preconsolidados tienen impactos
significativos diferentes como lo es en la construcciéon subterranea. Por lo tanto,
desarrollar un modelo adaptado a esta anomalia tiene un alto valor practico que
permite integrar el comportamiento de un suelo no expansivo altamente
preconsolidado. Y que considere el suelo en condicién drenada, debido a que los
modelos existentes tienen una variacién importante cuando se aplican estos

criterios.



1.2 JUSTIFICACION

Existen diferentes modelos constitutivos, los cuales predicen el comportamiento de

suelos, pero cada uno de ellos se enfoca a fendbmenos especificos.

Algunos modelos constitutivos que se han desarrollado solo aplican en ciertas
condiciones y con cierto tipo de suelos. Sin embargo, hay muchos problemas donde

se requiere diferentes estados y distintos tipos de suelos.

Los modelos constitutivos que existen utilizan parametros los cuales fueron

obtenidos con la realizacion de pruebas triaxiales utilizando suelos expansivos.

Los modelos existentes aplicados a suelos altamente preconsolidados tienen

deficiencias importantes.

Mencionado lo anterior, se pretende realizar un modelo constitutivo con suelo no
expansivo, en pruebas triaxiales drenadas, con suelos preconsolidados y

normalmente consolidados.

Alonso et al (1987) plantean la utilidad de realizar un modelo de comportamiento
que permite saber de forma mas sistematica cuales son las respuestas de un suelo,
compatibilizando comportamientos que aparentemente pueden no estar vinculados
y permitiendo comparar e interpretar estos comportamientos siguiendo trayectorias

diversas.



1.3 HIPOTESIS
La aplicacion del concepto de superficie limite permite mejorar la precisién del
comportamiento del modelo de estado critico para suelos altamente
preconsolidados.

1.4 OBJETIVOS

1.4.1 Objetivo General:

Extender el modelo del Estado Critico para el caso de suelos altamente

preconsolidados, aplicando el concepto de superficie limite.

1.4.2 Objetivo Particular:

= Desarrollar el cddigo del modelo en Matlab integrando los resultados graficos
obtenidos en ensayos triaxiales.

= Establecer la precisién del modelo para suelos altamente preconsolidados a
partir de comparaciones numérico-experimentales.

» Realizar el planteamiento de un modelo para suelos no saturados, aplicando
el concepto de esfuerzos efectivos.



2. ANTECEDENTES
2.1 Los suelos.

El suelo es la capa mas superficial de la corteza terrestre, y es resultado del
desgaste y/o desintegracion de las rocas, debido a agentes externos o diferentes
procesos fisico-quimicos en la naturaleza. Por regla general, todo lo que construye
resulta soportado directa o indirectamente por el suelo.

2.2 Consolidacién de suelos.

El suelo, como cualquier otro material, se deforma bajo las acciones de las cargas.
En el caso los suelos saturados, las deformaciones estan ligadas a las variaciones
de los esfuerzos efectivos, expone la diferencia entre los esfuerzos totales y la
presion de poro del agua. En el caso de los suelos secos, las deformaciones estan
directamente relacionadas con las cargas aplicadas, mientras que en el caso de
suelos nos aturados, dependen fundamentalmente de variaciones en el grado de

saturacion (Saez, 2010).

El cambio de volumen que ocurre bajo una carga aplicada depende de la
compresibilidad del esqueleto del suelo; no obstante, el agua en los vacios de un
suelo saturado es relativamente incompresible y, si no existe drenaje, el cambio en
los esfuerzos aplicados corresponde al cambio en la presion neutra y el volumen

del suelo se mantiene constante (Berrones, 2001).

La estructura y las caracteristicas tenso-deformacién del suelo dependen de su
historia geolégica. Cuando se disminuye la reduccién del indice de poros (la
compresién sufrida), el suelo es mas rigido (menos deformable) cuanto mayor es su

nivel de tensiones inicial.



2.3 Suelos Normalmente Consolidados (NC) y preconsolidados (OC).

La formacion de suelos tiene una influencia significativa originada por eventos
importantes como son: el ambiente de depédsito, eventos geoldgicos, erosion,

actividad volcanica, fluctuaciones del nivel del mar.

Los depésitos de suelo se consolidan por accion de la gravedad y se denominan
normalmente consolidado (NC) cuando durante su pasado geoldgico nunca fue
sometido a presiones superiores a la que actualmente experimenta, estos
materiales son blandos y poco resistentes en superficie, pero su rigidez aumenta
con la profundidad. Cuando un estrato de suelo queda expuesto por causas como
erosion, disminucién del nivel del mar, desecacion y descenso de capa freatica el
suelo se vuelve un suelo preconsolidado (OC) y es resultado de que la carga actual

no es la maxima que ha actuado sobre él.

Los suelos preconsolidados, estda asociada a algun estado de carga anterior que

haya sufrido el material, refleja de cierta forma la “memoria” del suelo.

Un estrato de suelo puede quedar preconsolidado debido a diferentes causas entre
las cuales se pueden nombrar: la erosion y el deshielo que disminuyen el peso sobre
el estrato, la desecacion y descenso de la capa freética que generan altas presiones
efectivas.

2.4 Estado de esfuerzos

2.4.1 Suelos Saturados

Los esfuerzos efectivos se pueden definir como aquellas funciones de los esfuerzos
totales y de las presiones intersticiales que controlan todas las relaciones esfuerzo-
deformacion del suelo (Terzaghi, 1943). Segun el principio del Dr. Karl V. Terzaghi,
las relaciones esfuerzo-deformacién del suelo dependen exclusivamente del exceso
de las presiones totales sobre la presion intersticial. Dos aspectos del principio de
Terzaghi son de gran importancia:



1. La presion de poro del agua actue en el agua y en el sélido en cada direccidn.
2. Unicamente los cambios en el esfuerzo efectivo explican los cambios en el

estado del suelo.

El comportamiento de los suelos saturados se controla por cambios en el esfuerzo
efectivo (Ecuacion 2-1). El esfuerzo efectivo se define de tal manera que algunos
cambios de volumen, deformacién de corte o cambios en la resistencia al corte,
ocurran solo debido a cambios en el esfuerzo efectivo. En suelos saturados el
esfuerzo efectivo sera igual al esfuerzo total menos la presién del fluido de los poros:

o =0—1u
Ecuacion 2-1

Donde o~ es el esfuerzo efectivo, o el esfuerzo total y u es la presion de poros, por
ejemplo, la resistencia al corte (1) de un suelo saturado (Ecuacion 2-2) se relaciona

al esfuerzo efectivo normal (o) por la ecuacion de Mohr—Coulomb.
T =C'+ o'tan(p)
Ecuacion 2-2
Donde ¢’ es la cohesidn y ¢ el angulo de friccion interna.

Bishop y Eldin (1950) han comprobado experimentalmente el principio de los
esfuerzos efectivos en diversos casos y en algunas ocasiones se ha objetado su
aplicacién. Skempton (1961) ha expresado formas modificadas para la conocida
ecuacion de los esfuerzos efectivos con base en ensayos de consolidacién hasta

altas presiones.

2.4.2 Suelos no saturados

Los fendmenos mas caracteristicos del comportamiento del suelo no saturado se
relacionan con sus deformaciones volumeétricas al modificar el grado de saturacion.
Estas deformaciones pueden ser tanto positivas, en cuyo caso se produce un
colapso, como negativas, en cuyo caso se produce un hinchamiento. Segun



(Aitchison, 1973), tanto el colapso como el hinchamiento pueden ser considerados
como procesos de inestabilidad estructural, debido a que inducen discontinuidades
en el comportamiento de deformaciones del suelo al variar las condiciones
ambientales (ejemplo cambios de humedad), sin modificacion del estado tensional

exterior.

El suelo parcialmente saturado es un sistema trifasico compuesto por solidos,
liquido y gases. Contrariamente a lo expuesto con anterioridad, Fredlund vy
Morgenstern (1977) han propuesto una cuarta fase, considerando a la interfase
entre el aire libre y el agua libre como una fase independiente. Aducen que esta
interfase, formada por una pelicula de escasas moléculas de espesor, tiene
propiedades distintas de las del agua y el aire a las que separa. En su andlisis
tensional dichos autores consideran que dos de las fases se equilibran bajo las
presiones aplicadas (particulas sélidas y “membrana contractil”’) y las otras dos
fases fluyen bajo las presiones aplicadas (aire y agua). Por otro lado, en las
relaciones peso — volumen se considera el suelo como un sistema trifasico,
incluyendo el peso de la membrana como parte del peso del agua y no considerando

su volumen.

2.5 Clasificacion de los suelos no saturados
La estructura de un suelo no saturado depende del proceso por el cual el suelo ha
llegado a ser no saturado (por ejemplo, secado de un suelo natural o compactacion
de rellenos). La estructura tiene una influencia considerable en el comportamiento
del suelo no saturado. Por esta razén, los suelos no saturados generados por
diferentes procesos tienden a presentar diferentes formas de comportamientos

mecanicos.

Wroth y Houlsby (1985)propusieron tres tipos diferentes de suelos no saturados

tomando como base la continuidad del fluido de fases.

2.5.1 Fases continuas de aire y agua



Este tipo de suelo no saturado se encuentra en suelos con un grado intermedio de
saturacién, este intervalo de grado de saturacion se presenta: a) en una zona de
transicion en un depdsito de suelo natural; b) en rellenos compactados de granos
finos (limo y arcillas).

2.5.2 Fase de aire continua y fase de agua discontinua

Este tipo de suelo no saturado se encuentra en suelos no saturados con bajos
grados de saturacion. Esto se presenta: a) en suelos naturales cercanos a la
superficie y b) en algunos rellenos compactados por ejemplo escolleras vy
pedraplenes.

La presion de aire de poros en suelos no saturados es siempre mayor que la presion
de agua de poros, debido a la curvatura de la interfase aire—agua. En suelos no
saturados en bases de tierra que contienen una fase de aire continua la presion de
aire de poros serd cero (igual a la presion atmosférica), debido a que la fase de aire
continua esta abierta a la atmésfera y la presién de agua de poros sera negativa.

2.6 Dilatancia
Las caracteristicas de contractancia y dilatancia de los suelos son uno de los
aspectos fundamentales que los distingue de otros materiales empleados en
ingenieria. El volumen ocupado por el material esta lleno de vacios (agua y aire),
por lo que una perturbacién mecanica de alguna forma altera la disposicion de los
granos al interior del volumen dependiendo de la disposicién de los granos (Séez,
2010).

El concepto de dilatancia es comunmente utilizado en el ambito de las arenas
densas, que dilatan (incrementan el volumen) a medida que el esfuerzo cortante

incrementa hasta la rotura. No se restringe solo a las arenas densas.

Hay muchos factores que afectan la propiedad de la dilatancia en suelos. Por causa
de diferentes cargas externas, los parametros de dilatancia en suelos son dificiles
de cuantificar, y es complejo dar la seleccién optima de parametros en el disefio de
ingenieria (Wu, 2018).



Representar la dilatancia y contractancia en suelos es representado
esqueléticamente en la Figura 2-1. Suponiendo un conjunto de esferas
representativos de la fase solida de un suelo. La disposicion de la izquierda superior
corresponde a un estado inicial, donde el espacio de vacios entre los “granos” es
maxima. Al someter el conjunto a un esfuerzo de corte, las esferas de la fila superior
tenderan a deslizar no sobre de otro ubicandose en los espacios disponibles entre
las esferas de la fila inferior. Con dicho movimiento, el volumen total ocupado por
las esferas tendra a disminuir. Por lo contrario, si la disposicion inicial es la mas
densa posible (izquierda inferior), las esferas tenderan a montar por sobre la fila
inferior aumentando el volumen total empleado por el material. En consecuencia, el
material se dilata debido al esfuerzo de corte impuesto. Luego, es posible concluir
que la naturaleza del comportamiento volumétrico en condiciones drenadas
depende fundamentalmente de la disposicion inicial del material que conforma la
fase solida del suelo (Saez, 2010).

La contraccion es una densificacidn del material en carga drenada y un aumento de

la presidn intersticial en carga no drenada. La dilatancia es el efecto inverso.

Estado Inicial Estado final
Contraccion
—_—
-
Estado Final
Dilatacion
—

Figura 2-1 Representacion del comportamiento dilatante y contractivo.



2.6.1 Dilatancia con respecto a la resistencia al corte

En un material elastico lineal, la aplicacién de una carga cortante genera solamente
deformaciones cortantes o cambios de forma; si el mismo proceso de la carga se
aplica en un suelo granular se producen adicionalmente deformaciones
volumétricas o cambios de volumen. En la Figura 2-2, se muestran dos curvas: una
de esfuerzo cortante y la otra de deformacion volumétrica, todas ellas contra la

deformacion cortante.

ﬂEsfuerzn
Cortante
P
A &
0 = =
Deformacion axial
A
8
W=y
V]
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A
W=
Deformacian
Volumetrica
Y

Figura 2-2 Esfuerzo, deformacion cortante y dilatancia en una prueba triaxial (Atkinson,1993)



En la etapa inicial de carga (OA), ocurre una reduccién de volumen; el suelo se dice
contractivo en esta etapa. El cociente entre la deformacidn volumétrica y la cortante
se denomina dilatancia, denotada como ¢. Eltramo (OA), la dilatancia es negativa,
y en el punto A la dilatancia llega a ser nula. Posteriormente, el volumen se
incrementa y el suelo se dice dilatante. La dilatancia positiva llega a tener su valor
maximo en el punto P. A partir del punto P, el aumento de volumen tiende a un valor
fijo, punto C, donde la dilatancia es nula. En la curva esfuerzo-deformacion, se
observa que el punto P se registra la resistencia maxima y en los puntos Ay C, se

tiene resistencia ultima.

La diferencia entre las resistencia maxima y ultima depende del grado de dilatancia
del material. Los materiales granulares densos son dilatantes y los del estado suelto
son contractivos. Pero aun para el mismo material el comportamiento dilatante varia

en funcion de la presion confinante.

Cuando las presiones confinantes son bajas la no linealidad de la resistencia al corte
se debe al efecto de dilatancia. A medianas y altas presiones, las arenas se

aproximan a una linea recta.

2.7 Prueba triaxial
La prueba de ensayo triaxial es uno de los métodos mas confiables para determinar

los parametros de la resistencia al cortante.

En un ensayo triaxial, un espécimen cilindrico de suelo es revestido con una
membrana de latex dentro de una camara a presién. La parte superior e inferior de
la muestra tiene discos porosos, los cuales se conectan al sistema de drenaje para
saturar o drenar el espécimen. En estas pruebas se pueden variar las presiones
actuantes en tres direcciones ortogonales sobre el espécimen de suelo, efectuando
mediciones sobre sus caracteristicas mecanicas en forma completa. Los
especimenes usualmente estdn sujetos a presiones laterales de un liquido,

generalmente agua.



El agua de la camara puede adquirir cualquier presién deseada por la accidén de un
compresor comunicado con ella. La carga axial se transmite al espécimen por medio

de un vastago que atraviesa la parte superior de la camara.

La presidn que se ejerce con el agua que llena la camara es hidrostatica y produce,
por lo tanto, esfuerzos principales sobre el espécimen, iguales en todas las
direcciones, tanto lateral como axialmente. En las bases del espécimen actuara
ademas de la presion del agua, el efecto transmitido por el vastago de la camara
desde el exterior.

Es usual llamar o1, 02y 03 a los esfuerzos principales mayor, intermedio y minimo,
respectivamente. En una prueba de compresion, la presién axial siempre es el
esfuerzo principal mayor, o1; los esfuerzos intermedios y menor son iguales (o2 =

03) y son iguales a la presion lateral (Salas, 2011).

2.7.1 Prueba triaxial CD (consolidada — drenada)

La caracteristica fundamental de este ensayo desarrollado mediante la norma
ASTM D-7181 es que los esfuerzos aplicados al espécimen son efectivos. Para esto

se aplica al suelo una presién hidrostatica de confinamiento (o3) alrededor de la

probeta mediante un fluido, manteniendo abierta la valvula de comunicacién con la
bureta y dejando transcurrir el tiempo necesario produciendo en ella una
consolidacion isotrépica. Cuando el equilibrio estatico interno se haya restablecido,
todas las fuerzas exteriores estardn actuando sobre la fase sélida del suelo, es
decir, producen esfuerzos efectivos, en tanto que los esfuerzos neutrales en el agua

corresponden a la condicion hidrostatica. Adicionalmente se le aplica un esfuerzo
(Aov) a la muestra en la direccién axial para provocar la falla (Figura 2-3), cada

incremento se mantiene el tiempo necesario para que la presién en el agua, en

exceso de la hidrostatica, se reduzca a cero (Salas, 2011).
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Figura 2-3.- Esquema de Ensayo Triaxial CD

El esfuerzo cortante con drenaje representa la condicidn de resistencia que se
desarrolla en un suelo por un cambio de esfuerzo a largo plazo; se puede usar en
cualquier problema que envuelva esfuerzo cortante en arcillas saturadas para

determinar el esfuerzo efectivo en la falla conociendo los esfuerzos total y neutro.

La consolidacion del suelo se produce en dos etapas: la primera se produce durante
la adicién del esfuerzo de confinamiento y, la segunda, durante la adicién del
esfuerzo axial que induce el esfuerzo cortante al suelo. Como resultado de la
consolidacion, el contenido de agua y espaciamiento entre las particulas se reducen
y la liga entre las particulas se aumenta proporcionalmente al esfuerzo de
confinamiento que supera la compresion; por lo tanto, la resistencia aumenta en la

proporcidén al aumento del esfuerzo de confinamiento efectivo.

2.8 Compresion isotrépica
Con base a las caracteristicas de compresibilidad, los suelos se clasifican en
normalmente consolidados y preconsolidados. A la luz de la teoria elastoplastico,
los suelos preconsolidados desarrollan deformaciones elasticas exclusivamente.
Por otro lado, los suelos normalmente consolidados han alcanzado un nivel critico
de esfuerzo mas alla del cual sus deformaciones son la suma de las deformaciones
elasticas y plasticas. Las deformaciones del material son inferiores para el material



preconsolidado. Al valor critico de esfuerzos se le conoce como esfuerzo de
preconsolidacién (p,) depende de la historia de carga-descarga mecéanica del suelo
y es analogo al esfuerzo de fluencia observado al someter un elemento de acero a
esfuerzos de tension (Chavez, 2015).

Por lo tanto, el comportamiento volumétrico de un suelo sujeto a comprension
isotrépica se desglosa en la Figura 2-4. El suelo se comprime inicialmente en su
etapa de recompresién “ab”, posteriormente continua la etapa normalmente
consolidada “bc”, por ultimo, el suelo se descarga para alcanzar “cd”; A y K son
pendientes de los estados normalmente consolidado y preconsolidados,
respectivamente. El esfuerzo de preconsolidacion (p,) distingue las etapas de

recompresion-recarga.

1+e‘

Po p

Figura 2-4.- Curva de compresibilidad (Chavez, 2015).



2.8.1 Suelos preconsolidados

Los suelos preconsolidados han sufrido tensiones efectivas verticales mayores que
las que soporta en el instante de la observacién. Para definir cualitativamente el
concepto de preconsolidacion se emplean dos parametros fundamentales:

2.8.1.1 La razon o grado de preconsolidacion (OCR)

El parametro que permite expresar el grado de preconsolidacion del suelo es la
relacion entre la tension efectiva vertical maximo histérica y la tension efectiva
vertical en el instante (ecuacion 2-3) denominada grado de preconsolidaciéon (OCR,
over consolidacion ratio por sus siglas en inglés):

o'v maxima

OCR=————
o'v actual

Ecuacion 2-3 OCR

Parry y Wroth (1981) propusieron una formula simplificada para estimar el grado de
preconsolidacién (OCR) debido al descenso de nivel freatico, que deja patente el

cambio de las tensiones que implica la variacién del nivel freatico.

2.8.1.2 La presion de consolidacion

o’p (también llamada de preconsolidacion), que es precisamente la tensién efectiva

vertical maxima del elemento de suelo a lo largo de su historia tensional.

La raz6n de preconsolidacion es igual a 1 para estados normalmente consolidados,
mientras que resulta superior a la unidad en los estados preconsolidados.

2.9 Teoria del estado critico.

El ndcleo del concepto es que el suelo y otros materiales granulares, si se
distorsionan continuamente hasta que fluyen como un fluido de friccién, entraran en

un entorno bien definido.

El estado critico se determina por las ecuaciones 2-4 y 2-5 (Schofield and Wroth):



q=Mp
Ecuacion 2-4
v=N-—Anp
Ecuacién 2-5

Donde las constantes M, v, y A representan propiedades basicas del material del

suelo, y los parametros q, N y p.

Por lo que considerar un agregado de particulas solidas aleatorias irregulares de
diversos tamarios se desgarren, unas con otras durante el proceso de deformacion.
Visualizado a nuestra distancia vemos un flujo continuo, pero a corta distancia,
esperariamos encontrar muchas causas complicadas de disipacion de energia y
algun dafno a las particulas; sin embargo, si describimos de manera general el
proceso completo de disipacién de energia como “friccion”, la Ecuacion 2-4 “qQ”
determina la magnitud del “esfuerzo desviador”, necesario para mantener el flujo
continuo del suelo como producto de una constante friccion “M” con la presién “p”

como se observa en Figura 2-5.

Macroscopicamente la Ecuacion 2-5, indica que el volumen especifico “N” ocupado
por un volumen unitario de particulas que fluyen disminuira a medida que aumenta

el logaritmo de la presién (Figura 2-6).

Ambas ecuaciones tienen sentido para la arena seca; también tienen sentido para
la arcilla limosa saturada donde las presiones dan como resultado grandes
volumenes especificos, es decir, mas agua en los huecos y una pasta de arcilla de

una consistencia mas suave que fluye bajo menos esfuerzo desviador.
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| Esfuerzo
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Pendiente M
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Figura 2-5.- Estado Critico
I Volumen
Especifico
Humedecimiento
Estado Critico
Secado

—

Presion

Figura 2-6.- Macroscopicamente Estado Critico



La ecuacién 2-5 puede ser descrita mediante la Figura 2-7, donde N representa el
volumen especifico para un esfuerzo medio efectivo unitario. La respuesta de
descarga-recarga se puede trazar como una linea recta de pendiente “k”(ecuacién
2-6).

v=v, —klnp’
Ecuacion 2-6
Si en la misma Figura se trazan las trayectorias de respuestas del suelo para
ensayes drenados y no drenados realizados en probetas normalmente consolidadas
(NC) y preconsolidados (PC) se obtienes las curvas indicadas en las Figura (5-1).
Se observa que se alinean en una recta paralela a la linea de compresion virgen
isotropica (CVI). A esta linea se le denomina del Estado Critico (LEC) y representa
una condicion en donde el material alcanza un estado de plasticidad perfecta en
donde la deformacidén desviadora crece indefinidamente mientras los esfuerzos

efectivos y la deformacidn volumétrica total se mantienen constantes.

|

LEC “ \Drenado NC

log ;;r

Figura 2-7 Trayectorias de respuesta para diversos ensayes y linea del estado critico



La condicidn perfecta de plasticidad, se puede mostrar en ecuacion 2-7.

Ecuacion 2-7

Donde p’, g, v#0y de; » o

La teoria del Estado Critico propone una superficie de fluencia de forma eliptica
cuyo Vvértice izquierdo se fija en el origen y el derecho se coloca n el valor del

esfuerzo de preconsolidacién p’o. (ecuacion 2-8).
f=a-Mp'®w,-p)] =0
Ecuacion 2-8

Donde M representa la pendiente de la linea de Estado Critico (ecuacién 2-9) en los
ejes (p',q)
_ 6sin®
3 —sin®
Ecuacion 2-9
En el cual @ es el angulo de friccidn, otra forma de representar M es por medio de

las ecuaciones 2-10 y 2-11.

q = Mp'
Ecuacion 2-10

w4

p
Ecuacion 2-11
El valor de p’o controla el tamano de la superficie de fluencia, de tal manera que
implicitamente se considera el endurecimiento isotrépico dado que la superficie de

fluencia puede cambiar de tamano, pero no de forma.



En los ensayes triaxiales drenados o no drenados, normalmente consolidados o
ligeramente preconsolidados, trayectorias AB y AC, respectivamente dentro de la
Figura 2-8 las deformaciones plasticas se inician cuando el estado de esfuerzos
hace contacto con la superficie inicial de fluencia. Al incrementar la carga, el material

se endurece Y la superficie de fluencia crece.
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Figura 2-8 Ensaye triaxial drenado (AB) y no drenado (AC) para muestras normalmente
consolidadas y ligeramente preconsolidados.

Por lo tanto, el comportamiento de los suelos sometidos a cargas externas u otros
fendmenos se puede simular mediante modelos constitutivos. Un modelo puede
integrar y simular las respuestas de un suelo. El comportamiento mecanico de los
materiales geotécnicos presenta fendmenos como superficie fluencia,
deformaciones irrecuperables y dilatancia inducida por esfuerzos de corte (Gens y
Potts, 1988).

Estas caracteristicas sugieren inmediatamente que la teoria de la plasticidad podria
ser muy adecuada para la descripcion del comportamiento de suelos y rocas.



Estos modelos estan basados en relaciones esfuerzo-deformacion que
normalmente se establecen de teorias elastoplasticas. Sin embargo, los modelos
constitutivos se pueden establecer considerando los fenémenos principales, que
ocurren durante la aplicacién de cargas y son suficientemente precisos para

diferentes fines de ingenieria.

2.10 Modelos constitutivos.

El uso de un modelo elastoplastico en mecanica de suelos ha sido apropiado para

reproducir el comportamiento del suelo en procesos independientes del tiempo.

En un modelo elastico (ecuacién 2-12), la respuesta es reversible, el cual se
desarrolla por la ley de Hook, que para vincular el aumento de esfuerzos medios dp
y desviadores dq con el incremento de las deformaciones volumétricas de/® y

desviadoras dgs® se permite mostrar como:

de{;’] B [1/k 0 ”dp
deg| [ 0 1/3G]ldq
Ecuacion 2-12 Matriz de deformaciones elasticas del suelo
K médulo de compresibilidad volumétrica y G modulo cortante en funcién de la

deformacion del material. El suelo muestra un comportamiento inicialmente un

comportamiento aproximadamente lineal hasta llegar al punto de fluencia.

Por otro lado, las deformaciones en un modelo plastico son irreversibles y depende
de la trayectoria. Para describir el comportamiento de los materiales en los que se
observan deformaciones irrecuperables, fendmenos de fluencia y dilatancia

inducida por tensiones de corte, es necesario aplicar la teoria de la plasticidad.

Partiendo de lo anterior el comportamiento del suelo se forma de una parte elastica
e®y otra parte plastica €P, inician las deformaciones irrecuperables como se observa

en Figura 2-9.
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Punto de Fluencia

Figura 2-9.- Comportamiento Esfuerzo-Deformacion idealizado de un suelo (Zepeda Garrido,
2004).

El estudio de la teoria de la plasticidad comenzé en los trabajos de Coulomb (1776)
y Rankine (1857)para analizar las presiones de tierra. Una perspectiva general de
la evolucién de los métodos elastoplasticos puede encontrarse en Gens y Potts (
1987) mencionado por Yuk (1994).

Un modelo elastoplastico queda definido con la formulacién de un criterio limite de
discontinuidad, la aplicacién del principio de actividad de deformaciones elasticas y
plasticas, la definicion de una regla de flujo generalizada y el planteamiento de las

reglas de rigidizacion.

Drucker y Prager (1952) y Drucker (1953)presentaron las primeras formulaciones
plasticas para representar el comportamiento del suelo. Los primeros modelos de
estado critico fueron desarrollados en la Universidad de Cambridge por Roscoe et
al. (1958). Estos modelos permitieron reproducir los rasgos mas caracteristicos del
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comportamiento de los suelos desde el punto de vista cualitativo y también sirvieron
de base para la obtencion de modelos mas completo, capaces de predecir el

comportamiento de los suelos.
2.10.1 Generalidades de los modelos elastoplasticos

El criterio de punto de fluencia puede ser mostrado en un espacio de esfuerzos, de
tal manera que el grupo de puntos de fluencia en todas las direcciones produce una
superficie de fluencia como se muestra en la Figura 2-10 y Figura 2-11.

021l Superficie de fluencia

Superficie de falla

Endurecimiento

Figura 2-10.- Superficie de fluencia y superficie de falla

Cuando el suelo alcanza la superficie de fluencia, este se deforma plasticamente,
pero para que esta deformacion no crezca indefinidamente antes de que el material
alcance el esfuerzo de falla, el suelo debe endurecer plasticamente, por lo tanto, la
superficie de fluencia debe de crecer.
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Figura 2-11.- Trayectoria de esfuerzos

El endurecimiento de la superficie puede ser de varios tipos: isotrépico, anisotrépico,
cinematico o una combinacién de estos. El endurecimiento isotropico es donde la
superficie mantiene su forma mientras el crecimiento de su tamario es controlado
por un parametro de endurecimiento al contrario del anisotrépico en donde ademas
de aumentar de tamano cambia de forma. El endurecimiento cinematico es en el
que la superficie no cambia de forma ni de tamaro, pero se traslada en el espacio

de tensiones principales (Blangino, 2011).

El aumento de deformacion plastica se puede descomponer en una componente
volumétrica 6&P y otra desviadora 642 y tendra una direccion definida por el estado




de esfuerzos al momento de alcanzar la superficie de fluencia como se muestra en

la Figura 2-12.

qa (&) |

p' (&)

Figura 2-12.- Flujo asociado y vector de incremento de deformacion plastica

Para el caso de suelos, experimentalmente se ha observado que no obedecen al
flujo asociado, sin embargo, no estan lejos de cumplir esta condicién, lo que
simplifica el desarrollo de modelos matematicos.

En el momento que un suelo siga cargando hasta conseguir el estado de esfuerzos
que ocasiona la ruptura, cuando las deformaciones plasticas aumentan
indefinidamente la superficie de fluencia no crece mas. Es necesario que las
deformaciones volumétricas sean nulas, para que el suelo consiga el estado plastico
de la falla (Figura 2-13).

Para construir un modelo constitutivo elastoplastico, es imprescindible determinar
tres componentes fundamentales (Zepeda Garrido, 2004):

e La forma de superficie de fluencia
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e El potencial de flujo o la regla de flujo

e El endurecimiento o condicién de consistencia

—
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Figura 2-13.- Condicion de falla de un material con flujo asociado.

El limite que divide la zona elastica de la zona plastica se define a partir de una
funcion escalar f, establecida en el espacio de tensiones llamada “funcion o
superficie de fluencia” que permite definir durante el proceso de carga, la evolucién
de las fronteras del dominio elastico dentro del espacio de tensiones y también el
comienzo del proceso inelastico (Balmaceda, 1991). El criterio de fluencia esta
definido por una funcién “f”.

La superficie de fluencia f (ecuacién 2-13) se constituye como una funcién que
depende en los ejes de esfuerzo efectivo medio contra esfuerzo desviador
implicando asimismo las variables de endurecimiento. En el caso particular de un
endurecimiento isotropico por el incremento de su vértice en el eje del esfuerzo
medio po’.

f'ap',) =0

Ecuacion 2-13



En su apariencia diferencial puede presentarsecomoecuacion2-14.

df df df
—dp' +——dq +—
dp P dq 1 dp'y

dp'o =0

Ecuacion 2-14

El potencial plastico por medio de ecuacion 2-15.

g, 9

Ecuacion 2-15

Los incrementos de esfuerzos aplicados se relacionan con las deformaciones
plasticas, de los cuales depende el endurecimiento de la superficie de fluencia
(ecuacion 2-16).

dp'o

14 p
dé‘v + d_&‘g dSq

dp'y
deP

dp'y =

Ecuacion 2-16

Asimismo, el incremento de la deformacion plastica se obtiene al multiplicar el
gradiente potencial plastico (que define la direccion del vector) por un escalar X que

define su magnitud (ecuacion 2-17).

dg d
9, %9
dp' dq

de? = dey + dej] = x(

Ecuacion 2-17

Compaginando las ecuaciones (2-15), (2-16) y (2-17) es permisible conseguir el
valor de X expresada en la ecuacién 2-18.

af i
—(d—p, dp’ + a dq)

ar (dp’o dg | dp'ydp’y d_g)
P P P
dp’, “de, dp’ deg deg dq

X =

Ecuacion 2-18



Sustituyendo el valor de la Ecuacion (2-18), se obtiene la relacion general para

modelos constitutivos elastoplasticos (ecuacion 2-19).

df dg df dg
de?) 1 dp'dp’ dqdp’ dp’]
de? T ar (dp’od_9_|_dp_'od_g) df dg dfdg|ldq

dp’, def,J dp' dez7 dq d_p'% Edq

Ecuacion 2-19

Se necesita definir las ecuaciones de superficie de fluencia, del potencial plastico y
la regla de endurecimiento. Por tanto, si se asume la condicién de flujo asociado

(f=g), la Ecuacién (2-19) se reduce a:

df df

{defj’} B 1 dp’ dq dp’]
del| = _ar_ v’y  av'oavry|dg (df\*dp’|ldq
U owd a0 e &)

Ecuacion 2-20

Solamente se necesita definir la ecuacion de superficie de fluencia y la regla de
endurecimiento. Si se asume la regla de flujo asociado, la matriz de rigidez se vuelve

simétrica y que las filas de la matriz son multiplos una de otra.

Al utilizar una forma simple de superficie de fluencia, las ecuaciones del modelo se
facilitan significativamente haciendo esto una caracteristica muy importante del
Modelo del Estado Critico.

2.10.2 Teoria del estado critico (modelos realizados)

2.10.2.1 Modelos fundamentados en el estado critico

Diferentes autores perfeccionaron formulaciones para elaborar modelos de estado
critico en el caso de suelos saturados. Al respecto se puede mencionar como

trabajos precursores:



e El modelo de Drucker (1957) en el que se determina una superficie
controlada por el cambio de volumen.

e Roscoe (1958) determinaron la conducta dentro del concepto de estado
critico.

o (Calladine (1963) aprobo la teoria de plasticidad con rigidizacion.

Las consideraciones de estado critico ayudaron de base para el avance de modelos
mas complejos como modelo Granta-Gravel y el Cam- Clay (Roscoe, 1963 vy
Schofield y Wroth, 1968) y también el Cam-Clay Modificado (Roscoe y Burland,
1968). La teoria de plasticidad fue aplicada con éxito en estos modelos para modelar

el comportamiento mecanico de los suelos saturados.

El modelo Cam—-Clay fue el primero de los modelos formulado y hasta hoy sigue
siendo una base de referencia. Este modelo, que fue inicialmente desarrollado para
el caso de arcillas normalmente consolidadas o ligeramente sobreconsolidadas,
adopta formulaciones relativamente sencillas y sus predicciones son adecuadas en

algunos casos.

El modelo basico de Barcelona (Alonso, 1990) o “Barcelona Basic Model” por sus
siglas en ingles BBM estd planteado basandose en la teoria de la plasticidad
rigidizable, asi se compone de unas superficies de fluencia, ley de fluencia, ley de

rigidizacion.
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3. METODOLOGIA

Este capitulo contiene el procedimiento detallado de la realizacion de

experimentacién, asi como la realizacién del modelo.

3.1 Pruebas experimentales realizadas
Las pruebas se realizaron con el equipo adecuado y necesario para su realizacion,
en la Universidad Autonoma de Querétaro, en el Laboratorio de Geotecnia,
Materiales y Geomatica, dentro de la facultad de Ingenieria.

3.1.1 Obtencién y caracterizacién de suelo.

El proceso de extraccion del suelo radico en obtener una muestra de suelo del banco

de arena cercano al laboratorio de geotecnia, el cual se extrajo mediante tamices.

3.1.1.1 Granulometria.

Mediante la distribucion de los tamanos de las particulas de la muestra basada en
la norma ASTM D-2487, se obtuvo material el cual paso la tamiz No. 200 para el
desarrollo de esta tesis y posteriormente se realizd el ensaye de hidrémetro basado
en la ley de Stokes, la cual relaciona la velocidad de una esfera, cayendo libre a
través de un fluido basada en la norma ASTM D-2974 para obtener la curva
granulomeétrica del material (Figura 3-1).

Figura 3-1 Cribado por la malla #200




3.1.1.2 Densidad de Solidos

La determinacion de la densidad de solidos de la muestra extraida se establece con
base a la norma ASTM-D-854, esta propiedad se establece para calcular relaciones
volumétricas de los suelos tales como el grado de saturacion y relacion de vacios
(Figura 3-2).

Figura 3-2.- Prueba de Hidrometro.

3.1.2 Prueba Odométrica.

Se realizo 2 pruebas odométricas con base a la norma ASTM-D-2435, donde se
remoldeo el suelo para colocarlo en el anillo, posteriormente se coloco papel filtro
en ambas caras descubiertas del anillo, enseguida se instalan las piedras porosas
y a continuacién se acomoda en la cazuela de consolidacion y se coloca en el
consolidémetro. Se procede a saturar la muestra y registrar hasta que no sufra

cambios de volumen.




El inicio del ensaye consiste en aplicar cargas (1kg, 2kg, 4kg) y tomar lecturas de
acuerdo a la norma. Posteriormente se realizan las descargas. El propdsito de esta
prueba es obtener los datos del ensaye y graficar los resultados para conseguir las
pendientes de carga — descarga (A y k) de la muestra de suelo (Figura 3-3).

Figura 3-3 Ensaye de consolidacion

3.1.3 Prueba Triaxial.

Se realizaron diversas pruebas triaxiales siguiendo la norma ASTM D-7181, con el
material se remoldeo y se realizaron probetas de un didmetro de 3.6 cm y la altura
qgue debe cumplir de 2 a 2.5 veces el diametro, las pruebas triaxiales fueron del tipo
consolidada drenada (CD).




En esta investigacion se esta simulando un suelo altamente preconsolidado, para

obtenerlo se realiz6 de la siguiente forma:

Se coloca la probeta en la base de la camara triaxial con sus respectivos papeles

filtro y piedras porosas, a continuacion, se coloca la membrana de latex y el cabezal

en la parte superior donde son colocados los “o-rings” tanto en la parte inferior como

superior, enseguida es cerrada la camara triaxial y colocada sobre la prensa triaxial.

Colocada en la prensa triaxial es necesario instalar las mangueras de presion

confinante por donde se inicia a llenar de agua la camara triaxial (Figura 3-4).

El ensaye se divide en fases como se muestra a continuacion:

1.

Saturacion: Para el caso de este material empleado se aplicd a todas las
probetas un o3 =13 KPa (esfuerzo confinante) y una contrapresion de 8 KPa.
Ocasionado porque el suelo no tiene cohesién. La probeta se saturo de abajo
hacia arriba para asegurar que se salieran todas las burbujas, para afirmar la
completa saturacion se dejé la muestra aproximadamente 24 horas.
Consolidacién: Después de que la muestra se saturé se aplico un o3 =300
KPa (esfuerzo confinante) a todas las probetas, se dej6 por 24 horas
monitoreando el cambio volumétrico (Figura 3-5), para asegurar que la
membrana de latex no haya fallado se corrobora que la presion de poro sea
igual a la presion confinante, esto se realiza cerrando la valvula de
contrapresion.

Esfuerzo confinante final: Posteriormente de dejar la muestra con o3 =300
KPa por 24 horas, el esfuerzo de confinamiento se reduce a los diferentes
valores que se presenta en la Tabla 3-1, y se deja que se estabilice por 24
horas debido a que se observé que en ese tiempo ya no tiene variaciones
volumétricas representativas.

Aplicacion carga axial; Después de la estabilizacion de cada prueba se
comienza el ensayo donde se aplica el esfuerzo axial que induce a la falla
(Figura 3-6).



Tabla 3:1 Pruebas triaxiales con los diferentes valores de OCR

Esfuerzo

confinante inicial

Esfuerzo
confinante 24

horas después

GRADO DE

PRECONSOLIDACION

(OCR)
0,=300 Kpa 0,:,=25 Kpa 12
0,=300 Kpa 0,,,=30 Kpa 10
0,=300 Kpa 0,,,=00 Kpa 6
0,=300 Kpa 0,,,=100 Kpa 3
0,=300 Kpa 04,190 Kpa 2
0,=300 Kpa 0,,,=300 Kpa 1

Figura 3-4.- Equipo de Prensa triaxial.




Figura 3-5 Camaras triaxial, a) probeta en consolidacion. b) Probeta 1 en
consolidacion y probeta 2 en saturacion.

|
|
‘l
1

Figura 3-6 Ejemplo de probetas ensayadas y llevadas a la falla
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3.2 Modelo para suelos preconsolidados

Partiendo de dos matrices, la parte elastica, la parte plastica y las condiciones del
estado critico descritas en capitulos anteriores por ecuacién 3-1.
dp’ dq dv

= = :0
deq deq dsq

Ecuacion 3-1

Donde p’, q,v#0y de; » o

3.2.1 Comportamiento Elastico

Puede realizarse el siguiente analisis para una prueba triaxial por medio de la Figura
2-9y 3-7.

Figura 3-7.- Suelo ensayado en prueba triaxial



Donde “E” representa el médulo de Young (o modulo elastico) del suelo (ecuacién
3-2) y el esfuerzo producido en direccion 1 puede afectar las otras direcciones
mediante la relacién de Poisson (ecuacion 3-3).

_ Aoy

&1
Ecuacion 3-2.- Modulo de Young

&3
Vv =—
&

Ecuacion 3-3.- Relacion de Poisson

Considerando lo anterior la deformacién vertical es definida como:

A Aoy 4 Ao, N Ao,
o — — _‘V
& E, E, V32 E, 31

Ecuacion 3-4.- Deformacion vertical en material anisotrépico.

Realizando dentro de una prueba triaxial se puede tomar las siguientes

consideraciones para un suelo isotrépico o, = g; ¥ €, = €, = &5 (ecuacion 3-5).

Ac. = Aoy Ao,
& = £ £ v

AU3 AO’1

Aey =2 — — —
& £ E v

Ecuacion 3-5.- Deformacion vertical Ag; y horizontal Ae; en material isotropico.
Utilizando los valores para cualquier sistema de suelo p, q, ¢, ¢, usadas para el

desarrollo de un modelo constitutivo en ensaye triaxial debido a que es posible usar

las relaciones con el esfuerzo y deformacién en invariantes (ecuacion3-6 y 3-7).

&y = & +2&

Ecuacion 3-6.- Deformacion volumétrica

& = 5(51 —&3)

Ecuacion 3-7.- Esfuerzo desviador



Construyendo dentro de los planos p y g, son representados por:

_ 01+ 203
P=73

Ecuacion 3-8.- Esfuerzo desviador
q =01 —03

Ecuacion 3-9.- Esfuerzo desviador

Derivando las ecuaciones 3-8 y 3-9 y realizando el desarrollo adecuado es posible

realizar un acomodo matricial (ecuacién 3-10).

{ds{j } _ [1/k 0 ] [dp
degJ [ 0 1/3G]ldq
Ecuacion 3-10 Matriz de deformaciones elasticas del suelo

Donde K representa el médulo de Bulk y G representa el mddulo de corte.

3.2.2 Comportamiento Plastico

Considerando las generalidades de un modelo elastoplastico , y la teoria del modelo
de estado critico se define una superficie de fluencia propuesta por una elipse en el
plano p — q (Figura 2-13) y puede ser obtenida por la ecuacion general de la elipse

(ecuacion 3-11).

(= x0)*  —yo)® _
a b

Ecuacién 3-11.- Ecuacion general de la elipse.

1

Tomando en consideracién x, = ”2—", Yo = 0, x =p,y = q; puede sustituirse dentro

de ecuacion 3-11 y obtener Ecuacion 2-8, posteriormente puede derivarse para
obtener la relacion general para modelos constitutivos dentro de Ecuacién 2-20 y

obtener la ecuacién 3-12 para el modelo de esta tesis.
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M?(2p' —p’',) 2q
T g
del ] M?p'p’ (1+e) 2q M2 =) dq
0

Ecuacion 3-12 Matriz de deformaciones plasticas del suelo

Adaptar el modelo a suelos altamente preconsolidados se considera el factor del
grado de preconsolidacion (OCR) como una variable importante (ecuacion 3-13),

mediante la Figura 3-8 puede obtenerse la siguiente expresion:

" <i§> OCR
n (3

Ecuacién 3-13

w =

Po/2 p Po Po p

Figura 3-8 Representacion esquematica de la ecuacion 6-13.



Tomando en cuenta la ecuacién 3-12 y 3-13 se puede formar la siguiente matriz y
es utilizada en la parte de endurecimiento de la superficie de fluencia:

M2(2p' —p’ 2
{deﬁ}_ _a-k) 2p' —-p',) 461 [dp]
deg szrp’o(1+e)w 2q MZ(zpq_p )
0

Ecuacién 3-14 Matriz utilizada en la parte de endurecimiento

En caso la parte elastica se utilizd la siguiente expresion obtenida la ecuacion 3-10:

_4dq
136G
Ecuacion 3-15

_ [ 31 =2v) |
U2+ v))] 7

Ecuacion 3-16

dq
3(1+ )[3(1 2v) P’y

2K(1+v)

Ecuacion 3-17.- Sustituyendo la ecuacion .3-7



3.3 Planteamiento del modelo para suelos no saturados utilizando esfuerzos

efectivos.

La ecuacién de Bishop (1959) sobresale sobre las demas debido a términos como:
(p —uy), (ug —u,,) y x, que se conocen como esfuerzo medio neto (p,.;), succién
matrica (s) y el “parametro de Bishop” el cual es intimamente relacionado con el
grado de saturacién, es fundamental para determinar el esfuerzo efectivo (ecuacion
3-18 y 3-19), el cual es la relacion directa que existe entre el comportamiento

mecanico y el hidraulico de un suelo.

D' = DPpet + XS

Ecuacion 3-18

Prnet S X

Aw

p’:p_ua+(ua_uw)* 2

Ecuacién 3-19

Donde:y = Sw

e Se propone la siguiente matriz para la parte plastica del suelo

M*(2p" = p',) 2q
{de,’,’} _ (A —K)e 0 o [dp’]
dell ) wM?p'vp'y 2q 2y ) dq
0

Ecuacion 3-20 Matriz propuesta para suelos no saturados con base a los esfuerzos efectivos

En la Figura 3-9 se muestra una superficie de fluencia en suelos saturados,
posteriormente, se observa una superficie de fluencia mayor para suelos no

saturados, ocasionado por un secado que genera un endurecimiento.
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Figura 3-9 Superficie de fluencia en suelos no saturados.

En la Figura (3-10) se observa la zona elastica de la parte izquierda, ademas de que
conforme avanza los esfuerzos efectivos y se repiten los ciclos de humedecimiento

y secado. Ocurre una rigidizacion del suelo.
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Figura 3-10 Modelo de comportamiento volumétrico utilizando esfuerzos efectivos.

a) Comportamiento volumétrico
e !

ln(—) =7x*ln<p, )
€o p 0

Ecuacion 3-21 Comportamiento volumétrico de esfuerzos efectivos

Por medio de las reglas neperianas utilizando el exponencial de ambos lados y

despejando “e” queda de la siguiente forma:

INA
e:e*<”_)
0 p,o

Ecuacion 3-22

En la Figura (6-11) se observa los esfuerzos efectivos del eje de las abscisas en el
cual se muestra p'o, que es el esfuerzo de preconsolidacién efectivo; el cual es el

esfuerzo maximo que el suelo a soportado. Por tanto, xs representa el

endurecimiento del suelo.
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Ine

Trayectoria de
Secado 0
carga

Travectoria de
-arga despues
del secado

Or——————————f———
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Figura 3-11 Comportamiento volumétrico en esfuerzos efectivos.



4. RESULTADOS Y DISCUSION

En este trabajo de investigacion se obtuvo material que pasara la malla No. 200,
con dicho material se realizaron pruebas de laboratorio que son resumidas en la
tabla 4-1.

Tabla 4-1 Valores de los parametros de entrada del programa

Parametro Nombre Valor
Angulo ® 380
Relacién de vacios eo 0.56
Descarga de suelo Kk 0.005
Recarga de suelo A 0.032
Relacion de Poisson v 0.25
Maodulo de Young E 10 Mpa
Esfuerzo maximo del Poini 0.300 Mpa
suelo

Los datos mostrados en la Tabla 4-1 fueron obtenidos por medios de pruebas al

suelo (limo). Seguimiento de drenado (dg=3dp).
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4.1 Resultados con un grado de preconsolidacion =1

Por medio de un ensaye triaxial para una muestra a OCR = 1 y los valores obtenidos
en tabla 4-1, es posible generar el modelo por medio de un cédigo computacional
generando un plano p — g (Figura 4-1), creando vectores de resultado que pueden
ser comparados contra los obtenidos en ensaye triaxial dentro de los planos g — gq
(figura 4-2) y ev — &q (Figura 4-3).

Superficie de Fluencia "p - q" (OC)

Pendiente M
Pendiente 3:1
0.9 P,OC
j P.OC
0.8 - « Interseccidn pendiente M y 3:1

Elipse inicial
Elipse Finai

0.3
0.2
0.1/

ol , | | ! i |
0 0.2 0.4 0.6 0.8 1 1.2 1.4

p (MPa)

Figura 4-1 Superficie de fluencia con grado de preconsolidacion=1.
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q (MPa)

0.10 4

—— Experimental
i ( —— Numeérico

0.08 - ) . ' ! ! . ! !
0.06 -

0.04 -

0.02

0.00 ’ T v T ¥ T T T ¥ T y T v T ¥ T v T .

0% 2% 4% 6% 8% 10% 12% 14% 16% 18%
€
q

Figura 4-2 Esfuerzo-deformacion con un grado de preconsolidacion = 1.

1
20%
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0.02 -

Experimental
Numeérico

0.00

-0.02

-0.04 4

-0.06

-0.08 -

-0.10 ; , ; ,
0% 5% 10%

Figura 4-3 Deformacion volumétrica-deformacion axial con un grado de preconsolidacion =1

Con el valor de un grado de preconsolidacion=1 se considera como un suelo
normalmente consolidado, como se observa en las graficas en caso particular la
experimental en esfuerzo-deformacién un pico, que es un punto caracteristico de
los suelos normalmente consolidados. En las gréficas de deformacién volumétrica

se observa como el suelo se comporta de forma contractiva.
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4.2 Resultados con un grado de preconsolidacién=2

Por medio de un ensaye triaxial para una muestra a OCR = 2 y los valores obtenidos
en tabla 4-1, es posible generar el modelo por medio de un cédigo computacional
generando un plano p — g (Figura 4-4), creando vectores de resultado que pueden
ser comparados contra los obtenidos en ensaye triaxial dentro de los planos g — gq

(figura 4-5) y ev — &q (Figura 4-6).

- Superficie de Fluencia "p - q" (OC)
’ Pendiente M
Pendiente 3:1
0.45 ¢ i P.OC
P.0C
04 | = Interseccion pendiente My 3.1
Elipse Inicial
- — Elipse Final

0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7
p (MPa)

Figura 4-4 Superficie de fluencia con un grado de preconsolidacion =2.
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0.7 -

Experimental
| = Numérico

0.5 -

0.0 v

1 I 1
0% 5% 15% 20%

Figura 4-5 Esfuerzo-deformacion con un grado de preconsolidacion =2.
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—— Experimental
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0.00 —J,rf

-0.02

>
w
-0.04
-0.06 -
’ I J 1 L I s 1

0% 5% 10% 15% 20%

Figura 4-6 Deformacion volumétrica-deformacion axial con un grado de preconsolidacion =2

Cuando un grado de preconsolidacion >1 se considera un suelo preconsolidado, por

tanto, con el valor de grado de preconsolidacion=2 es un suelo ligeramente
preconsolidado. En las graficas esfuerzo-deformacion se observa una deformacién
plastica. En el caso de las gréaficas de deformacién volumétrica se muestra diferente
tendencia en lo experimental y en el programa; en el caso experimental presenta
una contraccién y posterior una dilatancia, sin embardo en la grafica del modelo solo

se observa que el suelo es contractivo.
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4.3 Resultados con un grado de preconsolidacién=3

Por medio de un ensaye triaxial para una muestra a OCR = 3 y los valores obtenidos
en tabla 4-1, es posible generar el modelo por medio de un cédigo computacional
generando un plano p — g (Figura 4-7), creando vectores de resultado que pueden
ser comparados contra los obtenidos en ensaye triaxial dentro de los planos q — gq

(figura 4-8) y ev — &q (Figura 4-9).

Superficie de Fluencia "p - g" (OC)

0.35
- Pendiente M
Pendiente 3:1
P,OC
0.3 4 P.OC
* Interseccion pendiente M y 3:1
Elipse inicial
0.95 Elipsa Final
—~ 0.2
]
o
£
T0.15|
0.1
0.05 f5
g
|
E} 1 L L 1
0 0.05 0.1 0.15 0.2 0.25 0.3 0.35 0.4 0.45
p (MPa)

Figura 4-7 Superficie de fluencia con un grado de preconsolidacion =3
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Figura 4-8 Esfuerzo-deformacion con un grado de preconsolidacion =3

1
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Figura 4-9 Deformacion volumétrica-deformacion axial con un grado de preconsolidacion =3

Con el valor de un grado de preconsoldiacion =3 se observa que la superficie de
fluencia esta de lado derecho, por tanto, se sigue considerando como un suelo
ligeramente preconsolidado. En las gréaficas esfuerzo-deformacion se observa una
deformacion plastica. En el caso de las graficas de deformacidén volumétrica se

muestra que el suelo es contractivo.



4.4 Resultados con un grado de preconsolidacion =6
Por medio de un ensaye triaxial para una muestra a OCR = 6 y los valores obtenidos
en tabla 4-1, es posible generar el modelo por medio de un cédigo computacional
generando un plano p — q (Figura 4-10), creando vectores de resultado que pueden
ser comparados contra los obtenidos en ensaye triaxial dentro de los planos q — gq
(figura 4-11) y ev — gq (Figura 4-12).

Superficie de Fluencia "p - q" (OC)

0.25
Pendiente M
Pendiente 31
P,OC
P_OC
0.2 Interseccion pendienta My 3:1
Elipse inicial
Elipse Final
0.15
W
o
=
o
0.1
0.05
{
f
L i ! l |
0 0.05 0.1 0.15 02 0.25 0.3

P (MPa)

Figura 4-10 Superficie de fluencia con un grado de preconsolidacion =6
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q (MPa)

0.30

Experimental
Numeérico
0.25 -
1 = 1 4 I . 1
5% 10% 15% 20%
€
q

Figura 4-11 Esfuerzo-deformacién con un grado de preconsolidacion =6
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Experimental
Numérico

T T ]
15% 20%

T T T
0% 5% 10%
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Figura 4-12 Deformacion volumétrica-deformacion axial, un grado de preconsolidacion =6

Con el valor grado de preconsolidacion =6 se observa que la superficie de fluencia
esta de lado izquierdo, por tanto, se considera como un suelo altamente
preconsolidados. En las gréaficas esfuerzo-deformacién se observa una deformacién

plastica. En el caso de las gréaficas de deformacidon volumétrica se observa primero

un suelo poco contractivo y posteriormente un suelo dilatante.
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4.5 Resultados con un grado de preconsolidacién =10

Por medio de un ensaye triaxial para una muestra a OCR = 10 y los valores
obtenidos en tabla 4-1, es posible generar el modelo por medio de un cdédigo
computacional generando un plano p — g (Figura 4-13), creando vectores de
resultado que pueden ser comparados contra los obtenidos en ensaye triaxial dentro
de los planos q — ¢q (figura 4-14) y ey — &q (Figura 4-15).

Superficie de Fluencia "p - q" (OC)
025
Pendiente M
Pendiente 3:1
POOC
P.OC
= Interseccion pendiente M y 3.1
Elipse inicial
Elipsa Final

0.2}

0.15}

q (MPa)

0.05 |-

0 0.05 0.1 0.15 0.2 0.25 0.3
p (MPa)

Figura 4-13 Superficie de fluencia con un grado de preconsolidacion =10
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Experimental
=——— Numérico

T Y 1
15% 20%

T s 1
0% 5% 10%

&€
q

Figura 4-14 Esfuerzo-deformacion con un grado de preconsolidacion =10
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0.010 -

Experimental
Numérico

0.008

0.006

0.004

-0.002

-0.004 . , : .
0% 5% 10%

€
q

T T ]
15% 20%

Figura 4-15 Deformacion volumétrica-deformacion axial, un grado de preconsolidacion =10

Con el valor de grado de preconsolidacién=10, se observa que la superficie de
fluencia esta de lado izquierdo, por tanto, se considera un suelo altamente
preconsolidado. En las graficas esfuerzo-deformacion se observa una deformacion
plastica. En el caso de las gréaficas de deformacién volumétrica se observa primero
un suelo mas contractivo que (grado de preconsolidacion=6) y posteriormente un

suelo dilatante.
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4.6 Resultados con un grado de preconsolidacién =12
Por medio de un ensaye triaxial para una muestra a OCR = 12 y los valores
obtenidos en tabla 4-1, es posible generar el modelo por medio de un cdédigo
computacional generando un plano p — g (Figura 4-16), creando vectores de
resultado que pueden ser comparados contra los obtenidos en ensaye triaxial dentro

de los planos q — gq (figura 4-17) y ev — gq (Figura 4-18).

025 Superficie de Fluencia "p - g (OC)

Pendienta M
- Pandiente 3:1
P OC
P.OC
0.2} / * Interseccion pendients My 3.1
Elipse inicial
Elipse Final

0.15¢

q (MPa)

0.1

0.05

0.05 0.1 0.15 0.2 0.25 0.3
P (MPa)

-

Figura 4-16 Superficie de fluencia con un grado de preconsolidacion =12
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q (MPa)

0.25

Experimental
Numérico

0.20

Lo i \
0.10
0.05
Pt
0% 2% 4% 6% 8% 10% 12% 14% 16% 18% 20%
&
q

Figura 4-17 Esfuerzo-deformacion con un grado de preconsolidacion =12
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0.010 -

Experimental
—— Numérico

0.008

0.006

0.004

T T T T T 1
0% 5% 10% 15% 20%

Figura 4-18 Deformacion volumétrica-deformacion axial, un grado de preconsolidacion =12

Con el valor de grado de preconsolidacién=12, se observa que la superficie de
fluencia esta de lado izquierdo, por tanto, se considera un suelo altamente
preconsolidado. En las graficas esfuerzo-deformacion se observa una deformacion
plastica. En el caso de las graficas de deformacidén volumétrica se observa primero

un suelo mas contractivo y posteriormente un suelo dilatante.
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4.7 Comparacion de resultados para suelos altamente preconsolidados

471 Esfuerzo deformacion en suelos altamente preconsolidados mediante
programa.

Se presentan los resultados comparativos mediante el programa y los ensayes
experimentales, los parametros para el programa fueron obtenidos de la tabla 4:1.

Con respecto a suelos altamente preconsolidados.

'—— OCR=6 Experiemntal
---- OCR=6 Numeérico
—— OCR=10 Experimental
—--=0CR=10 Numérico
~———0OCR=12 Experimental
-=-- OCR=12 Numeérico

0.00 4+——
0% 2%

T T T
4% 6% 8% 10% 12%

T T T 1
14% 16% 18% 20%

€
q

Figura 4-19 Graficas esfuerzo-deformacion del suelo altamente preconsolidados, humérico-
experimental.
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0.014

——— OCR=6 Experiemntal
-==-- OCR=6 Numeérico
0.012 4——0OCR=10 Experimental
1---- OCR=10 Numérico
0.010 4=———0CR=12 Experimental
1---- OCR=12 Numérico

T T T T y T T T y 1
0% 4% 8% 12% 16% 20%

Figura 4-20 Graficas deformacion volumétrica del suelo altamente preconsolidado, numérico-
experimental.

Este modelo esta enfocado para suelos altamente preconsolidados en la figura 4-19
y figura 4-20 se muestran el comportamiento esfuerzo-deformacion y deformacion

volumétrico respectivamente con los datos numérico y experimental.
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4.7.2 Comparacién con el modelo de estado critico original y las pruebas
experimentales

Se presentan los resultados comparativos mediante el programa usando el estado
critico y los ensayes experimentales, los parametros para el programa fueron
obtenidos de la tabla 4:1.

|—— OCR=6 Experiemntal
---~- OCR=6 Numérico
—— OCR=10 Experimental
—--=0CR=10 Numérico
| OCR=12 Experimental
-=-~ OCR=12 Numérico

T T T T T T T T T T T

T T T T T T T T 1
0% 2% 4% 6% 8% 10% 12% 14% 16% 18% 20%

S
q

Figura 4-21 Graficas esfuerzo-deformacion del suelo altamente preconsolidado, experimental
y humérico.
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>
w
-0.01 i
1
00244
-0.03 4 ", . | . . —— OCR=6 Experiemntal
W ---- OCR=6 Numérico
i W —— OCR=10 Experimental
‘.‘\\ -~ - OCR=10 Numeérico
0.04 4 Semmrmn e e e = ——— OCR=12 Experimental
==== OCR=12 Numérico
) I d | I 4 I Y I I » I L I Y I
0% 2% 4% 6% 8% 10% 12% 14% 16% 18%
€
q

Figura 4-22 Graficas deformacion volumétrica del suelo altamente preconsolidado,
experimental y numérico (conforme al estado critico original).

En las figuras 4-21 y 4-22 se presentan el comportamiento esfuerzo-deformacion y

la deformacidn volumétrica con respecto a lo experimental y al modelo de estado
critico sin modificacion.



4.7.3 Comparacion con resultados procedentes de Henkel.

A continuacién, se muestra la tabla 4-2 de factores que indica los valores de los

parametros utilizados, para cada uno de los casos.

Tabla 4:2 Valores de los parametros de entrada del programa

Parametro Nombre Valor
Pendiente del Estado M 0.86
critico
Relacion de vacios €0 0.73
Descarga de suelo Kk 0.06
Recarga de suelo A 0.15
Esfuerzo del suelo (Po) Poini 0.2 MPa
para OCR = 1.
Esfuerzo maximo del Poini 0.84 MPa
suelo para OCR = 24.
Grado de consolidacién OCR 1
Grado de consolidacion OCR 24
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4.7.3.1 Comparacion con resultados procedentes de Henkel OCR = 1

Se presentan los resultados comparativos mediante el programa usando el estado

critico y los ensayes experimentales procedentes de Henkel, los parametros para el
programa fueron obtenidos de la tabla 4:2.

0.25 Superficie de Fluencia "p - q" (OC)
I Pendiente M
—Pendienta 3:1
PrJOC
P.OC
0.2 - Interseccion pendiente My 3:1
Elipse inicial
Elipse Final
0.15
0
o
£
o
0.1
0.05
|
L | | -
0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.9 0.6
p (MPa)

Figura 4-23 Superficie de fluencia con un grado de preconsolidacion = 1.
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0.00

Weald
Numérico

0%

T
2% 4%

8%

10%

T T T T T T T T T T T T T

1
12% 14% 16% 18% 20% 22% 24% 26%

&
q

Figura 4-24 Esfuerzo-deformacion con un grado de preconsolidacion = 1

-0.05

Figura 4-25 Deformacion volumétrica-deformacion axial con un grado de preconsolidacion =1

— \Weald
Numeérico

0%

T
5%

T
10%

T T T T 7 1
15% 20% 25% 30%
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4.7.3.2 Comparacion con resultados procedentes de Henkel OCR = 24

Se presentan los resultados comparativos mediante el programa usando el estado
critico y los ensayes experimentales procedentes de Henkel, los parametros para el
programa fueron obtenidos de la tabla 4:2.

Superficie de Fluencia "p - q" (OC)

0.4
Pendiente M
— Pendiente 1
0.351 Fa2C
) L P.OC
« Interseccidn pendiente M y 3:1
Elipse inicial
0.3 Elipse Final
0.25
£
= 02
(=2
0.15
0.1
0.05
0 i | | 1 ] 1 | i |
0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 07 0.8 0.9

p (MPa)

Figura 4-26 Superficie de fluencia con un grado de preconsolidacion =24
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0.30

— Weald
i Numérico
0.25
0.20 - -
& 0.154
3
= ]
0.10
0.05 -
o+ T T T
0% 2% 4% 6% 8% 10% 12% 14% 16% 18% 20% 22% 24% 26%
€
q
Figura 4-27 Esfuerzo-deformacion con un grado de preconsolidacion = 24.
980 —— Weald
. Numérico
0.25 -
0.20
& 0.15-
2
o |
0.10
0.05 -
o777 7T 7T 7
0% 2% 4% 6% 8% 10% 12% 14% 16% 18% 20% 22% 24% 26%
€
q

Figura 4-28 Esfuerzo-deformacion con un grado de preconsolidacién = 24, modelo original
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— \Weald
Numeérico

-0.05 . : | . | : | ;
0% 5% 10% 15% 20%
£
q

T y 1
25% 30%

Figura 4-29 Deformacion volumétrica-deformacion axial con un grado de preconsolidacion =
24.



5. CONCLUSIONES

Se llega a la conclusién de que puede extenderse el modelo de Estado Critico a
casos altamente preconsolidados, a partir del concepto de superficie limite
considerando el grado de preconsolidacion para obtener la dilatancia dentro del

modelo.

Este modelo arroja valores muy préximos al comportamiento real de los suelos, asi
que con este se pueden modelar, se observa que se también podemos simular la
dilatancia con dentro de la formulacién, por lo que se da como valida para la
reproduccion de suelos con alto grado de preconsolidacion.

Con respecto a la parte experimental, es necesario indicar que se puede haber
acarreado algun error dentro de la purga de las mangueras de camara triaxial,
aunque se tomd el cuidado de purgar y limpiar tantas mangueras y blaiders, es
necesario un correcto servicio al equipo para despreciar burbujas de aire que

afecten mediciones dentro del equipo.

El modelo y las modificaciones realizadas son aplicables para cualquier tipo de
suelo con alto grado de preconsolidacion y el cual queda abierto para ser mejorado

y generado a un modelo de suelos no saturados.



6. RECOMENDACIONES

Para obtener los parametros del modelo en el laboratorio, es necesario realizar lo

siguiente:

e Curva de compresibilidad p — e (compresion isotrépica en muestra de
material saturado) para obtener el indice de compresion en carga y en
descarga.

e Prueba de compresion triaxial CD, para obtener angulo de friccion interna del
suelo y datos experimentales que son comparados contra el modelo.

e Se ha de comentar que cuando se realiza la prueba triaxial es necesario
purgar y checar todos los conductos de la camara, lo cual puede conllevar a
errores de medicidn dentro de la camara.

e Contemplar el uso de esfuerzos efectivos en suelos no saturados puede
requerir la utilizacion de mas pruebas para obtener los esfuerzos efectivos.
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8. Anexos

8.1 Grafica de consolidacién

Gréafica e-log (p)

058

054 |

05 |

v =-0.032In{x) + 0.638
R? =0.9964

Relacion de vacios (e)

0.44 |

¥ =-0.005In{x) + 0.477
R* = 0.9465

04 *

Log (p) (KPa)

Figura 8-1 Relacion de vacios-Log (p)
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8.2 Cddigo de modelo para suelos ligeramente consolidados

clear all;

clc;

Vl=input ('Introduzca el "1" si tiene el valor de angulo o "2" si tiene el
valor de M: ');

if vVi==

angulo=input ('Introduzca el angulo: ');

M=6*sin (degtorad (angulo))/ (3-sin (degtorad (angulo))) ;
elseif Vl==

M=input ('Introduzca el valor de M: ');

angulo=asind ((3*M)/ (M+6)) ;

end

pp=input ('Introduzca el valor Po inicial: ');

pd=input ('Introduzca el valor inicial DRAINED entre valor >= p0/2 y <pO:
")

dp=input ('Introduzca el valor dp: ');
a=0:.001:3*pd;
b=a*M;

c=pd:.001:3*pd;

d=(c-pd) *3;

[xi,yi]l=polyxpoly(a,b,c,d);

pu=xi+.02;

$DATOS PARA EL PROGRAMA

k=.005;

E=10;

V=.25;

e0=.56;

Lan=.032;

figure(1l);

plot(a,b);

title(' Yield Surface LC '");

xlabel ('P');

ylabel (' g ")

hold on

grid on

plot(c,d);

for p=pd:dp:pu
g=(p-pd) *3;
pO=((q.”2)+(M."2*p."2)) /(M. 2*p) ;
pl1=0:.000001:p0;
gl=(M."2* ((pl*p0)-(pl.%2))).".5;
plot(pl,ql);

end

hold off

figure (2)
hold on
dpi=pd;
pcc=.02;
while dpi<xi

dpiN=pd:dp:xi;%$se regresa 1
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dEve=(e0/ ((1+e0) .*pd) ) * (1/(E/ (3* (1-2*V)))) * (dpiN-pd) ; $elastica
volumetrica

dEge=(1/(3* (1+e0) * (3* (1-(2*V) ) / (2*k* (1+V))) * (pd/e0)) ) * ( (dpiN-
pd) .*3) ;%elastica desviador

$dEveOC= (e0/ ( (1+e0) .*P0c) ) * ((E/ (3* (1-2*V) ) ) ) * (dpocOC-
POc) ;%$Deformacion volumetrica elastica

$dEqeOC=(1/ (3* (1+e0) * (3* (1-
(2*V) )/ (2*kappa* (1+V))) * (POc/e0))) * ( (dpocOC-P0c) *3) ; $deformacion
desviadora elastica

Px=pd:dp:xi;
Ox=( (Px-pd) *3) ;

POx=((1/M"2)* ((Qx."2)./Px))+Px;%P0 para cada incremento de dp y asi

calcular el nuevo ef

dEvp=abs (((((((M"2)*(2.*Px-P0x))) .*(-Lantk) .* (Px~-
pd))) ./ ((((M"2) .*Px.*P0x) .*V)) )+ (((3.*(Px-pd)) .* (-
Lan+k) .*(2.*%0x))) ./ (((M"2) .*Px.*P0x) .*V)) .*.08;
ef=(e0+Lan*1ogl0 (dpiN./PO0x));%calculo de ef
jhi = (-Lan+k) ./ ((M"2) .*dpiN.* (1.+ef).* (POx)); %Parametro shil
% dEvp = abs (jhi.* (((M"2) .*((2.*Px-P0Ox)) .* ((Px~-
(pd+dpi) ) ) +(2.%0x) . * ( (Px- (pd+dpi)) *3))));%Volumetric plastic strain
dEgp = abs (Jhi.* (((2.*0x) .*(dp))+(((4*0x."2) ./ ((M"2)* (2.*Px~-
POx))) *(dp*3))));%Deviator plastic strain

dpi=dpi+dp;

end

dEvp (1)=0;

Vol = dEve + dEvp;

Dev = dEge + dEqgp;
$maxvol=max (Vol) ;

plot (Dev,Qx, ':hm');

title('Egq vs q'")

xlabel ('Eg'")

ylabel ('g'")

legend ('Ligeramente consolidada (LC)"'")
grid on

hold off

figure (3)

hold on

plot (Dev,-Vol, '--m');
title('Deformacion volumetrica')

xlabel ("Eg'")

ylabel ('Ev')

sgtext (['Valor maximo =',num2str (maxvol)])
legend ('Ligeramente Consoldiated')

grid on

hold on

hold off
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8.3 Caddigo del modelo para suelos altamente preconsolidado

clear all;

clc;

input ('Unidades de este programa estén MPa');

input ('Los datos iniciales es necesario una serie de ensayes para su
obtencidén') ;

phi = input ('Cudl es el valor del éa&ngulo de friccidén ? [38] = '");
%$obtenido de ensayes triaxiales drenados... (Puede ser obtenido por medio

de ensaye de corte directo, etc...)
if isempty (phi)
phi=38;
end
e0 = input ('Cudl es el valor de relacidén de vacios inicial (e0)? [0.56] =
')
if isempty(e0)

e0=.56;
end
PO = input ('Cudl es el esfuerzo méximo que ha sido sometido el suelo (PO)
? [0.3 MPa] = "); %Esfuerzo sometido en ensaye triaxial mediante

confinante (sigma 3) por un periodo de un dia (Para evitar degradacidédn de
condones) .
if isempty (PO)

P0=.3;
end
POc = input ('Cudl es el esfuerzo actual del suelo (POc)? [.025 MPa] =
') ;$Representacidn del esfuerzo despues de que el suelo conocio un
esfuerzo igual a PO... es decir se descargo hasta POc y se dejo
consolidar en ensaye triaxial...)
if isempty (POc)

P0c=.025;
end
kappa = input ('Cudl es el valor de la pendiente de descarga (kappa) °?
[0.005] = '");%Pendiente de descarga obtenida de ensaye de consolidacidn

if isempty (kappa)
kappa=0.005;

end
lambda = input ('Cudl es el valor de la pendiente de carga (lambda ?
[0.032] = '");%Pendiente de carga obtenida de ensaye de consolidacién

if isempty (lambda)
lambda=0.032;
end
dp = input('Cual es el valor del incremento dp? [0.0001 MPa] =
');%incrementos....
if isempty (dp)
dp=0.0001;%0.0001 MPa, 0.1 kPa
end
V=.25;
E=10;
M=6*sin (degtorad(phi))/ (3-sin(degtorad(phi)));%El valor de M mediante el
estado critico
disp('Valor de M = ") ;disp (M) ;
a=(P0c/2);b=M*a;% a = es la distancia horizontal al centro del ellipse, b
= es la distancia vertical al centro del ellipse
$Inicia calculo de interseccidn entre pendiente M y 3:1 conrespecto a la
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$primera elipse de POc, y de esta forma obtener la ultima elipse el
estado

$sobreconsolidado (E1 estado sobreconsolidado debe permanecer del lado
%$izquierdo de la elipse PO.

angcl = (180-((180-(2* (atand(a/b))))+(180-

(atand (3) +atand(b/a))))) ;%Cualquier duda checar hojas.

cl=sqgrt (power (POc-a, 2) tpower (0-b, 2) ) ;
al=((sin(degtorad(180-(2*atand(a/b))))*cl)/sin(degtorad(angcl))) ;
alx=P0c+ (al*cos (degtorad(atand(3))));%interseccidn en eje X de pendiente

3:1 y M.
aly=0+(al*sin (degtorad(atand(3))));%interseccidén en eje X de pendiente
3:1 y M.

Pnci=0:dp:P0c; gnci=M*power (Pnci*POc-power (Pnci,?2),.5);%Primera elipse
POuc=( (power ( ( (alx-P0c) *3),2) / ( (power (M, 2) * (alx))))+(alx));%Ultimo punto
de elipse de POc

%0Obtencién de ultimo punto de interseccidédn hasta PO... se utilizan
$variables diferentes para no modifica POc.
P=PO0c;

Xreturn=P0c; %$Variable de inicio antes de calculo.
Yreturn=0;
while P<=P0
Xreturn=Xreturn+dp;
P=P+dp;
Q= (power (power (M, 2) *P*PO-power (M, 2) *power (P,2),.5));
Yreturn=Yreturn+dp*3;
if Q<=Yreturn

break
end
end
alxt=Xreturn+ (Xreturn-alx) ;%Hasta donde llegara el incremento en X, ida y
regreso despues de PO...Checar... en que funcidéna mas adelante...

Pncf=0:dp:POuc; qgncf=(power (power (M,2) *Pncf*POuc-
power (M, 2) *power (Pncf,2),.5));%Ultima Elipse POc
Pnci0=0:dp:P0; gnciO=M* (power (Pnci0*PO-power (Pnci0O,2),.5)); %Elipse
correspondiente a PO
a0=(P0/2); b0=(M*a0);%Calculo de elipse PO
aocf=(PO0uc/2); bocf=(M*aocf);
alxw=alx+ (al0-aocf) ;alyw=aly+ (bO-bocf);%$para segunda pendiente M hasta PO.
%0btencidén de Graficas p vs g
figure('Name', 'Ellipses de suelos preconsolidados
', 'NumberTitle', 'off'");
figure (1)
hold on
plot([0,alx], [0,aly],"'-.b");%pendiente M
plot ([POc,alx], [0,aly]l,"'-b'");%pendiente 3:1 hasta ultima elipse
POc
plot (POc,0, 'xr') ;$punto POc inicial (POc,0)
plot (POuc, 0, 'or');%ultimo punto POc
title('p vs g (OC)")
xlabel ('p'")
ylabel ('qg')
plot (alx,aly, 'xb');%punto de interseccion entre la pendiente M
and 3:1.
plot (Pnci,gqnci, '-r'")
plot (Pncf,gnct, '--r'

;%Impresion de primera elipse POc
) ;%$Impresidén de ultima elipse POc
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plot (PnciO,gncil, '--b"');%$impresidén de elipse PO
plot([alx,alxw], [aly,alyw], " '-r"');%impresidén segunda pendiente M
plot([alx,Xreturn], [aly,Yreturn], '-b');%impresidén pendiente 3:1
hasta PO
grid on
legend ('Pendiente M', 'Pendiente 3:1','initial PO', 'final
PONC', 'interseccion M and Pendiente 3:1 ','Ellipse inicial ', 'Ultima
ellipse')
hold off
%calculo para Obtencidén de comportamiento elastico y plastico conrespecto
a
%el esfuerzo desviador y el comportamiento volumetrico.
dpioc=P0c;%Variable de entrada para for... y no afectar POc para
posteriores calculos.
for dpioc=P0Oc:dp:alx
dpocOC=P0c:dp:alx;
Qxoc=( (dpocOC-P0c) *3) ;
POxoc=((1/M"2)* ((Qxoc.”2) ./dpocOC) ) +dpocOC; $P0 para cada incremento
de dp y asi calcular el nuevo ef
efoc=(e0+lambda*1ogl0 (dpocOC./P0xoc) ) ;%$calculo de ef
dEveOC= (kappa) * (efoc/ ((1+e0) *P0c) ) . * (dpocOC-POc) ; $Deformacion
volumetrica elastica
dEgeOC=(1./(3* (1+efoc)* (3* (1-

(2*V) )/ (2*kappa* (1+V)))* (P0c/e0))) .* ( (dpocOC-P0Oc) *3) ; $deformacion
desviadora elastica
jhioc = (-lambda+kappa) ./ ((M"2).*dpocOC.* (1.+efoc) .* (POxoc)) ;
%$Parametro shil
dEvpoc = (abs(jhioc.* (((M"2).*((2.*dpocOC-
POxoc)) . * (dp) + (2.*Qxoc) . * (dp*3))))) *0;%Volumetric plastic strain
dEgpoc =
(abs (jhioc.* (((2.*Qxoc) .* (dp) )+ (((4*Qxoc.”2) ./ ((M"2)* (2.*dpocOC-
POxoc)) ) *(dp*3)))))*0;%Deviator plastic strain
end

OCR=power ( (PO/P0c),1);
wl=1log (P0/Xreturn)
dpo=round (dp*3.5, 4
excel..
for i=alx:dpo:Xreturn

dpiOCl=(alx+dpo) :dpo:Xreturn;

Oxocl=((dpiOC1l-POc) *3) ;

POxocl=((1/M"2)* ((Qxocl.”2)./dpiOC1l))+dpiOCl; %P0 para cada incremento
de dp y asi calcular el nuevo ef

w2=-1og (dpiOCl./P0Oxocl) ;

W= (power ( ((wl./w2)),0CR)) ;

efocl=(e0+lambda.*10gl0 (dpiOCl./POxocl)) ;%calculo de ef

dEveOCl= (kappa) * (efocl/ ((1+e0) *P0Oc)) . * (dpiOC1-POc) ; $Deformacion
volumetrica elastica dEveOC=3* (1-2*V) * (1/E) * (dpocOC-PO0c) ; $Volumetric
elastic behavior

dEgeOCl=(1./(3* (1+efocl) * (3* (1-
(2*V)) / (2*kappa* (1+V)))* (P0Oc/e0))) .* ( (dpiOC1l-P0c) *3) ; $deformacion
desviadora elastica dEgeOC=(1/(3*E))* (2* (1-V)) * ( (dpocOC-P0Oc) *3) ; $deviator
elastic behavior

);% solo con el objetivo de que se genere igual al
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jhiocl = ((-

lambda+kappa) ./ ( (M"2) .*dpiOCl.* (1+efocl) .* (POxocl))) .*(1./W); %$Parametro
shil
dEvpocl = -abs(jhiocl.* (((M"2).*((2.*dpiOC1l-
POxocl) ) * (dpo)+(2.*Qxocl) . * (dpo*3))));%Volumetric plastic strain
dEgpocl=
abs (jhiocl.* (((2.*Qxocl) .* (dpo))+(((4*Qxocl.”2./ ((M"2* (2.*dpiOC1l-
POxocl)))* ((dpo*3)))))));%Deviator plastic strain

A=cumsum (dEvpocl) ;
B=cumsum (dEgpocl) ;
end

Ac=min (A) ;

Bc=max (B) ;

dpc=Xreturn+ (Xreturn-alx) ;
dpxr=max (Qxocl) ;

%$Checar en excel datos por dudas...

for j=Xreturn:-dpo:alx
dpiOC2=Xreturn:-dpo:alx;
dpiOC3=Xreturn:dpo:dpc;
QOxoc2=( (dpi0OC2-P0c) *3) ;
Qxoc3=( (dpiOC3-P0c) *3);
POxoc2=((1/M"2)* ((Qxoc2.”2) ./dpiOC3))+dpiOC3;
POxoc3=((1/M"2)* ((Qxoc3.72) ./dpiOC3) ) +dpiOC3;
Wl=(power (1,0CR));
efoc2=(e0+lambda.*1ogl0 (dpiOC3./P0xoc3)) ;%calculo de ef

jhioc3 = ((-
lambda+kappa) ./ ((M*2) .*dpiOC3.* (1+efoc2) .* (POxoc3))).*(1./Wl); %$Parametro
shiT

Oxocéd= (- ( (dpxr- ((dpiOC3-P0c) *3)) .*jhioc3) ) + (dpxr) ;

dEveOC2= (kappa) * (efoc2/ ((1+e0) *P0Oc) ) . * (dpiOC3-P0c) ; $Deformacion
volumetrica elastica
dEveOQC2=3* (1-2*V) * (1L/E) * (dpi0OC2-P0c) ; $Volumetric elastic behavior
dEgeOC2=(1./ (3* (1+efoc2) * (3* (1-
(2*V) )/ (2*kappa* (1+V)))* (P0c/e0))) .* ((dpiOC3-P0c) *3) ; $deformacion
desviadora elastica
dEgeOC2=(1/(3*E) ) * (2* (1-V) ) * ( (dpiOC2-P0c) *3) ; $deviator elastic
behavior

dEvpoc2 = -abs(jhioc3.* (((M"2).*((2.*dpi0C2-
POxoc2)) * (dpo) +(2.*Qxocd) . * (dpo*3))));%sVolumetric plastic strain
dEgpoc2=
abs (jhioc3.* (((2.*Qxoc3) .* (dpo) )+ (((4*Qxoc3.72) ./ ((M"*2)* (2.*dpi0OC3-
POxoc3))) * (dpo*3))));%Deviator plastic strain

Al=Ac+cumsum (dEvpoc?2) ;
Bl=Bc+cumsum (dEgpoc2) ;
end

$Suma de vectores elasticos y plasticos

Vol = dEveOC + dEvpoc;%Zona elastica... el vector plastico contiene O0...
Dev = dEgeOC + dEgpoc;

Voll dEveOCl + A;%Zona plastica hasta elipse PO

Devl dEgeOCl + B;

Vol2 = dEveOC2 + Al;



Dev2 = dEqgeOC2 + Bl;

$Impresién de esf. desviador vs (.
figure (2)

hold on

plot (Dev,Qxoc, ':hb');

plot (Devl,Qxocl, ':hb');

plot (Dev2,Qxoc4, ':hb'");

legend ('Suelos preconsolidados')
title('Eq vs g (0C)"'")

xlabel ('"Eg'")

ylabel ('qg')

grid on

hold off

$Impresién de esf. desviador vs comportamiento volumetrico.
figure (3)

hold on

plot (Dev,-Vol, '--b");

plot (Devl,-Voll, '--b"'");

plot (Dev2,-Vol2,'--b'");

legend ('Suelos preconsolidados')

title('Eqg vs Ev (0OC)")

xlabel ('Eqgq'")
ylabel ('Ev')
grid on

hold off



