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ABSTRACT

A general framework for the conceptualization of the problems associéted

with the formulation of constitutive for soils, is presented. This frame
work is set within the general theory of Continuum Mechanics. Starting

from basic considerations of Continuum Mechanics, it is shown that theoret
ically the problem of formulation of constitutive equations is essentially
one in which it is required to develop methods enabling té go sistematically
from wide classes of equations to other more restricted classes, in such

a may that it be assured that the materials considered be kept as particular
cases of those so obtained. It is presented d classification of the studies
that are required to develop more efficient methods for the formulation of
constitutive equations, which is based on the above discussion. The need

to establish criteria of inductive and casual types for the selection of
theological models, is emphasized and it is suggested that a methodology
similar to the one used in Continuum Mechanics for the formulation of
constitutive equations of general type, is suitable for this purpose. As

an example, a critical analysis of the concept of preconsolidation is carried

out,




RESUMEN

Se presenta un marco general de los problemas asociados a la formulacidn

de las ecuaciones constitytivas de los suelos. Con base en consideracio
nes generales de mecanica de los medios continuos, se hace hincapié en que,
desde el punto de vista tedrico, el problema de las ecuaciones constituti
vas estriba en desarrollar métodos para pasar en forma sistematica de cla
ses de ecuaciones mias amplias a otras mas restringidas, en forma tal que

se asegure que el material o materiales que se consideren se mantengan como
un caso particular de estas Gltimas; al respecto, se presenta una clasifi
cacidn de los estudios que es necesario efectuar. Se hace énfasis en la
necesidad de establecer criterios de tipobinductivo y causal para la selec
cién de modelos reolégicos a través de una metodologia semejante a la que
se emplea en mecanica de los medios continuos para ecuaciones constitutivas
de tipo general. Para ejemplificar, se lleva a cabo un anidlisis critico

del concepto de preconsolidacién.
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1. INTRODUCCION

Los inggnieros han subdividido el problema general de los suelos en dos
grandes categorias: a) deteminacién de desplazamientos y b) determinacion
de condiciones de falla, Esta subdivisién artificial, aunque simplificado
ra, trae consigo muchas dificultades derivadas de la interrelacién que

existe entre ambos problemas.

Por muchos afios, y en gran medida aun en la actualidad, una parte importan
te del desarrollo tedrico de mec@nica de suelos ha consistido en la obten
cidon de soluciones, dentro de los limites de la elasticidad lineal clasica,
de problemas cuya complejidad geométrica ha sido creciente. Ademis, para
condiciones de falla, se desarrollaron métodos para analizar problemas de

plasticidad aplicada a materiales con las propiedades de suelos idealiza

dos,
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Lo anterior habia reducido las tareas del ingeniero de suelos a la de
buscar alguna idealizacién de su problema real en forma tal que correspon
diera a alguno cuya solucidn fuera conocida, y a obtener propiedades linea
lizadas o caracteristicas de falla de los suelos para insertarlas en sus

soluciones analiticas.

Debido a la complejidad de los célculos en el caso de un sélido linealmente
eldstico, era obvio que para materiales no lineales e histeréticos resulta
ba imposible lograr soluciones. Consecuentemente, los ingenieros de sue
los 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 regidén de suelo, debidos

a una carga aplicada, se obtienen mediante la teoria eldstica lineal; lue
go se recogen muestras de diversas partes de la zona que soporta la estruc
tura objeto del estudio, a las que se les aplican esfuerzos iguales a los
dados por la teoria eladstica lineal. Se supone que los desplazamientos
verticales medidos son los que ocurren en la situacidén real. Este método
puede incurrir en errores importantes cuando la masa de sueio no se aproxi
ma suficientemente a un medio seminfinito; por ejemplo, muros de contencién,

presas de tierra, etc.

Sin embargo, desde hace mucho se reconoce que el comportamiento del suelo
no es ni idealmente elastico ni idealmente plastico, y que fendmenos tales
como los asentamientos secundarios que contribuyen en forma sustancial a
loé asentamientos observados en estructuras soportadas por algunos suelos,
no son tomados en cuenta cuando se supone comportamiento lineal de los sue

los en consolidacién. En la actualidad no hay razén para no considerar

estos fendmenos, ya que el progreso en las computadoras electrénicas, auna




do al de métodos numéricos como el de elementos finitos, permiten el cil
culo matemdtico de esta clase de problemas, por lo que las limitaciones
que existen en el analisis se derivan de falta de conocimientossobre el
comportamiento de.los suelos en las diversas condiciones de esfuerzo. Co
mo consecuencia, en afios recientes el inter&s en las ecuaciones constitu
tivas ha aumentado notablemente y se han desarrollado métodos de prueba
para determinar con mayor precisién el comportamiento de los suelos, aun
que 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 espe
rarse que en los proximos afios una gran parte de las investigaciones en
mecanica de suelos tenga por objeto ampliar el conocimiento de sus ecuacio

nes constitutivas.

Desde un punto de vista nacional, es deseable beneficiarnos con estos de
sarrollos e incorporarlos tan pronto como sea posible a la practica de la
ingenierfa. Para lograrlo es necesario efectuar estudios e investigacio
nes orientados a asimilar el conocimiento que se genera en el dmbito mun
dial, adaptarlo a nuestras condiciones locales, y contribuir a ampliarlo
cuando sea posible mediante aportaciones originales. El interés en México
en las relaciones esfuerzo-deformacién de los suelos ha existido desde ha
ce tiempo (Reséndiz, 1970; Marsal, 1973; Judrez Badillo y Rico Rodriguez,
1974), y en la actualidad el Instituto de Ingenierié, UNAM, lleva a cabo
un programa de investigaciones sobre las ecuaciones constitutivas de esta

clase de materiales.

Este trabajo tuvo su origen en la necesidad de desarrollar un marco tedri
co mds completo que permitiera obtener mayores beneficios de los resulta
dos experimentales, y 1la conveniencia de que una persona CoOn esCasos CONoCi

mientos en mecdnica de suelos revisara la situacidn en que internacionalmen




te se encuentra el problema de las ecuaciones constitutivas de los suelos;
la idea era que en este examen no se introdujeran ideas preconcebidas que
estorbaran el surgimiento de nuevos puntos de vista. Debido a ello, se pue
de decir que el propdsito principal del proyecto es que una persona nedfi
td en mecanica de suelos presente sus puntos de vista sobre la formulacidén
de las ecuaciones constitutivas correspondientes, sefialando aquellos aspec
tos que, cuando se toman en cuenta resultados de mecdnica de los medios
continuos, puedan aparecer como limitaciones o como dreas que ameritan ser
investigadas mds ampliamente. Aunque su desarrollo ha requerido apoyarse
en estados del arte elaborados por otros autores, de ninguna manera preten
de ser un estado actual del conocimiento, puesto que el planteamiento que

se hizo del estudio es evidentemente inapropiado para este propdsito.

La informacién en que se apoya la concepcidén del problema de las ecuaciones
constitutivas de los suelos que aqui se presenta, ha sido tomada principal

mente de cuatro referencias centrales en el desarrollo del proyecto:
Poulos, S J, "The stress-strain curves of soils' (ene, 1971)

Reséndiz, D, 'Las relaciones esfuerzo-deformacidén de los suelos: una revi

sién de enfoques', Instituto de Ingenieria, UNAM, 247 (1970)

Roscoe, K Hy Burland, J B, 'On the generalized stress-strain behaviour of
wet clay", Engineering Plasticity, Papers for a Conference held in Cambridge,

(mar, 1968).Ed. J. Heyman y F. A. Leckie, Cambhidge Univernsity Press (1968)

Scott, R F, y Ko, HY, "Stress-deformation and strength characteristics",
State of the Art Volume, VII Intewational Conference on Soil Mechanics and

Foundation Engineerding, México (1969).
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Todo ello se ha complementado en los aspectos en que ha sido necesario
con las referencias dadas en la bibliografia. Se reconoce de antemano
que seguramente habrid cuestiones importantes que se escapen, pero es

irremediable en un proyecto de esta naturaleza.

El informe consta de tres capitulos ademds del introductorio. En el cap 2
se hacen consideraciones de mecdnica de los medios continuos, a fin de
ubicar el problema de las ecuaciones constitutivas de los.suelos en este
marco general, y en el cap 3 se muestra que desde el punto de vista tedri
co, el problema de las ecuaciones constitutivas estriba en desarrollar mé
todos para pasar en forma sistemitica de clases de ecuaciones mis amplias
a otras mds restringidas, sin eliminar las correspondientes al material o
materiales que se consideren. Con base en ello, el estudio de las ecua

ciones constitutivas se divide en:

a} Comportamiento macroscdpico real de los suelos

b} Clasificacidén de tipos de comportamiento macrosc6pico

c) .Seleccién y especializacidén de modelos reoldgicos

d} Desarrollo de criterios de tipo inductivo y ;ausal para selec

cionar modelos reolégicos.

Entre los estudios orientados a establecer criterios de tipo causal, desta
can los que se ocupan de la estructura y comportamiento microscdpico, y los
que intentan desarrollar métodos para incorporar esta informacidn en las
ecuaciones constitutivas. El cap 3 es el mids extenso debido a que en €1
se describen, aunque en forma sucinta, las investigaciones realizadas en
estos campos. Finalmente, en el cap 4 se formulan las conclusiones y reco

mendaciones que se derivan del estudio.

e v e
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2. CONSIDERACIONES DE MECANICA DE LOS MEDIOS CONTINUOS

Cuando el conocimiento de las propiedades esfuerzo-deformacién de los sue
los estd orientado a llevar a cabo el analisis dinamico, estatico y de las
condiciones de falla de las estructuras en que participan, dicho anilisis
se formula en términos de mecénica de los medios continuos. De acuerdo con
esa teoria (Truesdell y Noll, 1965; Eringen, 1967; y Malvern, 1969), el sue
lo se considera como medio continuo y sus propiedades esfuerzo-deformacidn

se incorporan mediante ecuaciones constitutivas.

Se entiende por ecuacidn conﬁtitutiva una relacidén que permite determinar
los esfuerzos cuando las deformaciones son conocidas o, inversamente, deter
minar las deformaciones cuando los esfuerzos son conocidos. El punto de
vista adoptado en mecanica de los medios continuos en relacién con las ecua
ciones constitutivas es puramente fenomenoldgico; es decir, no interesa es
tablecer un andlisis a nivel atbmico o microscdpico de las causas que pro

vocan los esfuerzos al producirse una deformacidén, sino tan solo conocer




la magnitud y orientacidén de los esfuerzos debidos a las diferentes defor
maciones posibles, lo cual habitualmente se logra por ensayes experimenta
les de laboratorio que permiten ajustar los parametros correspondientes a

los diferentes tipos de ecuaciones constitutivas.

Estrictamente, desde el punto de vista de la mecinica de los medios conti
nuos, los suelos deben ser considerados como mezclas, no tanto porque sus
componentes sélidos no sean homogéneos, sino principalmente por la presen
cia de una fase liquida o gaseosa que ocupa los poros de su componente sé
lido. Aunque en mecadnica de los medios continuos se ha desarrollado una
teoria de mezclas (Truesdell, 1965), hasta ahora no se ha empleado en me
cdnica de suelos, probablemente porque se orienta principalmenté a exbl&

car los fendmenos que ocurren en mezclas quimicas.
2.1 Hipb6tesis de Los esfuerzos efectivos

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

Si cij es el tensor de esfuerzos, entonces

T., =0d,, - pd (2.1.1)

i] ij ij

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

Una hipb6tesis bdsica en la formulacidén de las ecuaciones constitutivas de

los suelos es la factibilidad de desacoplar las relaciones esfuerzo-defor

macidén de la estructura sbdlida respecto al fluido cuando las mismas se for

mulan en términos de los esfuerzos efectivos. Esta hipdtesis se enuncia

en forma mds precisa al decir que los esfuerzos efectivos en el s6lido que
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dan totalmente determinados por las deformaciones del s6lido y, recipro
camente, los esfuerzos efectivos determinan las deformaciones del sélido.
Evidentemente, los esfuerzos efectivos pueden depender en general no solo
de las deformaciones del s6lido, sino también de la presidn de poro; sin
embargo, hay clases amplias de suelos que cumplen en forma bastante satis
factoria esta hipdtesis; en cualquier caso es necesario tener presente las
limitaciones que implica, especialmente en la interpretacién del trabajo
experimental, ya que con frecuencia su violacidn puede aparecer como efeC

tos anbmalos dificiles de atribuir a otras causas.

Cuando se adopta ese punto de vista, el flujo del fluido se trata por sepa
rado. El hecho de que las ecuaciones constitutivas del s6lido y del liqui

do estén desacopladas, no implica de ninguna manera que las ecuaciones de

- movimiento del s6lido y del 1liquido se hallen desacopladas. 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 movi
miento para el sélido y el fluido estén acopladas. FE1 desarrollo de cual f

quier teoria de consolidacidn incluye necesariamente tres aspectos:
1) La suposicidén de algunas propiedades para el s6lido poroso i

2} La suposicién de algunas propiedades para el fluido que llena

los poros del sdlido

e

3} La suposicifn de algunas relaciones que permitan determinar las

fuerzas de interaccidn entre el fluido y el sblido.

La manera de formular la suposicidn a que se refiere el punto 1 se logra,
como ya se explicd, introduciendo los esfuerzos efectivos. En cuanto a la
suposicién 2, el procedimiento es similar, ya que se utiliza la ecuacién

de estado respectiva. Finalmente, la interaccién entre el fluido y el sé
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lidﬁ'éé define hébitualmeﬁfe/inéorpofando la iey'dé Dafc§; aunﬁue es posi
blé posiulér una gran varie&éd dé.relétionés Y, pér lo mismo, las que has
ta ahora Bén sido Eonsideradas representan en realidad solo una pequefia
parte ae las posibles;

Una vez efectuado el desacoplamiento de las ecuaciones constitutivas de lqs
componentes principales de los suelos, se ha dedigado la mayor parte de la
investigacién a establecer las ecuaciones del material poroso. La forma
dé proceder parece estar ampliamente justificada, pues para casi todos los
fines de la ingenieria la ley de Darcy es satisfactoria. Ademds, una inves
tigacién mas amplia sobre la interaccién materiai poroso-fluido necesaria
mente deberé’apoyarse en un mejor conocimiento del comportamiénto del mate

rial poroso.
2.2  Postulados fundamentales

Cuando ée pasa a la formulacidén de las relaciones esfuerzo-deformacidn, es
necesario precisar el marco de referencia en el cual las mismas deben esta
blecerse, ya.que de otra manera se caeria en una situacién demasiado inde
finida que conduciria a un empleo ineficaz de los resultados experimenta
les, y a la posible introduccién de inconsistencias en las relaciones fun
cionales correspondientes. Las teorias modernas de las ecuaciones consti
tutivas son la base para la formulacidn de las relaciones esfuerzo-deforma
€ibn; al mismo tiempo restringen las formas posibles de la dependencia fun
cional entre las variables constitutivas independientes, ya que exigen que

las mismas satisfagan ciertos postulados fundamentales.

Proceder en forma sistemdtica, partiendo de modelos de gran generalidad pa

ra restringirlos progresivamente con base en las propiedades especificas

SN,
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de los materiales considerados tiene importancia, ya que de esta manera se
evita caer en modelos demasiado restringidos, incapaces de incorporar pro
piedades basicas de los suelos en estudio. En general, las ecuaciones cons
titutivas de un material pueden depender de la temperatura (o alternativa
mente de la entropia), pero dentro de una teoria puramente mecdnica es fac
tible limitar las consideraciones a procesos isotémmicos (o alternativamen
te procesos isoentrdpicos), lo cual es aceptable en situaciones en que la
respuesta mecénica esti poco influida por los cambios en la temperatura (o
en la entropia) que ocurren durante el proceso. ‘En mecanica de suelos, con
frecuencia este es el caso; de ahi que en este capitulo, por simplicidad,

se restringird la discusidn a fendmenos puramente mecanicos,

En mecanica de medios continuos se adoptan tres postulados fundamentales
para cualquier ecuacidn constitutiva de un fenémeno puramente mecénico

(Truesdell y Noll, 1965):

11 Principio de determinismo del esfuenzo. El esfuerzo en cualquier
punto de un cuerpo estd determinado por la historia del movimien

to del cuerpo

2] Principio de aceibn Local. El esfuerzo en cualquier particula
X es independiente del movimiento fuera de cualquier vecindad

de X

3) Painelpio de independencia del sistema de referencia. Las
ecuaciones constitutivas deben ser invariantes bajo cambios

del sistema de referencia.

Los dos primeros postulados parecen ser suficientemente claros para una
teoria puramente mecénica. Pricticamente todas las teorias clédsicas satis

facen el primero, ya que en ellas el esfuerzo en un punto dado estd deter

1 i e g

g g e
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minadq por las deformaciones que ha sufrido el material en el pasado (o

que posiblgmenté sufra en el presente); por ejemplo, la teoria clasica de
la elasticidad o la de un fluido newtoniano. Los llamados materiales vis
coeldsticos y los plasticos también lo satisfacen. El principio de accién
16ca1.excluye la posibiiidad de incorporar acciones a distancia en las re
laciones esfuerzo-deformacién. Las implicaciones matematicas del principio
de independencia del sistema de referencia no son tan obvias, aunque corres
pondenla las que se plantean en cualquier formulacién de mecinica. Una dis
cusién més émplia puede encontrarse en Truesdell y Noll (1965), y también

en Malvern (1969).
2.3 Postulado de Lindependencia del s.istema de referencia

Para‘précisar las implicaciones del tercer postulado (independencia del sis
tema de referencia), conviene introducir una notacidn adecuada. Dado un
sistema de referencia, sea x = §(§,t) un movimiento de un cuerpo; mis pre
cisamente, sea & la regién ocupada por un cuerpo en el tiempo t = 0, y X
las coordenadas de una particula de ese cuerpo en dicho tiempo, entonces
f(f,t) representa el vector de posicidén de dicha particula en el tiempo t;
adgmés, sea I<§’t) el tensor de esfuerzos correspondiente a esa particula
en el mismo instante. A una pareja de funciones {x,t}, donde T es un ten
sor simétrico de segundo orden, se le llama proceso dindmico. La idea es
que en generél el movimiento de un medio continuo esta caracterizado por
las posiciones de sus particulas en cada tiempo t y el tensor de esfuerzos
correspondienfe. En general, dado un movimiento X los esfuerzos T que le
corresponden dependen de las propiedades esfuerzo-deformacioén de1~materia1;
por ello, las ecuaciones constitutivas de este quedan definidas cuando se

especifica la coleccidn de parejas (es decir, de procesos dindmicos) que

pueden corresponder a deformaciones reales (0 sea movimientos) del material
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Dichas parejas se llaman procesos dindmicos admisibles para el material
considerado. Obsérvese que los procesos dindmicos estdn limitados sola
mente por las propiedades esfuerzo-deformacién del material, ya que las
ecuaciones de movimiento no imponen ninguna restriccién, porque si Xy 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 incorporando x y

T en los términos restantes).

=

Hasta aqui se ha dejado gran libertad en la forma de definir las parejas
{x,z} de procesos dinamicos admisibles. Es claro, sin embargo, que hay
restricciones adicionales que las mismas deben satisfacer si han de corres
ponder a materiales reales., Una de ellas es el principio de independencia

del sistema de referencia.

Sean {x,t} y {x*,t*} dos procesos dindmicos. Se dice que {x,t} es equiva

~

lente a {x*,Tt*} si estdn relacionados por ecuaciones de la forma

~

(X, t%) = clt) + Q(t) x(X,t) (2.3.1a)
(X, ) = Q(t) TG a(e)’ (2.3.1b)
t* =t - 3 (2.3.1¢)

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

tensores ortogonales, respectivamente, y a €S un nimero real.
El principio de independencia del sistema de referencia puede ahora enun

ciarse como:

Si eL proceso dindmico {x,t} es adnisible, entonces cumbquier otho proceso
dindmico {x*,T*} equivalente también Lo es.

e s e . e T
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2.4 Materiales simples

Dada' una particula X fija, en las ecs 2.3.1, se pueden elegir
; a=0 ; cft) = - x(Xx,t) )

para obtener

para cualquier Z, Estas ecuaciones hacen ver que los esfuerzosisolo depen
den de los desplazamientos relativos. Como el principio de accién local
establece que los esfuerzos en un punto son independientes del movimiento
fueré de una vecindad arbitrariamente pequefia de ese punto, se ocurre aproxi

mar
x(Z,t) - x(X,t) = F(x,t) dx (2.4.1)

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

~

desplazamientos. Es decir, en términos de componentes
i -
Foo == 3 i,J=1,2,3
Consecuentemente, es plausible restringir la atencidn a ecuaciones consti

tutivas para las cuales los esfuerzos T(X,t) en un punto estdn determina

dos por la historia F(X,t), (t<t), de los gradientes de deformacién. A esa

clase de materiales se le llama maferiales simples. Es decir:

Un material simple es aquel en el cual el tenson de eaﬁtiyizoé E(§,t) en ca

da punto X es una funcional de Los gradientes f(g,T),(Ti t), de £as defon
maciones en ese punto. N

EAPMEERNCICE G ST P €A 1 2 SN E E 2 P SIS S N KA LTS TR SN A SR St R e B S Y oyt
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Obsérvese que T depende de los valores de F para todo tiempo presente o pa

~ ~

sado, pero ﬁo de los valores futuros como lo requiere el principio de deter
minismo. Ademds, una propiedad importante para fines experimentales, impli
cada por la definicidn de material simple, es que para determinar las rela
ciones esfuerzo-defommacién basta considerar deformaciones homogéneas en

los ensayes del material.

La mayor parte de las teorias de materiales desarrolladas hasta ahora corres
ponden a materiales simples, que son un caso de materiales no polares, es
decir, aquellos en los que no se pueden presentar pares distribuidos; es

tos fueron introducidos en mecdnica de los medios continuos por Voigt y
Cosserats., Mas recientemente, Truesdell y Toupin (1960) presentaron una
discusién sobre los mismos. Clases mds generales de materiales multipola
res han sido también tratadas; al respecto, Jaunzemis (1967) ha presentado
una revisién del tema. Sin embargo, los suelos pueden ser descritos ade

cuadamente como materiales simples.

Se ha dicho que toda ecuacidn constitutiva debe satisfacer el principio de
independencia del sistema de referencia presentado en la sec 2.3. 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 ademis es elastico.

Con este propdsito conviene hacer notar que el gradiente de las deformacio
nes F, por el teorema de descomposicién polar (Noll, 1958; Truesdell y

Noll, 1965; Malvern, 1969) puede escribirse como

(2.4.2)

N
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donde R es una rotacibn; es decir

R - RT =1 ; R . R=1 {2.4.3a)
o en términos de componentes
Rim Rim = 5|J Y Rt Ruj = 5ij (2.4.3b)

mientras que U y V son tensores simétricos y positivos definidos. A U se
le conoce como tensor de dilatacidn izquierdo y a V como tensor de dilata
cidon derecho. Notese que U representa una dilatacién o contraccidn local

en tres direcciones perpendiculares y similarmente V.

~

La ec 2.4.1 tiene, entonces, la interpretacién de que en la vecindad de un

punto X, la deformacidén puede considerarse como la aplicacién sucesiva de:

1) Una dilatacidén o contraccidn,en tres direcciones mutuamente per

pendiculares, dada por U

2) Una rotacidn de cuerpo rigido, dada por R

~

3) Una traslacidén a x(X,t)

Alternativamente:
1} Una traslacidén a x(X,t)

-2) Una rotacién R

o~
~

3) Una dilataci6én o contraccién, en tres direcciones mutuamente per

pendiculares, dada por V

~

Los tensores R, Uy V estan dados en términos de los gradientes de deforma

~

cién por las ecuaciones
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1/2
y = B (2.4.4b)
R=F-ul=y'.F (2.4.4¢)
donde
B=F fT (2.4.52)
Yy
C=fF - F (2.4.5b)

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 valores propios iguales a la raiz cuadrada del tensor original.
Mediante la notacién anterior es factible establecer la forma que adoptan
las relaciones constitutivas para un material simple. Con el punto mate
rial X fijo, conviene definir para cada t una funcién Ft que estd definida
en el intervalo 0 < s < «, la que estid dada por

Fi(s) = F(t = s) ' (2.4.6)

[ X 81|

La funcién Ft(s) es la historia de los gradientes de la deformacién hasta
el tiempo t. Entonces, de acuerdo con el principio de determinismo el es

fuerzo en ese punto es una funcional de dicha historia; es decir

() = (FH(s)) (2.8.7)
= $=0
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La notacidn usada en esta ecuacidn quiere decir que su segundo miembro de

pende de todos los valores de Ft para 0‘5.5 < o,

El caso elastico estd contenido en la ec 2.4.7: cuando un material simple
es ademds eldstico, el esfuerzo depende del valor presente de los gradien
tes de deformacitén; de acuerdo con la ec 2.4.6, el valor presente estd da
do por ft(o) y la funcional? se reduce a una funcién que se denotara como

g. Consecuentemente, la ec 2.4.7 puede escribirse

(t) = g(F'(0)) = g(F(t)) (2.4.8)

~
~

Por simplicidad, en lo que sigue se omitiran los limites s = 0 e = emplea
dos en la ec 2.4.7. Se puede probar (Truesdell y Noll, 1965) que la ecua
¢ién constitutiva dada por la ec 2.4.7 satisface el principio de independen

cia del sistema de referencia si y solo si

e

(t) = R(t) L {gt(s)} . g(t)T (2.4.9)

t . . 3 - L
donde U (s) es la funcién asociada a U en forma andloga a como se asocid

Ft(s) a la funcidén F por medio de la ec 2.4.6. Consecuentemente, la ec 2.4.9

es la ecuacién constitutiva mis general de un material simple.

La ec 2.4.9 implica que solo el valor presente de la rotacidén R(t) inter
viene en la ecuacidn constitutiva, y que los valores pasados de la misma
;on irrelevantes. Consecuentemente, el esfuerzo que se supuso inicialmen
te dependia de la historia de los gradientes de la deformacidn, solo puede
depender de la historia del tensor de dilatacién, el cual por ser simétrico

tiene menos grados de libertad.
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Para el caso elastico dado por la ec 2.4.8, esta implica que
T
T=R.g(U) *R (2.4.10)

donde T representa el tensor de esfuerzos, y todas las cantidades que inter

vienen se refieren a valores presentes.

2.5 Restrnicciones {mpuestas por simetrlas 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 ecua
ciones constitutivas puedeﬁ tener, asi también las simetrias de un material,
cuando existen, imponen restricciones que reducen la clase de ecuaciones
constitutivas admisibles. Las ventajas que hay en el empleo de los datos
experimentales son evidentes; por ejemplo, en el caso de un material elds
tico lineal la isotropia, que es la mixima simetria que un material puede
exhibir, reduce a dos los paridmetros que es necesario detemminar expefimeg_
talmente para definir completamente la ecuacidén 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 parimetros, pero en cualquier
caso 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 inicid Noll (1958) se presenta en forma extensa en la exposi

cidén de Truesdell y Noll (1965), y tiene el mérito de ser de gran generali
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dad y elegancia. Los métodos empleados en el trabajo de Rivlin y sus aso
ciadosA, représentan herramientas poderosas para los investigadores que tra
béjan en la obtencidén de nuevas ecuaciones constitutivas para situaciones
especificas. Desgraciadamente no se dispone hasta ahora de una exposicién
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 isotrdpicos, Rivlin y Ericksen

(1955) han dado la ecuacién constitutiva mis general
T=fol + B+ f,B? (2.5.1)

donde f , f, y f, son funciones de los invariantes principales de deforma
cidén, los cuales se pueden tomar como los valores propios de los tensores
de dilatacién. Consecuentemente, la forma tensorial de la ecuacidn consti
tutiva estad completamente determinada y solamente es necesario determinar

las tres funciones escalares fo, f1 y f,.




5. INVESTIGACION SOBRE ECUACIONES CONSTITUTIVAS DE LOS SUELOS

El problema de la obtencidn de las ecuaciones constitutivas de los suelos
consiste en determinar las formas especificas que la funcional 2Z de la
ec 2.4.9 adopta para cada suelo. Idealmente, desde el punto de vista de
mecdnica de los medios continuos, este problema es puramente experimental,
que deberia resolverse mediante un nimero suficientemente grande de ensa
yes de las muestras correspondientes. Sin embargo, en la practica seria
imposible de llevar a cabo esto, dado que el nimero de pruebas rebasaria

los recursos que razonablemente podrian asignarse.

Por ello, la investigacidén acerca de las ecuaciones constitutivas toma un

curso diferente. En primer lugar, se obtiene informacidén del comportamien

to real de los suelos a través de pruebas de laboratorio y observaciones
de campo asociadas a la utilizacidén para fines de ingenieria de los diver

sos materiales. En esta forma es posible lograr una visién panoramica de
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las diferentes clases de comportamiento y de los problemas relacionados
con las ecuaciones constitutivas. Debldo a su gran variedad, es necesario
llevar a cabo una clasificacidn de los tipos de comportamiento que permita
tratarlos en forma adecuada a sus caracteristicas especificas. Esto condu
ce. a seleccionar y especializar los modelos reolégicos que ha elaborado la
mecanica de los medios continuos y, en ocasiones, a desarrollar otros mode

los basicos no existentes.

El proceso de seleccidén y especializacién es de gran importancia para el
propdsito de la formulacidn de las ecuaciones constitutivas. En realidad,
el problema de su obtencién es estrictamente de seleccidn; consiste en es
coger entre los modelos posibles la ecuacidn constitutiva particular corres
pondiente al suelo objeto de estudio. Evidentemente, la seleccidn serd
tanto mis facil cuanto mds restringida sea la clase de modelos entre los

que haya que efectuarla.

Los desarrollos tebricos sobre ecuaciones constitutivas pueden interpretar
se, desde el punto de vista anterior, como métodos para pasar de niveles
mis indefinidos a otros mejor determinados. Un primer paso consiste en la
formulacidén de las ecuaciones constitutivas mds generales, limitadas finica
mente por los tres postulados fundamentales. En seguida, la clase de ecua
ciones constitutivas considerada se restringe alin mds al prestaf atencidn

a materiales simples; es decir, aquellos cuyos esfuerzos dependen solo de
los gradientes de las deformaciones. Una etapa ulterior se cubre al incor

porar restricciones debidas a simetrias del material, cuando estas existen.

Recurriendo al conocimiento previo que se tenga del comportamiento del ma
terial considerado, es posible especializar mds, para lo cual esta informa

cidén se compara con la relativa a los modelos reocldgicos que se han de
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sarrollado en mecénica de los medios continuos, identificando en forma di
recta si el material es elastico o viscoeldstico, lineal o no lineal, plés
tico, etc. Sin embargo, este procedimiento es poco sistemidtico y no se
puede avanzar mucho sin correr grave riesgo de llegar a especializaciones
inadecuadas, o sea a modelos reolégicos que no contienen como casos parti
culares las ecuaciones constitutivas del material o materiales objeto de

estudio; de ahi la necesidad de recurrir a procedimientos de seleccifn mis

sistematicos.

En el caso de los suelos, para ir mis alla, es ﬁecesario tomar en cuenta
las propiedades especificas de los mismos. los suelos presentan caracte
risticas comunes que se reflejan en rasgos generales de su comportamiento.
La similitud del comportamiento exhibido estd detemminada no tan solo por
la semejanza de sus estructuras, sino también por el intervalo de esfuer
zos, deformacién, temperatura, etc, asl como por el tipo de comportamien
to al cual se quiera prestar atencidn; esto Gltimo depende del problema

de ingenieria al que se vaya a aplicar el conocimiento.

Se pueden distinguir dos clases de criterios para identificar rasgos gene
rales de comportamiento de los suelos: a] de tipo inductivo y b} de tipo
causal, En los primeros,el rasgo comiin de comportamiento se identifica

a través de la observacidn de muchos suelos, en tanto que en los segundos
se establece una causa general, comfin a cierta clase de suelos, y a la mis

ma se le asocia un rasgo de comportamiento.

Los criterios de tipo causal mas comunes son los.que se basan en el conoci
miento de la estructura y comportamiento microscopicos. Consecuentemente,
una parte importante de la investigacién en mecénica de suelos ha estado

dedicada a conocer sus estructuras y comportamiento microscépico.
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Para conocer las relaciones esfuerzo-deformacién y para gran parte de apli
caciones en ingenieria de suelos, el conocimiento de la estructura y el
comportamiento microscdpico es Gtil solo en la medida en que el mismo pue
da incorporarse en las ecuaciones constitutivas. Mas adelante se verd que
es un problema sumamente complicado y que a pesar de los esfuerzos realiza
dos, se carece hasta ahora de métodos eficaces para establecer las implica
ciones que la estructura y comportamiento microscépicq tienen en la forma

y valores de los parametros de las ecuaciones constitutivas.

Con base en la discusidén precedente se puede afirmar que para la formula
cién de las ecuaciones constitutivas de los suelos, se necesitan investiga

ciones respecto a
4] comportamiento macroscopico real de los suelos
&) clasificacién de tipos de comportamiento macroscépico
L) seleccibn y especializacién de modelos reoldgicos

{v} desarrollo de criterios de tipo inductivo y causal para la
seleccidén de modelos reoldgicos.

Entre los estudios orientados a establecer criterios de tipo causal, des
tacan los que se ocupan de la estructura y comportamiento microscdpicos,
y los que intentan desarréllar métodos para incorporar esta informacién a
las ecuaciones constitutivas. Aunque no con intensidad uniforme, se han

llevado a cabo investigaciones en todos estos campos.
3.1 Canactenisticas generales del comportamiento macroscbpico de Los suelos

El comportamiento esfuerzo-deformacidén de los suelos es especialmente compli
cado debido a su naturaleza heterogénea y a la interaccién entre las diver

sas fases presentes. Ademas, el comportamiento exhibido puede depender de
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diversos factores, entre ellos el tipo de suelos de que se trate, el inter
valo de esfuerzos y deformaciones a que se vean sometidos, y también el

aspecto en el cual centre su interés el ingeniero con base en la aplicacidn

- particular que realice.

A continuacién se presenta una visién breve y esquemdtica del c@mﬁortamieg
to macroscodpico de los suelos basada principalmente en la discusién de
Scott y Ko (1969). En general, al intentar describir el comportamiento de
los materiales se introducen idealizaciones que dependen de los rasgos pre
dominantes observados, por lo cual se habla entonces de materiales elasti
cos, viscoeladsticos, etc, y supuestamente al llevar a cabo pruebas adecua
das, debe ser posible determinar si el comportamiento de un tipo particu
lar de suelo puede apropiadamente ser descrito por alguna de estas ideali
zaciones. El tipo més simple posible de comportamiento de un material es
el de una sustancia idealmente elastica, isotr6pica y lineal en la que
ocurren solamente deformaciones pequefias. De aqui se puede pasar sucesiva
mente a situaciones mas complicadas; por ejemplo, lineal pero anisotrdpica,
e isotrdpica no lineal, todo esto todavia dentro del intervalo de materia

les elasticos,

Evidentemente, muchas situaciones de interés en los suelos no pueden ser
descritas sin considerar materiales no eldsticos y en general materiales
cuyos esfuerzos dependen de la historia de las deformaciones. Es factible
tratar algunos casos de fluencia y falla introduciendo la teoria de la plas
ticidad; también es frecuente recurrir al establecimiento de relaciones in
crementales, tanto para materiales elasticos no lineales, Cbmo para suelos
no elasticos. Idealmente, el comportamiento del suelo debe examinarse con
el propdsito de describir las caracteristicas del material mediante las

ecuaciones constitutivas mas sencillas que sea posible.
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-Una de las implicaciones de la teoria lineal de la elasticidad es que las

deformaciones volumétricas y los esfuerzos cortantes estan desacoplados y

pueden superponerse. Sin embargo, los efectos bien conocidos de dilatan
cia en los suelos, que se presentan cuando se aplican esfuerzos cortantes
manteniendo el esfuerzo hidrostatico constante, implican que en muchas si

tuaciones la teoria lineal de la elasticidad no es aplicable.

Aunque el comportamiento del suelo bajo compresidn hidrostdtica es de poca
importancia préctica directa, para el propdsito de la formulacién de ecua
ciones constitutivas es necesario determinarlo. Hansen (1966) halld que

la deformacién volumétrica variaba de acuerdo con el esfuerzo ﬁidrostético
elevado a la potencia 1/2, y Ko y Scott (1967a) también encontraron endure

cimiento en compresidén hidrostédtica para una arena Ottawa.

Kondner y Horner (1965) observaron que el esfuerzo hidrostatico efectivo
tiene influencia importante en la respuesta esfuerzo-deformacidén en pruebas
triaxiales. El intervalo de esfuerzos hidrostdticos considerado por Kondner
y Horner fue de 7.5 psi a 30 psi. Ko y Scott (1967b), por su parte, lleva
ron a cabo pruebas en arenas y encontraron que cuando un esfuerzo puramen
te desviador se superpone a un esfuerzo hidrostatico constante, el suelo

se dilata en forma no lineal. Estos autores concluyeron qﬁe la teoria 1i

neal cléasica no es aplicable a suelos.

Ya que la mayoria de los suelos se presenta en la naturaleza en condiciones
anisotrdpicas, es dudoso que existan suelos naturales isotrdpicos. Es de
seable, consecuentemente, conducir investigaciones para determinar la medi
da de la anisotropia de los suelos en el laboratorio; sin embargo, la ani

sotropia también puede ocurrir como resultado de esfuerzos o deformaciones
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que el suelo haya sufrido previamente, por lo que la historia del esfuer

zo y la deformacién de los suelos tiene importancia, lo que complica el

problema.

Es comln que cuando el suelo se supone lineal e isotrdpico, las constantes
elasticas se deduzcan de pruebas estdticas o de vibraciones en estado es

tacionario. En kaolinitas normalmente consolidadas, Hardin (1968) usé la
técnica de la columma resonante, encontrando efectos no lineales importan

tes. -

En la tesis de Frydman (1968) existe una buena revisi6n de los conceptos

actuales acerca de los mecanismos esfuerzo-deformacitn en materiales gra

nulares. En pruebas que realizd en arenas encontr8 que su precarga puede
afectar considerahlemente su comportamiento esfuerzo-deformacién sin cam
biar mucho su densidad, y que habia un punto de fluencia por debajo del

cual el comportamiento era sensiblemente lineal y no habia dilatancia.

La teoria de dilatancia de Rowe y Horne para la deformacién de materiales
granulares, ha sido puesta a prueba en experimentos efectuados por Barden
y Khayatt (1966), quienes desarrollaron relaciones incrementales esfuer
zo-deformacidn a partir de la relacién esfuerzo-dilatancia con referencia
especial al concepto de dngulo de fricci6n volumétrica superior ch‘ Barden,
Khayatt et af (1969) demostraron que los conceptos de grado de libertad,
energia minima de absorcidn (debidos a Rowe y Horne) y el de anisotropia
inducida (debido a Horne) bastan para explicar el comportamiento general
de deformacidn y resistencia de un material particular. Sin embargo, sus
conclusiones son dificiles de sostener si se hace un examen cuidadoso de
las deformaciones medidas en descarga, ya sea por Barden y sus colaborado
res o, por ejemplo, por Ko y Scott (1967b). Para el importante caso de

deformacidn plana, Barden demostrd que se tiene una regla de flujo parti
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cularmente simple independiente de la densidad del material, pero por des
gracia el vector de deformacidén plastica no aparece nommal a la superfi
cie de fluencia. Ese articulo (Barden, Khayatt et af, 1969) amplid el
trabajo anterior de Barden y Khayatt a una variedad de trayectorias de
esfuerzo en cierto nimero de condiciones de prueba, incluyendo el cilindro

s6lido, el hueco y muchas otras.

La deformacidn de los suelos debida a grandes esfuerzos también ha sido
estudiada. En este caso la trituracidén de las particulas adquiere impor
tancia, y Lee y Farhoomand {1967) encontraron que los suelos gruesos se
comprimen mds y se trituran mas que los finos; algo similar sucede con los
suelos de particulas angulares y uniformesen comparacién con los bien gra
duados. Bajo cada carga particular, la compresién y la trituracién de las
particulas resultd ser dependiente del tiempo, decreciendo con €l. Vesic
y Clough (1968) demostraron que la naturaleza de la deformacién de la are
na cambia con la presidén. A medida que el esfuerzo normal medio aumenta,
la triturécién se hace mds pronunciada y los efectos de dilatancia desapa
recen gradualmente. Mas allad de la presién de ruptura, todos los efectos
de la relacidén de vacios inicial desaparecen y la arena se comporta esen
cialmente como un sélido lineal por tramos, con deformacidn proporcional
al esfuerzo normal medio. En el mismo intervalo, la resistencia de la arena
estd caracterizada por un angulo constante de friccién interna, igual al
dngulo de friccidn entre las particulas que se obtiene de pruebas a presio
nes mids bajas. Por otra parte, Auvinet y Marsal (1975) han desarrollado

un modelo estadistico para la ruptura de granos.
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3.1.1 Fallay fluencia. La mayor parte de las investigaciones del compor

tamiento de los suelos se refieren a condiciones de falla y de fluencia en

tres clases de materiales: arenas, arcillas y suelos parcialmente saturados.

3.1.1a Arenas. El problema mis importante que se ha estudiado para suelos
en general, y en particular para arenas, es la forma de la superficie de
falla. Esta corresponde a un crecimiento lineal con el esfuerzo hidrostati
co en el rango de interés usual, lo cual concuerda aproximadamente con la
teoria de Mohr-Coulomb; sin embargo, para esfuerzos hidrostadticos pequefios
(décimas de psi) ocurren manifestaciones de fuerzas de cohesidn que dan lu
gar a un aumento del #dngulo de friccién interna aparente, en tanto que para
valores altos del esfuerzo hidrostitico el angulo de friccidén disminuye,
probablemente debido a la trituracifn de las particulas del suelo. Como Te
sultado de este efecto, convergen las superficies de falla correspondientes

a arenas inicialmente sueltas y a arenas densas.

Existen discrepancias de opinidn respecto a la forma de la traza de la su
perficie de falla en planos de presién hidrostatica. No es claro si el an
gulo de friccidén es diferente en extensién y compresidn. Un buen nimero de
investigadores ha estudiado este problema, entre ellos De Beer (1965),
Bishop (1966), Lee y Farhoomand (1967), y Vesic y Clough (1968). Seria desea
ble establecer algunas relaciones teSricas que se ajusten a las observacio
nes, ya que una relacién unificadora presentaria ventajas para su aplicacién
en problemas de ingenierfa de suelos. Las relaciones de Mohr-Coulomb desgra

ciadamente implican dificultades para el andlisis.

Hill (1960) demostrd que en pruebas de deformacidn plana, el suelo falla a
lo largo de un plano con 45° de inclinacidn y consecuentemente la falla es
ta controlada por una combinacidn del esfuerzo cortante méximo y los esfuer
zo; normales medios. Marsal (1973) aplic6 a los datos qﬁe obtuvo en obser

vaciones experimentales los resultados de Hill, encontrando concordancia
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entre las resistencias correspondientes a pruebas triaxiales y las de

deformacidn plana, la cual explica en términos de su teoria estadistica.

Otro tipo de estudios se han orientado a determinar la influencia de la
clase de minerales y en general del material que forma los poros, en el
dngulo de friccién interna y en su resistencia. Lee y Seed (1967a, b),
Seed y Lee (1967), examinaron tres aspectos de la resistencia: friccién
de deslizamiento independiente de la presidn de confinamiento, duracidn
de la presidn y trituracidn de las particulas. Los mismos autores (Seed
y Lee, 1967) reportan una fuerte influencia del contenido de agua en la

‘resistencia del tipo de arenas que investigaron. -

La influencia de elementos de mayor tamafio en el comportamiento de los
sueios ha sido estudiada por Marsal (1963), quien realizd investigaciones
tebricas y experimentales muy amplias en materiales de enrocamiento y are
nas (Marsal, 1963, 1965, 1967, 1971; Marsal et af, 1965; Marsal et af,
1967a, b), en las que partiendo de pardmetros y definiciones para precisar
las caracferisticas geométricas del esqueleto, analiza las fuerzas de con
tacto y establece un modelo estadistico para predecir el rompimiento de
particulas. Desarrolla también una teoria estadistica de falla que predi
ce que la resistencia al cortante depende de la distribucién del tamafio

de las particulas, y que consecuentemente se modifica al producirse el

rompimiento de las mismas.

El trabajo de Marsal (1973) incluye ademds un modelo estadistico para la
obtencién de relaciones esfuerzo deformacién, resultados experimentales
sobre los mecanismos de ruptura de particulas y el disefio de equipo para

ensayar materiales de enrocamiento, gravas y arenas.

La teoria de Mogami (1965) para el comportamiento de suelos granulares ha

sido estudiada mediante pruebas de cortante en arenas (Mogami y Yoshik
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koshi, 1968). Poorooshasb, Holubec et af (1966) investigaron la aplica
bilidad de la teoria clasica de la plasticidad a suelos, encontrando des

viaciones importantes, principalmente que la condicién de normalidad se

viola.

Roscoe (1967) hizo notar que las dificultades para estudiar el comporta
miento después que la relacion mdxima de esfuerzos ha sido alcanzada, au
menta considerablemente debido a la formacién de zonas delgadas de ruptu
ra. Por otra parte, Seed y sus colaboradores encontraron en pruebas no
drenadas con cargas ciclicas en arenas saturadas,'qué el efecto de licua
cién siempre se presenta, independientemente de la densidad inicial de la
arena. Seed y Lee hacen notar que en aquellos casos en que la carga se
efectlia rapidamente, los poros pueden no tener tiempo de drenarse y la re
sistencia en condiciones no drenadas debe aplicarse; ademas,que los efec
tos de carga ciclica son completamente diferentes a aquellos en que el es
fuerzo o deformacibén aumenta progresivamente hasta que la falla ocurre.

El resultado tiene importancia en ingenieria sismica y en disefio de estruc
turas, tales como reactores nucleares. Sin embargo, como consecuencia del
trabajo de Peacock y Seed (1968), se ha visto que la iniciacidn de la 1i
cuacién en arenas bajo cargas ciclicas depende en forma notable del apara
to usado, por lo que es indispensable realizar mds investigaciones para
aclarar esta clase de problemas. En México se hacen algunos estudios al

respecto (Jaime, 1975).

Recientemente, Faccioli y Reséndiz (1975) hicieron una revisidn del tema
comportamiento dindmico de suelos incluyendo licuacién. Tanto los suelos
cohesivos como los no cohesivos muestran tendencia a disminuir su volumen

bajo cargas ciclicas. Cuando los suelos no cohesivos estédn saturados y en
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ausencia de drenaje, la tendencia se refleja en un aumento de la presién
de poro que cuando es suficientemente grande puede producir su licuacién.
Para suelos cohesivos, los efectos de la presidn de poro son mis dificiles
de analizar experimentalmente y se han investigado menos. Sin embargo, se
dispone de pocos datos que demuestran que en condiciones no drenadas tam

bién hay transferencia gradual del esfuerzo del suelo al agua.

3.1.1b Arcillas. El estudio de la superficie de falla ha recibido menor
atencidn en el caso de arcillas que en el de arenas. Shibata y Karube (1965)
indican que en sus pruebas obtienen angulos de friccifén interna iguales

tanto para extensién como para compresién.

El grupo que desarrolld la teorfa de Cambridge para arcillas remoldeadas
saturadas encontrd una superficie de fluencia Gnica en pruebas de compre
sién triaxial cuando estan normalmente consolidadas, aunque en la condicién
axisimétrica se presentaron algunas discrepancias, que se debieron posible
mente a deformaciones no uniformes en 155 muestras. Sin embargo, Calabre
si (1965, 1968) encontrd diferencias entre las superficies.obtenidas en

pruebas drenadas y no drenadas.

Reséndiz (1965) ha examinado detalladamente el comportamiento de arcillas.
Por su parte, Lumb (1966) estudidé la variacidn aleatoria de las propiedades
de suelos naturales, estableciendo algunas bases racionales para la eleccién
de pardmetros de disefio. Duncan y Seed (1966a) encontraron que algunas
propiedades varian con el &ngulo de orientacidén de falla: la resiétencia

en condiciones no drenadas, 30 por ciento; el valor del &ngulo de friccidn
efectivo, 10 por ciento; el valor del pardmetro de la presidn de poro Ags

40 por ciento, y la deformacién unitaria en la falla por un factor de tres.
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Se ha préstado mucha atencién al comportamiento de arcillas hipersensiti
vas; Crawford (1968) revisd el estado de compresién del problema, encontran
do que aparentemente la baja salinidad del agua intersticial tiene una in
fluencia importante en este fenémeno; ademds, rechazd la extrapolacidén de
teorfas desarrolladas para arcillas remoldeadas a la estimacién de la resis
tencia de arcillas naturales, e hizo notar la importancia de la preconso
lidacién debida a causas geolfgicas. El estudio de las relaciones esfuer
zo-deformacidn para arcillas después de la falla es importante, porque en

esta condicidén se han producido flujos catastréficos.

Mitchell y Houston (1969), y Houston y Mitchell (1969) han encontrado que
entre los mecanismos que provotan la hipersensitividad de las arcillas, se
encuentra la eliminacién de la sal y la introduccién de sustancias quimi
cas dispersivas. Ademds, hacen notar que las propiedades generales de las
arcillas sensitivas caen dentro de un patrén que puede predecirse adecuada
mente con conceptos relativos a la influencia del esfuerzo efectivo y a la
relacién de esfuerzos efectivos en las tendencias de cambio de volumen en
cortante. A su vez fue posible derivar relaciones éenerales entre sensiti
vidad, esfuerzo efectivo y contenido de agua aplicable tanto a depbsitos

naturales como a suelos preparados en laboratorio.

También han sido estudiadas arcillas noruegas hipersensitivas (Bjerrum y

Kenney, 1968). Se reconocif que exhiben una rigidez estructural de una na
turaleza cohesiva que, para deformaciones pequefias y a cierto esfuerzo cor
tante critico, empieza a quebrarse. Se vio que la resistencia dependfa de

la historia del esfuerzo.
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Se ha estudiado el comportamiento de arcillas bajo cargas ciclicas. Seed
y Chan (1966) indican un procedimiento para determinar las combinaciones

de esfuerzo sostenido y pulsante que causan falla para un suelo dado. La
relacidén depende de la naturaleza de las condiciones de carga, tipo de sue
lo, relacidn de los esfuerzos principales durante la consolidacién, frecuen

cia.y duracién de los esfuerzos pulsantes, nimero de pulsos y la forma del

pulso.

Tambi&n ha recibido atencidn el desarrollo de métodos para mejorar la re

sistencia de suelos.

Las propiedades de suelos organicos han sido menos estudiadas; su naturale
za, que varia desde arcillas con algo de materia orgdnica a materiales re
lativamente recientes, fibrosos, completamente orgéanicos, hace que resulte
dificil su muestreo y ensaye. Algunos de los trabajos relativos se han
dado a conocer en diversas publicaciones (MacFarlane, 1964; Hanrahan y
Walsh, 1965; Helenelund, 1967). Algunas turbas dan lugar a curvas esfuer
z0-deformacién de un tipo que es excepcional para.suelos, con dos o méas

valores maximos, probablemente debido al pandeo de la turba fibrosa.

3.1.1c Suelos parcialmente saturados. Se utilizan frecuentemente en es
tructuras de ingenieria, por lo que su estudio es también de interés.
Muchas de las investigaciones en esta drea han sido llevadas a cabo por el

U S Bureau of Reclamation y resumidas en un informe de Holtz y Gibbs (1967). “'

Blight (1967) ha discutido ejemplos de problemas en suelos no saturados,

tales como:

1} Estabilidad a largo plazo de terraplenes en climas semidridos

2} El tiempo de desquebrajamiento en arcillas expansivas
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3] La capacidad a largo plazo de caminos y pistas aéreas en climas

aridos

El propdsito principal de Blight fue investigar la validez del principio

del esfuerzo efectivo cuando se aplica a cambios en el volumen y en la re

sistencia al cortante de arcillas no saturadas, <n 4{fu. En este caso,

la tensién en el agua del suelo juega un papel importante, pero aparen
temente el principio del esfuerzo efectivo sigue teniendo validez una vez
que la tensidn se toma en cuenta. Sin embargo, existen limites de humedad
para el cumplimiento de este principio; por ejémplo, Blight concluyd que
al cambio de volumen en cortante se le puede considerar controlado por el
principio de esfuerzo efectivo, siempre que la humedad no esté por debajo

de un 10 por ciento.

La falta de saturacidén modifica el comportamiento de los suelos en muchos
aspectos, tales como falla y cambio de volumen. Asi, el circulo de Mohr
en falla se desplaza hacia el origen, algunas arcillas disminuyen de volu

men cuando se les moja y otras en cambio se expanden.

3.1.2 Anisotropias. La anisotropia en la resistencia de los materiales
puede afectar el desarrollo de las superficies y mecanismos de fluencia,

haciendo los andlisis de estabilidad menos seguros.

La anisotropia con simetria axial de los materiales en general y de los
suelos en particular, ha sido discutida por Busching (1967). Aas (1967)
investigé la diferencia en 1la resistencia de suelos arcillosos cuando se
les somefe a cortante en diferentes planos. Para arcillas noruegas encon

tré que SH/SV’ estaba entre 1.5y 2 si eran normalmente consolidadas, y




36

era aproximadamente igual a 1 cuando la arcilla estaba preconsolidada; la
resistencia de falla a 45°se hallaba entre dichos valores, resultando que
la resistencia al cortante en condiciones no drenadas depende del esfuer

zo normal efectivo inicial en el plano de falla.

Se han hecho observaciones (Rogatkina, 1967) que demuestran que las pro
piedades de compresibilidad pueden variar considerablemente en arcillas
naturales en direccidn paralela a la estratificacién, en comparacidén con

las de la direccién perpendicular.

Los trabajos de Biarez (1961) y de Schlosser (1965) son muy importantes
por la claridad con la que ponen en evidencia el papel de la anisotropia
inducida'en el endurecimiénto a la deformacién de las arenas. Por otra
parte, la anisotropia natural de los suelos constituidos por particulas
esféricas depositadas en el campo de la gravedad, equivalente a un pres-

fuerzo, fue cuantificada por Auvinet (1975).
(4

3.1.3 .Consolidacién y efectos retardados. En afios recientes, la mayoria
de los estudios de laboratorio sobre consolidacién se ha orientado a esta
blecer los efectos de respuesta retardada (creep) en un intento por mejo
rar el modelo del proceso de consolidacidén. Barden (1968a) ha revisado
los desarrollos recientes en la teoria de consolidacidén y en las técnicas
de ensaye. Las pruebas para determinar efectos de respuesta retardada son
diffciles de llevar a cabo en el laboratorio debido a los grandes tiempos
que requieren, y a las fuentes de error que pueden perturbar los resulta

dos.
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Raymond (1966) intentd establecer la variacién de la permeabilidad con

BRI BN

la relacidén de vacios al variar la deformacidn. Sus resultados sugieren
que la ley de Darcy es védlida aun cuando los gradientes hidrdulicos sean

mayores de uno siempre que el suelo esté completamente saturado. Sin embar

g

go, se ha presentado evidencia de que dicha ley puede no ser suficiente pa
ra el andlisis cuando estan presentes liquidos de diferente composicién
quimica (Olsen, 1969). En este caso, es necesario incluir efectos osméti
cos y electroquimicos; también hace notar que la teoria cldsica de la con
solidacién no toma en cuenta la capacidad de las arcillas para filtrar sé

lidos, lo que puede ser un factor importante en el proceso.

Algunos casos en que las curvas de presidn de poro observadas no correspon
den a las predichas por la teoria de Terzaghi, han sido registrados por

Schultze y Krause (1964).

Crawford (1965), entre otros, hizo notar que la rapidez con que los especi
menes de suelos se comprimen en pruebas de consolidacién esténdar,'puede
ser varios millones de veces mayor de lo que se observa en el campo. Tam
bién concluyd que la compresibilidad del suelo depende de la rapidez pro
medio de compresidn, y que la estructura del suelo tiene una resistencia
a esta que varia sustancialmente con el tiempo. Todo esto puede tener una
influencia importante en el cdlculo de la distribucién de las velocidades

de consolidacidn en el campo.

Suklje y Sovinc (1964) encontraron en sedimentos arcillosos litorales un

claro predominio de los desplazamientos distorsionales sobre cambios volu

métricos, y que su desarrollo estaba gobernado por la respuesta retardada

de las arcillas.

T
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También el fendmeno inverso a la consolidacidén, la expansién, ha sido

tratado en buen nmero de trabajos.

La consolidacién es el mecanismo principal por el cual la variable tiempo
entre en los cdlculos de la ingenieria de suelos, pero frecuentemente ta
ludes u otras construcciones en diversos suelos han fallado después de su
construccibén o de que han sido iniciadas construcciones ﬁecinas. Es pro
bable que mecanismos de accidn retardada (creep) de la estructura del sue
lo puedan producir esos efectos. Coates et al (1963) realizarén un pro
grama de investigaciones para determinar si la resistencia decrecia con el
tiempo , concluyendo que efectivamente este fendmeno parece ser un efecto
real, que actGia a través de un mecanismo viscéso, dando lugar a pérdidas

de hasta 25 por ciento de la resistencia.

La mayor parte de las investigaciones orientadas a determinar efectos de
accidén retardada han estado dirigidas a medir el aumento de deformacifn uni

taria en el aparato triaxial y fueron resumidas por Singh y Mitchell (1968).

Problemas en regiones adyacentes a una estructura, semejantes a los causa

dos por efectos retardados, pueden deberse a la migracién de la presidn de
poro causada por cargas aplicadas en la superficie del suelo, o a perturba
ciones que resultan de la colocacién de pilotes. Se ha estudiado también

un buen nimero de casos de deformacidén de taludes por creep . Este tipo

de efectos tiene importancia, pues puede ser causa de deslizamientos de

tierra.
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3.1.4 Temperatura. Los efectos mis importantes de los cambios de tempe
ratura han sido observados hasta ahora en laboratorio; la influencia de
la temperatura en los resultados de algunos estudios es mayor de lo que
generalmente se ha pensado. Un informe amplio sobre este aspecto fue pre
sentado por Mitchell (1969). Campanella y Mitchell (1968) estudiaron la
alteracién de volumen y presidén de poro debidos a cambios de temperatura,
Los resultados de pruebas triaxiales drenadas demostraron que las disminu
ciones importantes permanentes de volumen, que pueden ocurrir durante aumen
tos de temperatura bajo condiciones drenadas a esfuerzos efectivos constan
tes, seguidos por enfriamientos, pueden tener exactamente el mismo efecto
que la sobreconsolidacidn, correspondiendo estas condiciones a un incremen
to de presidn inicial seguido por una descarga. Campanella y Mitchell de
mostraron también que en condiciones similares un cambio de temperatura da
lugar a una alteracién de la presién de poro. La magnitud de los cambios
indica claramente la necesidad de controlar la temperatura en las pruebas
de laboratorio, y sefiala la posibilidad de que ocurran casos en que el
comportamiento del suelo en el campo difiera del observado en el laborato

rio, dependiendo de la temperatura.

Es probable que la temperatura influya también en la consolidacién secun
daria como fendmeno viscoso que es, pero los resultados obtenidos en ensa

yes han sido contradictorios.

Murayama (1969) ha investigado la variacién de las constantes eldsticas

de las arcillas con la temperatura. Los datos obtenidos por cierto nime
ro de investigadores,que han sido resumidos por Sherif y Burrous (1969),
sugiereﬁ que si otros factores se mantienen constantes, un aumento en la

temperatura provoca una disminucidn en la resistencia de los suelos.
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Independientemente del fendmeno puramente mecanico de expansidn, hay otros
que igualmente dan lugar a un aumento de volumen; por ejemplo, cambios de
salinidad, cristalizacién e hidratacién de cristales, asociados a altera

ciones de temperatura.

Es factible que otros efectos originen problemas de tipo termoeldstico, de
bido a la expansifn o contraccién del suelo bajo el cambio de temperatura.
El problema en su forma lineal es completamente andlogo al de cohsolidg.

cién. Esta cuestifn ha sido examinada por Scott y Wastmann (1967).
3.2 Clasificacibn del comportamients macroscbpico

En la sec 3.1 se ha visto la gran variedad de formas que el comportamien
to macroscépico real de los suelos puede asumir. Los problemas asociados
a la formulacién de las ecuaciones constitutivas varian con &l; esto suce
de con el modelo reoldgico y con los métodos o procedimientos adecuados
para incorporar la infommacién relativa a la estructura y comportamiento
microscépico. Consecuentemente, es indispensable clasificar los diversos
aspectos del comportamiento macroscopico de suelos, para facilitar los

problemas que origina la formulacidn de las ecuaciones constitutivas.

Sin embargo, aparentemente los sistemas de clasificacién desarrollados
hasta ahora tienen otro propdsito: pemitin al ingenierc de suelos descri
bin y discutin un suelo, tanto con brevedad como con La seguridad de que
su descipeidn send aplicada pon othe ingenieno, phrecisamente al mismo sue
Lo (Scott, 1963). El objetivo ha sido contar con un sistema de clasifica
cidén en el cual un suelo pueda ser colocado en una categoria particular

una vez que se efectlen pruebas adecuadas.

:
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Uno de los sistemas de clasificacidén de aceptacidn mds general es el 444

tema unigicado de clasificacién de suelos (Casagrande), (Scott, 1963); se

presenta en la tabla anexa.

Se basa en el tamafio de los granos y en su uniformidad, y clasifica los
suelos en granulares o no cohesivos, y en cohesivos de grano mias fino. Un
segundo nivel de clasificacidén para los suelos cohesivos los divide en gru
pos de acuerdo con su compresibilidad, basadndose en su limite liquido e

indice de plasticidad.

Cuando el objetivo es estudiar y formular ecuaciones constitutivas, la cri
tica principal a clasificaciones de este tipo es que no establecen una vin
culacién clara con la clase de problemas y las formas posibles de las ecua
ciones constitutivas correspondientes. En realidad, la clasificacién que
hace falta no es propiamente de los suelos, sino mas bien de los tipos del
comportamiento esfuerzo-deformacidn que los suelos exhiben, y de los pro
blemas a-que da lugar la formulacidn de una descripcidn adecuada de los
mismos. Una vez establecida, deberia identificarse una correspondencia

de cada una de las clases con los problemas de ingenieria en qﬁe el compor
tamiento correspondiente eé relevante, el tipo de material en que se pre
senta, el intervalo de esfuerzos, deformaciones, temperatura y tiempos

de carga en que se observa, y finalmente las clases de estructuras y compor

tamientos microscépicos que lo provocan.

La informaci6n respecto a los problemas de ingenieria en que es relevante
seria también de gran utilidad, pues facilitaria la definicidén del grado

de perfeccidn del modelo reoldgico requerido. De acuerdo con Reséndiz (1970),
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SISTEMA UNIFICADO DE Ci

(INCLUYENDO IDENTIFIC.

PROCEDIMIENTO DE IDENTIFICACION EN EL CAMPO
(Se excluyen las particulas mayores de 7.6 cm (3 pulg.) y se basan las
fracciones en pesos estimados)

SIMBOLOS
DEL GRUPO

™

NOMBRES TIPICOS

.‘: ' Amplia gama en los tamaiios de las particulas y cantidades

Gravas bien graduadas, mezclas de

ALTAMENTE ORGANICOS

esponjosa y, frecuentemente, por su textura fibrosa

v ow
R
Z 15~ apreciables de tamafios intermedios cw y arena, con pocos finos o ningun
|55 8
& = nE N
e 85 “3 EE 2" o | Predominio de un tamafio o un tipo de tamarios, con ausencia GP Gravas mal graduadas, mezclas de §
o SE o & g de algunos intermedios y arena, con pocos finos o ningun
4 w3 - = g < o .
Z <8 c £ -
195|532 £[8%
g =% " |7 v 1 Fraccién fina poco o nada plastica (Para identificarla véase Gravas limosas, mezxclas de grava
OsEzs wl=5% poc p GM . g
2-5 s L=t grupo ML) arena y limo
Y] §_ g e © % §::‘.
<3 2% S|oFE
o2 =8 T |lwued . 1
3 g 5 5 N b % | Fraccién fina pldstica (Para identificarla véase grupo CL) GC Gravas arcillosas, mezgﬁu de grav
;EB E g|zER arena y arcilla
AR e [ES
NG 8
[ ol O
. .
3% E E 28 Amplia gama en los tamaiios de las partfculas y cantidades Arenas bien graduadas, arenas con g
2 ECl & <|EEE apreciables de todos los intermedios sw con pocos finos o ninguno
atz| Sy |5E% :
< o i ] vt
28%| &2 g|2°3
nh .2 g « L
g : - = % " s% g E Predominio de un tamaiio a un tipo de tamafios, con ausencia sp Arenas mal gra du?.d 28, arcn.:;s cgn 8
SEl<EE Tl & de algunos intermedios con pocos hinos o minguno
4351 2|
282%% = oo
= S|<Eg 2 l6= .
Bl = = |& % | Fraccién fina ‘poco o nada pldstica (Para identificarla véase Arenas limosas, mezclas de arena y
«] 835 §|™ R grupo ML) SM
| 2* 8|85
8 B LR
) 8 lag =2 B . - i H
S . §§ % | Fraccién fina plistica (Para identificarla véase grupo CL) sC Arenas “““"”‘:ﬁ ‘;}f:‘l"“” de aren
z £ |23
= PROCEDIMIENTO DE IDENTIFICACION EN LA FRACCION
E, QUE PASA LA MALLA N 40
3 .g RESISTENCIA EN |MOVILIDAD DEL TENACIDAD
s g ESTADO SECO AGUA {consistencia cerca del
% _‘g 2 {caracterfstica al  |{reaccién al agitado) limite pldstico)
25 o 3 rompimiento)
zZ%° =.8 5
mEE O35 ® " . . Limos inorg4nicos, polvo de roca, li
i
ga ¥ % %‘% , Nula o ligera Ripida a lenta Nula ML . |arenosos o arcillosos ligeramente pl4
g Q o N .
g a 3 > .2 E?, i Arcillas inorgdnicas de baja o medi:
qU = o w E g | +Media o alta Nula a muy lenta Media CL plasticidad, arcillas con grava, arcill
» 2 o ¢ - arenosas, arcillas limosas, arcillas pob
[T -~
‘ % ‘g 2 0 . ) . Limos orgénicos y arcillas limosa:
; ol Ligera a media Lenta Ligera oL orgénicas de baja plasticidad
& a. . N .
Ao
wY X @ . . . X .
g 2 < SN . . . Limos inorginicos, limos miciceos
.g 2= é 2. _Ligera a media Lenta 2 nula Ligera a media MH diatomaceos, limos eldsticos
D . O30 -+
2 &2y Arcillas inorginicas de alta plasticic
2 : ) §. Alta a muy alta Nula Alta CH arcillas francas
R
= 5 E i . Arcillas orgdnicas de media o alt:
p= Media a alta Nula a muy lenta Ligera a media OH plasticklad, limos orgdnicos de
- - plasticidad media
SUELOS \ . Ficilmente identificables por su color, olor, sensacién - Turba y otros suelos altamente

orgdnicos

{*) Clasificaciones de frontera — Los suelos que pasen las caracteristicas de dos grupos se designan combinando dos simbolos. Por ejemplo, GW-GC, me

4 % Todos los tamafios de las mallas son los U.S. Standard.



ASIFICACIONES DE SUELOS
JION Y DESCRIPCION)

INFORMACION NECESARIA PARA LA
DESCRIPCION DE LOS SUELOS CRITERIO DE CLASIFICACION EN FL LABORATORIO
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Dése el nombre tipico, indiquense los por-
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centajes aproximados de grava y arena, tamafio Coeficiente de uniformidad (C.), Coeficiente de curvatura (Co
miximo, angulosidad, caracteristicas de Ia su- D (Dy)?
perficie y dureza de las particulas gruesas, nom- C= Dm , mayor de 4; Co = -—6—-—;?—6——, entre 1y 3
-1 bre local y geolégico, cualquier otra informacién b s o
descriptiva pertineute y el simbolo entre parén- w . Y
| tesis. ' E % -] No satisfacen todos los requisitos de graduacién para GW
= — =1
g =
— B E T
z = g Limites de plasticidad abajo de la
3 P 3 linea A o I, menor de 4 Arriba de la linea A y
-« = g con I, entre 4 v 7 son
o % = casos de frontera que
— o @ .
g . : : requieren el uso de
Para los suelos inalterados, agréguese infor- g 5 oGS L‘m‘f{e:ef;pg:n;ld:g Z?:ib: de la simbolos dobles
macién sobre estratificacién, compacidad, ce- g 3 " & g » may 7
mentacién, condiciones de humedad y carac- > -E, &3 = &
terfsticas de drenaje. g ., GTosg .
- E 2 o850 D., (Dy)*
& EV¥YOow G = , mayor de §; Ce = e, EMIUYE 1Y §
va % g [¥] 3 2.. § Dy, D)o X Deg
5 e §904 g
g 3 Bsenz
§ 8§ ..t . .
E 5 © 3 ho ¥ No satisfacen todos los requisitos de graduacién paraGW
o o
ava, & :‘ - 8 o 'g
£ 3 EEand
EJEMPLO: 2 8§ E== 2% | Limites de plasticidad abajo de la ) y
R & § 2 ifnea A o I, menor de 4 Arriba de la linea A y
Arena limosa con grava, con 20 % de grava "é' v 3 con I, entre 4 y 7 son
imo | de particulas duras, angulosas y de 15 cm de S8 2 casos de froritm %‘“
tamafio méximo; arena gruesa o fina de par. Y228 . . . requieren el uso de
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~——1 de 15 % de finos no pldsticos de baja resisten- i
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ugar, arena aluvial, (SM) EQUIVALENCIA DE SIMBOLOS
G-Grava M-Limo O-Suelos orginicos W.Bien graduada L-Baja compresibilidad

S-Arena C-Arcilla R-Turba P-Mal graduada H-Alta compresibilidad

COMPARANDO SUELOS A IGUAL LIMITE LIQUIDO, LA
TENACIDAD Y LA RESISTENCIA EN ESTADO SECO AUMEN
TAN CON EL INDICE PLASTICO

Usese la curva granulométrica para identificar las fracciones de suelo anotadas en la columna de identificacién en el campo
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‘/ -
nos Dése el nombre tipico, indiquense el grado 50 /
ticos |y cardcter de la plasticidad; cantidad y tamafio 8 .
e Mdximo de las particulas gruesas; color del sue- ; B
t lo hiimedo; nombre local y geolégico; cualquier @ 40 ‘gﬂ"/
:'is otra informacién descriptiva pertinente y el sim- ] %
w—i bolo entre paréntesis. : B
; w30 CH
. [
Para los suelos inalterados, agréguese infor- Z 9 Ve OH

o macién sobre 1a estructura, estratificacién, con- CL 0

sistencia tanto en estado inalterado como remol- OL MH
———Jdeado, condiciones de humedad y drenaje. 10

. CL ¥ o
ad
? = ICL-M LY/ / ML —}
0 M L
— EJEMPLO: - 0 10 20 3 40 5 6 70 80 90 100
Limo arcilloso, café, ligeramente plistico, por- LIMITE LIQUIDO

—..——] centaje reducido de¢ arena fina; numerosos agu-

jeros verticales de raices; firme y seco en el CARTA DE PLASTICIDAD PARA LA CLASIFICACION DE SUELOS

lugar, loess (ML). DE PARTICULAS FINAS EN EL LABORATORIO
zcla de grava y arena bien graduada con cementante arcilloso.
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i .

a pesar de Las notables desviaciones del comportamiento de Los suelos con

A

3 nespecto a La teornla de La elasticidad Lineal e isotrdpica, se ha demostra
: do empirnicamente que ef cdleulo de La nespuesita del suelo mediante Las re
Laclones esfuernzo-degormacibn correspondientes, puede sern suficlentemente

“aproxdimado para fines prdeiicos en Los sigulentes casos:

a) Bstwctuwras de fiewna y cimentaciones sufetas a excifaclones dind
micas pequefias o moderadas, esto es, de magnitud tal que Los es
fuerzos dindmicos inducidos son pequeiios en comparacibn con La re
sistencia de Los suelos. Tales son Ls condiciones en La mayonrla
de Las cimentaciones de maquinatia y en algunos casos de excita

cibn sismica de cimentaciones y de estrnuctunas térnrneas.

b) Cimentaciones y estructuras de tierna sufetas a procesos monotbni
cos de carga o descarga, con inchementos de esfuernzos pequeios en
comparacifn con La magnitud de Los esfuenzos Lniciales y con La
nesistencia. Estas condiciones suelen cumplinse alrededor de exca
vaciones poco profundas, thas muros de nretfencibn que sufren des
plazamientos pequefios, en cimentaciones supenficiales o p}wﬁundéus
con factores de seguridad muy grandes, en presas de tiemna sufe
tas a variaciones en el nivel del embalse, y en elementos de sue
Lo a distancias moderadas o grandes, de zonas sufetas a cambios

cualesquiera en el estado de esfuernzos.

Es probable que haya otras situaciones de interés practico en que las desvia

ciones de la teoria lineal puedan describirse con modificaciones sencillas

de las ecuaciones constitutivas, y en forma semejante los efectos viscoelas
B ticos se representen satisfactoriamente modificando poco el modelo eldstico;

& pero tales extensiones solo pueden derivarse efectivamente a la vista del


http:p1!:.o6un.da
http:6ue.e.en
http:c.a.Jt.ga
http:c.a.Jt.ga
http:e�:tJtuc.:tuJt.cu

44
comportamiento macroscdpico exhibido por el suelo correspondiente, y tenien

do en cuenta el tipo de problema de ingenieria que se intenta atacar.

3.3 Seleccibn, especializacibn y desarrollo de modelos reolbgicos

Es necesario que de entre el gran nimero de teorias y modelos desarrollados
en mecdnica de los medios continuos, se seleccionen aquellos que son rele
vantes en conexidén con mecénica de suelos. Una vez identificados, se re
quiere definir con mayor precisidn su aplicabilidad y modificarlos cuando
sea necesario, para hacerlos mis adecuados a los suelos. Debido al consi
derable avance de la mecanica de los medios continuos, es de esperarse que
la necesidad de desarrollar nuevos modelos reoldgicos bdsicos sea poco fre
cuente, aunque tal necesidad puede ocurrir, como parece ser el caso de la
teoria de mezclas, que aparentemente debera sufrir ajustes basicos importan

tes para hacerla aplicable a suelos.

3.3.1 Teorfa de consclidacién, Como se menciond en el cap 2, los suelos

desde el punto de vista de mecdnica de los medios continuos deben considerar

se como mezclas, no tanto porque sus componentes sélidos no sean homogéneos,

sino principalmente por la presencia de una fase liquida o gaseosa que ocu
pa los poros de su componente sdlido. En la actualidad se cuenta con una
teoria de mezclas considerablemente desarrollada (Truesdell, 1965; Green y
Adkins, 1964; Green y Naghdi, 1965, Green y Naghdi, 1967), pero estd orien
tada basicamente a explicar los fendmenos que ocurren en mezclas quimicas

y aparentemente es poco apropiada para describir materiales tales como los
suelos. Quizd el trabajo de Green y Adkins (1964) en que se examina la di

fusion de un fluido no lineal a través de un sélido eldstico, sea el mis

apropiado para su aplicacidn a los suelos. En cualquier caso, no ha habido
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relacidn entre los estudios realizados por investigadores en la fundamenta

citn de la mecénica de los medios continuos y los de quienes trabajan en me

canica de suelos.

En el mismo cap 2 se menciond que la falta de una teoria de mezclas se suple
utilizando esfuerzos efectivos para describir el comportamiento del suelo.

Cuando se procede asi, es necesario adoptar alguna hipétesis para el compor
tamiento dindmico de la fase liquida en las teorias de consolidacién mds co

minmente empleadas en mecanica de suelos, que consiste en la ley de Darcy,

El fenbmeno de consolidacién'fue discutido originalmente por Terzaghi y pos
teriormente por Rendulic, quienes consideraron exclusivamente deformacidn
eldastica unidimensional del material s6lido y supusieron que la ley de Darcy
era obedecida por el liquido. Biot, y después Mandel, consideraron la situa

cibn tridimensional para deformaciones pequefias.

Sin embargo, las ecuaciones que gobiernan la deformacién del sélido y la di
fusién del liquido estdn acopladas, lo que da lugar a dificultades matemati
cas considerables en su soluci6én. McNamee y Gibson (1960), Schiffman y Gibson
(1964), Gibson, Schiffman y Pu (1968), obtuvieron soluciones para algunos

problemas especificos.

Las ecuaciones de Terzaghi-Rendulic son mids faciles de resolver y se pueden
obtener soluciones aproximadas por métodos numéricos. Sin embargo, en afios
recientes el problema general en el que los medios estidn acoplados, se puede
tratar por métodos variacionales y técnicas del elemento finito, utilizando

calculadoras digitales.

LR e £ R 1 At
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En el desarrollo de cualquier teoria de consolidacidn hay tres aspectos que

deben incluirse:

1)  La suposicibn de algunas phopiedades para el A6Lido poroso

2) La suposicibn de propiedades para el material que LLena Los pohos

del 4684ido

3) La suposicibn de algunas propiedades para La interaccidn entre el

maternial que LLena Los pohos y el s64ido poroso.

En general, el modelo del sélido puede ser eldstico, plastico, viscoeldsti

co, no lineal, etc.

También al fluido se le pueden asignar caracteristicas diversas, asi como
a las relaciones entre este y el slido poroso, aunque se suele suponer la
validez de la ley de Darcy. De lo anterior resulta claro que la mecédnica
de suelos se ha ocupado solamente de una parte pequefia de las clases posi
bles de pfoblemas de consolidacidn, y que el problema completo incluye el
camportamiento mecdnico de sélidos compuestos interactuantes, y que conse
cuentemente debe basarse en una teoria de mezclas adecuada para describir

esta clase de fendmenos.

Las arcillas, al consolidarse, contindan deformdndose lentamente después
que la consolidacidn predicha por la teoria de Terzaghi-Biot ha cesado. Es
te fendmeno se llama consolidacidén secundaria; su origen es de cardcter por
completo diferente, pues se debe a la respuesta retardada del material s6li
do, por lo que su descripcidn requiere la introduccién de ecuaciones consti
tutivas de los s6lidos que incorporen el retraso en la respuesta. Los s6li

dos en los modelos correspondientes son viscoeldsticos y en esta forma han

R
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sido examinados por diversos investigadores en afios recientes; entre ellos,
Biot (1956, 1963), Florin (1959), Schiffman y Habetler (1967), Yamada (1967),
Suklje (1967) y Chen (1968). Christie (1964) resume el trabajo de varios
autores sobre consolidacidén secundaria y demuestra que hay menos diferencias
entre estas teorias de lo que se pensaba. En el libro editado por Tsytovich
(1967) se presenta una breve historia del estudio de la consolidacién, y se
discuten diversos problemas relativos tanto a la consolidacién primaria co

mo a la secundaria.

3.3.2 Modelos elésticos. A pesar de sus 1imifaciones, el modelo eldstico
lineal es uno de los que se han usado mas ampliamente en mecénica de suelos
(Reséndiz, 1970). Para que la teoria de la elasticidad lineal e isotrdpica
sea valida, se requiere que las deformaciones sean pequefias y qué los ejes
principales de deformacién y esfuerzo coincidan. Tal vez la limitacién mds
importante desde el punto de vista prictico de esta teoria, es que la misma
no puede explicar el efecto de dilatancia de los suelos, el cual distingue
claramente a estos materiales de muchos otros usados en ingenieria. En con
secuencia, solo en circunstancias especiales se puede esperar que las rela
ciones esfuerzo-deformacién lineales representen con suficiente aproximacidn
.

la respuesta de un suelo a la solicitacién de un sistema de cargas. En ge
neral, el grado de aproximacidn dependeri del nivel inicial de esfuerzos,

de la magnitud de sus incrementos y del tipo de suelo.

Los dos pardmetros que caracterizan un material eldstico lineal e isotrdpi
co varfian con los niveles de esfuerzo inicial y final; ademds, frecuentemen
te difieren cuando se les detemmina con diversos tipos de prueba. Por ejem

plo, 1la relacidn de Poisson de un suelo parcialmente saturado, determinada

en términos de las deformaciones principales en prueba de compresidén triaxial,

PSS A A5
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bajo esfuerzo lateral constante, puede ser diferente de la determinada en
téminos de la relacién de esfuerzos principales, en una prueba de compre
sion unidimensional, bajo deformacién lateral nula. Es natural que esto
sea asi, ya que el uso de la elasticidad lineal en los suelos es en reali
"dad una forma arbitraria de representar un comportamiento no lineal, en el
cual, por no ser valido el principio de superposicidn y por haber anisotro

pia inducida, las trayectorias de esfuerzo influyen en la respuesta.

Los parametros mds comunes para describir relaciones esfuerzo-deformacidén
lineales e isotrbpicas, son el mddulo de Young, E, y la relacién de Poisson,
v. Los valores de E y v varian con los esfuerzos hidrostdticos efectivos

de preconsolidacidn y actuante.

Para detemminar los parametros E y v en problemas dindmicos, se utilizan
procedimientos especiales. En general, debe procurarse que se reproduzcan
las condiciones de esfuerzos iniciales y las trayectorias de esfuerzos efec

tivos del prototipo.

#

El médulo de deformacidn recuperable, E» ¥ el de deformacidn bajo carga
repetida, Eg> obtenidos en pruebas casi estéticas, considerando en el pri
mer caso las deformaciones recuperables y en el segundo las totales después
de cierto nGimero de ciclos de carga, son generalmente comparables. Dichos
valores son también semejantes o poco menores que el mbdulo de elastici
dad dindmico, Eqo obtenido a partir de la frecuencia fundamental de una
probeta cilindrica excitada axialmente. Los tres dan en general resultados

satisfactorios en la prediccién de respuestas dindmicas.

El valor de E, se obtiene al someter a ciclos de carga y descarga axial,
una probeta cilindrica bajo esfuerzo lateral exterior constante. El médu

lo E, se define como la relacidén entre el incremento de esfuerzo axial y
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el correspondiente de deformacidn axial actual, desﬁués de pequefios incre
mentos y decrementos suéesivos de carga axial (Reséndiz, 1970)}. El proce
dimiento para la determinacién de E se basa en el hecho experimental de que
tanto el trabajo de histéresis como el de deformaciones diferidas, se redu
cen considerablemente después que la probeta se somete a cierto nimero de
ciclos de carga y descarga de pequefia amplitud. El1 médulo de elasticidad
dindmico E, se calcula mediante la relacidén que en la teoria de elasticidad

lineal existe entre la frecuencia fundamental de vibracidn longitudinal de

una barra y el médulo de Young.

Por lo que respecta a los pardmetros aplicables a carga estdtica, es impor
tante tener en cuenta la irreversibilidad de una parte de las deformaciones
del suelo, y que los pardmetros de elasticidad en carga y descarga son muy
diferentes. Su detemminacién se efectfia habitualmente por medio de una

prueba triaxial.

Como se vio con anterioridad, la ecuacién constitutiva mis general para un
material eldstico no lineal tiene la forma dada por la ec 2.5.1. En realil
dad, los suelos no son materiales eldsticos; debido a ello, los esfuerzos
en un instante dado dependen de la historia de las deformaciones, por lo
menos de los mdximos valores alcanzados por los componentes de la deforma
cidn a lo largo de ciertas trayectorias. En el caso particular de carga
proporcional’bajo ciertas condiciones, es posible expresar los esfuerzos
en funcidén del estado final de las deformaciones, ya que este define la
trayectoria seguida por el material en el espacio de las deformaciones uni

tarias.
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Para programas de carga proporcional es frecuente emplear las llamadas le

yes de deformacidn, que dan la deformacidn total en funcidn del estado de

esfuerzos actuante. Dichas leyes pueden extenderse a ciertos programas mas
generales que los de carga proporcional. Su expresidn general para materia
les inicialmente isotrbpicos toma la forma de la ec 2.5.1, cuya aproximacién
de segundo grado ha sido usada frecuentemente en mecdnica de suelos y estd

dada por

2
T = (231[1 + 332‘1 + lez)&f_j

]

|
+ (Bk + B3 1)€ij + BS€“1€£-]
donde 1,, 1,5, 13 son los tres invariantes de la deformacién y las cinco
constantes B se determinan a partir de pruebas apropiadas. Debido a que

los suelos granulares no se comportan en la realidad como un material de

segundo orden, no es posible esperar que las relaciones esfuerzo-deforma s
cién que contienen las cinco constantes del material describan adecuadamen gg‘

te su cbmportamiento a lo largo de un programa arbitrario de carga. Sin

embargo, esta ley de segundo orden incorpora efectivamente los aspectos
cualitativos importantes del comportamiento del suelc que lo distinguen
de la mayor parte de otros materiales empleados en ingenieria. Al respec

to, Reséndiz  (1970) hace notar que los escasos resultados experimentales

disponibles indican que cuantitativamente el grado de aproximacién de esta

ecuacidn es decepcionante, y sugiere la posibilidad de incluir mayor n(me

ro de términos para superar la dificultad.

b
.
-
L

Ademds de las leyes de deformacidn, se han utilizado otras llamadas leyes

de deformacién empiricas debido a que no estén sujetas a satisfacer las res
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tricciones mencionadas. Es claro que en estas condiciones su aplicabili
dad es sumamente restringida. Kondner (1963), y Kondner y Zelasko (1963),
han propuesto relaciones esfuerzo-deformacién de tipo hiperbdlico para des
cribir los resultados de pruebas triaxiales para suelos cohesivos en condi
ciones no drenadas y para suelos granulares en condiciones drenadas, Mar
sal et af (1965), encontraron que los suelos granulares bajo presiones
confinantes tales que no hay rotura de granos, satisfacen relacioneskeg
fuerzo-deformacién de tipo parab6lico en prueba axial drenada, siempre que
los esfuerzos desviadores sean menores del 80 por ciento del correspondien

te a la falla,

En 1la solucién numérica de problemas con valores en la frontera, en general
es preferible expresar las leyes de deformacidn no lineales en forma incre
mental. En este sentido, la expresidn incremental de una ley de deforma
cidn no es mads que la forma diferencial de dicha ley. Sin embargo, convie
ne hacer notar que si al mdédulo tangente no se le impone ninguna restriccidn
del tipo de las que deben satisfacer las derivadas parciales de una funcidn
(condiciones de simetria), entonces es posible expresar en forma incremen
tal una clase de relaciones esfuerzo-deformacidn mis amplia que la que ad

mite una expresidn de la forma de la ec 2.5.1.

3.3.3 Viscoelasticidad. Para describir los efectos de respuesta retarda
da de los suelos, se puede emplear la teoria de la viscoelasticidad que
relaciona los esfuerzos con la historia de las deformaciones. En el caso
de un material linealmente viscoeldstico, para el cual un principio de su
perposicidn es valido, los esfuerzos y las deformaciones estadn relaciona

dos por las ecuaciones

t de,i
o0 = [ e -0 e (3.3.3.1)
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o' (1) =f 6(t - 1) —= dr (3.3.3.2)

- i
donde g y € . son los tensores desviador de esfuerzo y de deformacidn,res
iy i
pectivamente, K(t) y G(t) son dos funciones dependientes de las propiedades
del material, que juegan un papel similar a las constantes Ky G en la teo

ria de la elasticidad lineal.

Estas relaciones se pueden expresar en forma inversa:

. t dcii ;
e”(t) =j; s(t - 1) T 9T (3.3.3.3)
Yy
t dr !, |
e' (t) = J(t - 1) —d dr (3.3.3.4)
RORY| -

donde s{t) y J(t) son funciones que dependen de las propiedades del mate

rial.

Los modelos viscoelasticos frecuentemente se definen mediante sistemas de
resortes y amortiguadores. También es habitual asociarlos a los nombres de
las personas que los desarrollaron por primera vez. Asi, un resorte lineal
y un amortiguador lineal en serie forman el modelo de Maxwell, y en para
lelo el modelo de Voigt. Con mayor generalidad, la ecuacidn constitutiva

tiene la forma diferencial

M dn
F(t) = > b~ u(t)
mz=0 dt

i
s M=
o

]
IO.
3

TR
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donde F(t) y u(t) son las funciones de fucrza y desplazamiento, y los coe

ficientes a vy bm estén relacionados con los tiempos de relajacién. El mo
Q’ delo de Maxwell v el de Voigt son casos particulares del mis general. Los
modelos viscoelisticos lineales también pueden representarse mediante fun

ciones de respuesta espectral.

Todos los modelos anteriores corresponden a materiales lineales. La inves
tigacidn en mecdnica de suelos quc emplea modelos reoldgicos lineales y la

teoria de la viscoelasticidad lineal, no toma en cuenta la respuesta no 1i

neal del material. Este punto fue discutido ampliamente por Drescher (1967),
quien estudid la respuesta retardada no lineal para suelos cohesivos, y me

diante datos experimentales demostrd que la superposicién no es valida bajo

condiciones de esfuerzo uniaxial. El mismo autor usa la representacidn
integral propuesta por Green y Rivlin (1957), que puede escribirse como

una serie infinita:

t do (t,)
E(t) =f Jl(t - Tl) —a—TT"dTl +

-0

t .t do (1,)
j"f Jolt = 14, t - Tp) ==———— dT1, dT, +
dTl

-0 -

t .t do(t,) do(TN)
O ik AP

drt, dTN N

-y -0

Con los términos primero y tercero de esta serie, Drescher pudo represen
tar la parte de la deformacidn dependiente del tiempo de una arcilla, que

también exhibid deformaciones elasticas y plésticas.

En mecédnica de suelos, la deformacién viscosa o viscoeldstica recibe tam

bién el nombre de consolidacién secundaria. Schiffman (1959) discutid va




54

rios tipos de modelos reoldgicos mecanicos para representar esta clase de

comportamiento del material. El anilisis de los resultados de las pruebas

experimentales correspondientes, en general ha usado modelos y conceptos
reolégicos (Anagnosti, 1963; Hardin, 1968; Tan, 1964). Schiffman, Ladd

et al (1964) propusieron un modelo de cinco elementos para estudiar la
consolidacidén secundaria de arcillas; otros modelos fueron examinados por
Murayama y Shibata (1964), y por su parte Tsytovich y Ter-Martirosyan (1966)
examinaron el problema de determinar los parimetros viscoeldsticos para

arcillas parcialmente saturadas.

3.3.4 Plasticidad y teorias de falla. Los fendmenos de falla y fluencia
requieren modelos especiales para ser descritos en forma adecuada. En me
cénica de suelos se han utilizado para este objeto principalmente la teo

ria de la plasticidad y la de la falla de Mohr-Coulomb,

En la teoria de la plasticidad (Prager, 1959) se considera que el material
se comporta eldsticamente hasta que alcanza la condicién de fluencia. Es
ta condicibén toma la forma de una superficie en el espacio de los esfuerzos,
la cual debe ser convexa. Un material idealmente plastico y estable tiene
un comportamiento perfectamente eldstico mientras su estado de‘esfuerzos

se encuentre en un punto dentro de la regidén limitada por la superficie de
fluencia, y fluye indefinidamente cuando dicho estado se encuentra en la

superficie de fluencia. La posicién de esta no depende de la historia de

los esfuerzos en el material en el caso de los idealmente plasticos., Sin %
embargo, los materiales reales endutecen con La deformacién, y la posicién §§
de la superficie de fluencia depende de la historia de la deformacidn ]

(Drucker, 1962).
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Para materiales isotr0picos,o,, 0 y 0350N intercambiables, por lo que bas
ta conocer una parte de la superficic de fluencia para que queden detemmi
nadas las demds. Diversos criterios de luencia han sido considerados,
entrc ellos el de Tresca (Prager, 1959), que sc basa en el esfuerzo cortan
te maximo, y el de Huber y Von Mises, que se fundamenta en la magnitud del

sepundo invariante de esfuerzo desviador.

Desgraciadamente, las relaciones esfuerzo-deformacién hasta ahora desarro
lladas, se apoyan en dos hechos experimentales validos para muchos metales,

pero inaplicables a los suelos:

a) la influencia de las presiones hidrostédticas no es apreciable,

excepto si son muy altas

b) 1la deformacién ocurre en cualquier caso, a volumen practicamente

constante

En esas condiciones, solo los esfuerzos cortantes y las deformaciones dis

torsionales son importantes en las relaciones esfuerzo-deformacidn.

En los suelos, por lo contrario, las condiciones de fluencia y las relacio
nes esfuerzo-deformacién son muy sensibles al esfuerzo hidrostatico y cubren
una gama muy amplia de posibilidades de cambio de volumen durante la defor

macién plastica, desde expansidn hasta contraccién pasando por cambio nulo.

Ya que la presidn hidrostatica es significativa, en general la superficie

de fluencia para una arena estaria dada por una ecuacién de la forma

i 1

F(Jl’ Jz; Jg) =0 (303-1‘}'1)
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La experiencia ha mostrado que J; interviene frecuentemente en forma lineal
en esta ecuaci6on. Cuando un material se encuentra en un estado de esfuer
zos sobre la superficie de fluencia, las deformaciones pldsticas son norma
les a esta para un material idealmente plastico. Las implicaciones de es
te hecho para el comportamiento de suelos cohesivos han sido consideradas
por Drucker y Prager (1952), y Drucker, Gibson et af (1957). Si la condi
cién de normalidad es valida para un material pldstico, entonces la rela
cién entre las velocidades de la deformacién y los esfuerzos aplicados es
td dada por una regla de §lujo asociada. Para definir esta regla de flujo,

es Gtil introducir un potencial plastico

= A =— (3.3.4.2)

Un esfuerzo muy considerable ha sido destinado a determinar el potencial

plastico de los suelos (Roscoe y Burland, 1968; Barden et af, 1969).

Aparenteménte, las arenas muestran en determinados aspectos endurecimiento
con la deformacién, y deformaciones ineldsticas se presentan aun en las mas
pequefias desviaciones de las condiciones de esfuerzo hidrostatico. Ya que
el material subsecuentemente exhibe comportamiento eldstico bajo carga y
descarga a niveles de esfuerzo menores de los que se habian aicanzado pre
viamente, es necesario pensar que una superficie de fluencia se forma en el
punto limite del esfuerzo cortante para poder retener ladefiniciénde la su
perficie de fluencia usada en la teoria de la plasticidad. En ensayes de
arenas se ha demostrado (Ko y Scott, 1967b) que cargando o descargando a lo
largo de la misma trayectoria de esfuerzo, el material exhibe al menos par

cialmente comportamiento reversible, por lo que es claro que cada nuevo pun
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to alcanzado en una trayectoria de esfuerzo cortante dada, es un punto de

una nueva superficie de fluencia asi generada.

La superficie de fluencia debe distinguirse de la superficie de falla; la
cuestidén de la identidad de estas dos superficies estd ligada.a la aplica
bilidad de la condicidn de normalidad para la superficie de falla. Se ha
intentado establecer teorias de falla para suelos no cohesivos, siendo la
mas comﬁn la de Mohr-Coulomb. En la actualidad no éxiste ningim sustituto
atil (Gguze, 1964). La teoria de Mohr-Coulomb se basa en la premisa de

que el suelo falla cuando la oblicuidad del esfuerzo resultante alcanza

un valor mdximo en algin plano en el material. En esta teoria se ignora
el efecto del esfuerzo principal intermedio. Drucker (1953) ha interpre
tado los criterios de falla modificados tanto de Tresca como de Von Mises
como extensiones del criterio de Coulomb bidimensional al espacio de esfuer
zo tridimensional, pero Shield (1955) considera que la forma que se muestra
en la fig 1 es la {inica adaptacién tridimensional apropiada de la ley de
Mohr-Coulomb. Aunque el trabajo de Shield se refiere a suelos cohesivos
ideales, su representacidén cdnica de la superficie de falla parece adecua
da para materiales no cohesivos. Coleman (1960) sugirid una ecuacidén gene
ral invariante para describir la falla en suelos; una superficie de falla
semejante ha sido propuesta por Geniev (1968), basada en resultados de en
sayes de Lomize y Kryzhanovsky (1967). Por su parte, Parkin (1965) formu
16 un criterio de falla que se apoya en un anilisis del comportamiento de

un medio granular idealizado.

El perfeccionamiento de los aparatos y procedimientos de prueba ha permiti

do efectuarkensayes y programas de carga que cubren posibilidades muy amplias

en el espacio de esfuerzos principales; esto a su vez ha hecho factible po

ner a prueba la condicién de normalidad.
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Weidler y Paslay (1968) hicieron notar que dicha condicién no constituye
una iey de la naturaleza, y que en sistemas con friccidn no es valida en
general. Con base en consideraciones de energia derivaron una regla de
flujo, que de acuerdo con sus conclusiones seria necesaria para materia
les con friccién, ya que la condicién de normalidad no se observa experi
‘mentalmente. Sin embargo, debido a la naturaleza del comportamiento del
suelo no es claro qué tan sensitivo es este a la naturaleza de la prueba
que se utiliza en la investigacidn de la normalidad. De Jong (1964) tam
bién discutid la falta de cumplimiento de la condicién de normalidad en
suelos. Roscoe, en su analisis al trabajo de De Jong, pone en duda sus
afirmaciones respecto a la condicién de normalidad y discute la investiga
cidn del Laboratorio de Cambridge en esferas de acero y en arcillas nor

mal o ligeramente preconsolidadas.

Roscoe considera que en mecdnica de suelos se destina demasiado esfuerzo
para estudiar condiciones de falla, especialmente si se toma en cuenta que
el disefio de las estructuras se hace a niveles de esfuerzo mucho menores.
Para €1, es la regién de fluencia la que debe ser estudiada en detalle y
hace notar que la envolvente de Mohr-Coulomb no es uma superficie de fluen

cia en el verdadero sentido de la palabra.

Aparentemente, no es posible establecer por ahora en forma definitiva la
relevancia de la falta de normalidad en el analisis de los problemas plas

ticos, lo que debe ser examinado mds extensamente.

Davis (1968) ha discutido las diferentes formas de la teoria de plastici

dad con reglas de flujo asociadas o sin ellas, y ha propuesto una variante

it

de la regla de flujo para permitir seleccionar el cambio de volumen en las
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condiciones de flujo, de tal manera que se ajuste a las mediciones obte

nidas en el comportamiento real del suelo.
3.4 Crnitenios de seleceidn de tipo inductivo y causal

Al hacer el planteamiento del problema tedrico general de la obtencién de

las ecuaciones constitutivas de los suelos, se ha visto que el mismo se

puede formular en términos de la seleccién y especializacidon de modelos

reoldgicos adecuados. Fn efecto, suponiendo que se cuenta con un modelo
reologico general, que contiene entre sus casos particulares la ecuacién
constitutiva de un material dado, el trabajo experimental requerido para
su obtencidn serid tanto mds sencillo cuanto mds especifico sea el modelo

al cual se ajustan los parametros por medio de los experimentos.

El trabajo tedrico que se requiere puede concebirse como el desarrollo de
métodos para pasar sistemiticamente de modelos de relaciones esfuerzo-de
formacidn de mayor generalidad a otros mis especificos, pero en fofma tal
que la ecuacidn constitutiva del material considerado se mantenga como un

caso particular del modelo mas especifico.

b st g

Una primera etapa en este proceso la forman los conceptos del cap 2, donde

se han formulado ecuaciones constitutivas que satisfacen los tres postula
E dos fundamentales: a} determinismo del esfuerzo; b} el principio de accién

| local, y ¢} el principio de independencia del sistema de referencia. Otro
paso en la obtencidn de modelos reoldgicos mds especificos se da al festrig
gir la atencidn a materiales simples, cuyos esfuerzos en un punto dependen

solo de la historia de los gradientes de las deformaciones en ese punto.
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Cuando el material exhibe simetrias, es posible progresar atn mds al incor

porarlas en los modelos reolégicos que se consideran.

Para etapas ulteriores es necesario recurrir al conocimiento previo dispo
nible del comportamiento del material considerado, que puede derivarse del
que ha exhibido en el campo o en el laboratorio. Cuando esta informacién
se compara con la relativa a los modelos reolbgicos que se han desarrolla
do en mecanica de los medios continuos, es posible lograr mayor especiali
zacidn; a esta forma de proceder corresponde en gran medida el material de
la sec 3.3. Sin embargo, el método es poco sistemitico y no es mucho lo

que se puede avanzar con él sin correr grave riesgo de llegar a especiali
zaciones inadecuadas; es decir, que no contengan como casos particulares

las ecuaciones constitutivas del material o materiales que interesan. De
aqui la necesidad de recurrir a procedimientos de seleccién mas sistemidti

cos.

Los suelos presentan caracteristicas comunes de comportamiento, cuyo grado
de similitud estd condicionado tanto por la naturaleza del material como
por el rango de esfuerzos y deformaciones considerado, temperaturas, etc.
Hay dos formas principales para identificar estos rasgos comunes: a} deri
varlos de la causa general que los provoca, y b} inducirlos del resultado
de gran nimero de pruebas en suelos de la misma especie. Sin embargo, ambas
formas no son independientes; es comGn que una propiedad primero se asocie

a una clase de material inductivamente a través de gran nimero dé pruebas

y posteriormente se identifique la causa que lo provoca; por ejemplo, la

no cohesividad. Alternativamente, de una caracteristica general de la cons
titucién de algunos suelos puede deducirse que cierta clase de comportamien
to es previsible para ellos y después verificar que efectivamente lo exhi

_ ben,
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3.4.1 Criterios causales. La fuente principal para el establecimiento

de criterios derivados de una causa comiin que provoca cierto comportamien
to, es el conocimiento de la estructura y comportamiento microscépicos.

Sin embargo, en esta Area de estudio conviene distinguir dos tiﬁos de inves
tigaciones, unas que tienen por propdsito conocer la estructura y el compor
tamiento microscbpicos, y otras cuyo objetivo es desarrollar métodos para

incorporar este conocimiento en las ecuaciones constitutivas.

3.4.1a Investigaciones acerca de la estructura y el camportamiento micros
cSpicos. Las discuciones tedricas del comportamiento del suelo a nivel mi
croscdpico, se dividen en dos grupos: las que se refieren a materiales no
cohesivos en los cuales las fuerzas intermoleculares son pequefias, y aque
llas relativas a materiales en que las fuerzas entre las particulas debi
das a su composicién molecular y a la naturaleza quimica del agua inters
ticial predominan, como las arcillas. Las investigaciones que directa o
indirectamente se refieren a la estructura del suelo son escasas, debido
tal vez a las dificultades de dicha investigacién, o a que gran parte de
la metodologia relativa a este campo cae fuera de la corriente principal

de la mecadnica de suelos.

Un ejemplo importante de dicha clase de trabajo es el articulo de Roscoe
(1967), que incluye imigenes sumamente finas de la estructura de una arci
11a, obtehidas con la técnica del as electrdnico microscépico escudrifiador
(scanning electron beam michoscopic fechnique). De esta manera se ha demos
trado que los esfuerzos cortantes dan lugar a anisotropias en algunas regio
nes, las cuales deben ser tomadas en cuenta en la formulacién de ecuaciones

constitutivas.



http:�c.anru'.ng

62 ;

Algunos otros trabajos incluyen el de Karlsson y Pusch (1967), el de

Penner (1965) y una investigacién de la relacién entre las propiedédes
eléctricas del suelo y su estructura debida a Mitchell y Arulanandran (1968).
Se estima que las arcillas consisten en una malla de particulas minerales
interconectadas de alguna manera, cuyos intersticios contienen agua. Se
han utilizado consideraciones fisico-quimicas para describir tanto las re
laciones entre las particulas de las arcillas como el estado molecular y
i6nico dél agua de poro. Un aspecto de interés fundamental en mecénica de
suelos es la determinaci6én de los procesos de deformacién y falla en arci
1las. Se han planteado diversas teorfas para explicar cémo estdn interco
nectadas las plaquetas de arcilla; algunas suponen que no hay contacto efec
tivo, pero que en su lugar se ubican moléculas de agua orlentadas o estruc
furadas, o.iones de otra naturaleza. Se considera entonces, que él fenéme
no de relajacién que manifiestan bajo carga las arcillas, se debe, princi
palmente, a las propiedades del agua y de otras moléculas minerales que se
instalan en los espacios mis pequefios entre las particulas. La difusién

de las moiéculas de agua y los iones alrededor de los puntos de mayor acer
camiento de las particglas, resulta de un movimiento que varia con el tiempo

de una partfcula respecto a otra.

En los ﬁltimqs diez afios se ha logrado un progreso considerable en la compren
sién del mecanismo de deformacién de las arcillas, debido a la aplicacién de
una teoria (rate process theory) desarrollada por Eyring y sus colaboradores
en el campo de la cinética quimica; esta teoria ha sido revisada por Mitchell,
Singh y Campanella (1969)., De acuerdo con ella, los dtomos y las moléculas

que participan en procesos de deformacién tienen sus movimientos relativos
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limitados mediante barrcras de energia que separan posiciones adyacentes
de equilibrio. Cualquier desplazamiento requierc una activacién que con
siste en adquirir suficiente energia para superar esta barrera de energia.
La energia libre de activacidn pucde depender de la fuerza con la cual la
unidad que participa en el proceso ¢s mantenida on su posicidn original,
o del trabajo requerido para formar un espacio al cual pueda moverse. La
aplicacion de la teoria de procesos dependientes del tiempo a los resulta
dos de pruebas de creep, constituye un medio de obtener informacién acer
ca de la resistencia y nimero de ligas entre las particulas en suelos ba

jo diferentes condiciones.

En el articulo citado por Mitchell et al (1969) y en otro de Mitchell,
Campanella et af (1968), cierto nimero de resultados se dedujeron de la
aplicacion de la teoria de procesos dependientes del tiempo. Los valores
medidos de la energia de activacién para el creep fueron del orden de 30 a
45 kilocalorias por mole. Cuando estos resultados se toman conjuntamente
con observaciones de que la energia de activacidn es independiente del con
tenido de agua, presion de consoiiéacién,y relacion de vacios, implica que
las conexiones entre las particulas son en efecto de s6lido a sdlido, del
tipo de valencia primaria. Las energias de activacidn deducidas indican
que la resistencia a esfuerzo cortante no puede expiicarse postulando la
presencia de peliculas viscosas de agua entre las particulas en los puntos

de mayor proximidad.

Nﬁtchell)fsus colaboradores (1969) también llevaron a cabo pruebas de
cheep en arenas, y reportaron que las energias de activacién calculadas
son similares a las obtenidas para arcillas. Sin embargo, las energias
de activacidén se lograron mediante un método que no incluia pruebas a di

ferentes temperaturas, ni se tomaban en cuenta los niveles de vibracién

Mo
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ambiental. A pesar de ello, las deformaciones dependen de la naturaleza
de los niveles de vibracidén ambiental, tanto en el caso de arenas como en
el de arcillas; consecuentemente, las pruebas de creep del tipo discutido

deben aislarse de la vibracidén ambiental.

Los calculos de Mitchell (1969) permiten hacer una estimacién del nimero

de conexiones o de la relacién drea de contacto de s6lido a s6lido por uni
déd de drea de la arena sometida a prueba. Se encontrd que el nimero de
conexiones aumenta en forma aparentemente lineal con la presién confinante,
como se esperaria conforme a la teoria de falla de Mohr para arenas, que,
por ejemplo, a una presidn de confinamiento de alrededor de 20 psi se re
quiere 1.3 x 107" cm?/cm? de &rea de contacto, aproximadamente. Una compa
racién de este némero con la teoria de contacto eldstico de Hertz, suponien
do esferas elasticas que poseen las propiedades del silice arregladas en
paquetes clbicos centrados en las caras, bajo la misma presitn, da una re
lacidn de area de 2.5 x 107", Ko y Scott (1967a) han demostrado que se re
quiere una modificacidén de la teoria de Hertz para explicar la deformacién
volumétrica de un suelo granular real bajo esfuerzos hidrostaticos, de tal
manera que la concordancia para los valores obtenidos parece razonable.

Con base en estos resultados, Mitchell et af (1969) concluyeron que £a
arena pdnece compoaidnée en todos aspectos en forma similar a Las arcillas,
y que Los meéanLAmOA genenadores del esfuerzo y controladores de creep pue
den sen similares en ambos tipos de mateniales. Considerando la disparidad
en la naturaleza de las estructuras en las dos clases de material y en res
puesta a cargas aplicadas, esta parece ser una afirmacién demasiado atrevi

da.
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Mediante un andlisis similar, Reséndiz (1965) 1legd a conclusiones dife

rentes acerca del comportamiento microscépico de las arcillas. El conclu
ye que una capa bien definida de agua como ééf&db, con un esfuenzo de fluen
cla bajo, rodea a cada particula de arcilla. Ademds, encuentra que el 4drea
efectiva del contenido sb6lido por unidad de 4rea aumenta el esfuerzo efec
tivo, y calcula que alcanza un valor de 0.18 para una de las arcillas pro
badas a 150 psi. Esta relacidén de 4rea de contacto es alta, por lo que sur
gen dudas acerca de la apiicabilidéd del andlisis empleado por comparacidn

con los resultados de Mitchell y colaboradores.

En otro trabajo, Wu, Reséndiz et al (1966) aplican la teoria de los proce

sos dependientes del tiempo para describir las curvas de deformacidén obser
vadas en pruebas de consolidacién. Encontraron que los pardmetros de su mo
delo mantienen valores razonablemente consistentes bajo diversas condiciones

de carga.

3.4.1b MBtodos para incorporar la informacidn microscOpica. Para la for
mulacidn de las ecuaciones constitutivas y para la mayor parte de las apli
caciones en ingenieria de suelos, el conocimiento de la estructura y el
comportamiento microscdpico son Gitiles solo en la medida en que puedan tra
ducirse en conocimiento del comportamiento esfuerzo-deformacidén macroscdpi
co. Apérentemente, en la actualidad la situacidn en este aspecto es poco
satisfactoria, ya que se carece de medios eficaces para establecer las
implicaciones que la estructura y el comportamiento microscdpico tienen en
la forma y parametros que determinan las ecuaciones constitutivas. Los in
tentos que se han hecho en esta materia se dividen en dos grandes grupos:

los modelos granulares y los estadisticos.
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Algunos de los primeros estudios se orientaron a establecer correlaciones
entre el nimero de contactos de cada particula (ntmero de coordinacién)
con las adyacentes, y la densidad del material (Smith, Foote et aﬁ, 1929
y Field, 1963). También se han hecho estudios del comportamiento de arre
glos regulares de esferas (Duffy y Mindlin, 1957; Thurston vy Deresiewicz,
1959; Deresiewicz, 1957), bajo diversas condiciones de carga cuando el
comportamiento esfuerzo-deformacién de las esferas elasticas es no lineal
(Mindlin y Deresiewicz, 1953), pero este procedimiento conduce a cdlculos
muy complicados, que Gnicamente son posibles para los programas de carga

mis sencillos,

Entre los resultados mis interesantes se encuentra la teorfa de dilatan
cia-esfuerzo de Rowe (1962, 1963 y 1968); uno de sus postulados es que la
relacién de energia disipada a energia suministrada en direccién de los
ejes principales de esfuerzo efectivo debe ser minima, en arreglos aleato
rios de particulas de tamafios no uniformes. Horne (1965) obtuvo también
resultadoé interesantes a través de un punto de vista diferente. Mogami
(1965, 19665, 1966b y 1968) desarrolld una relacidn entre el dngulo de

friccién interna y la relacidn de vacios para materiales no cohesivos.

En cuanto a los trabajos estadisticos, a continuacién se mencionardn algu
nos de los mis relevantes. Oldroyd (1957) discutié las propiedades reold
gicas de materiales de complicacidn creciente de dos fases. Lin e Ito (1965,
1966) calcularon el comportamiento plastico de agregados policristalinos y
encontraron buena concordancia con el criterio de fluencia de Von Mises.
Algunas aplicaciones a suelos propiamente dichos, fueron hechas por Axelrad

y Yong (1966, 1968}, quienes obtuvieron una funcién de fluencia bajo condi
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ciones de prueba especiales en la que introdujeron condiciones termodind

micas. El amplio trabajo sobre enrocamiento desarrollado por Marsal (1973)
incluye modelos estadisticos que permiten predecir la ruptura de particulas
(Auvinet y Marsal, 1975); por otra parte, Murayama (1964) empled considera

ciones estadisticas para explicar el comportamiento de arenas en cortante.

A pesar de los resultados anteriores, es evidente que se carece de métodos
efectivos para incorporar en las ecuaciones constitutivas ya no se diga los
rasgos mas detallados de la estructura y comportamiento microscdpico de los
suelos, sino ni siquiera los aspectos mas generales. En realidad, hasta
ahora esta informacifn solo ha sido utilizada en forma intuitiva a fin de
establecer algunas de las caracteristicas cualitativas que puedeﬁ esperarse
del comportamiento del material; tal vez una de las contribuciones mas impor
tantes, que alcanza un grado de precisidn mayor, es la teoria de falla de
Mohr-Coulomb. Por todo lo anterior, resulta conveniente una revisién de

enfoques en esta materia.

3.4.2 Criterjos inducidos. La induccidn de rasgos comunes de comportamien
to para una misma clase de suelos, a partir del resultado de gran nimero de
pruebas, se ha empleado extensamente en mecanica de suelos, y gran parte del
conocimiento que se tiene al respecto se ha obtenido de esta manera. En los
Gltimos afios se ha observado una tendencia a usar dicho procedimiento en for
ma mis sistematica, procurando obtener informacidn no solo cualitativa sino
también cuantitativa; como ejemplo pueden citarse dos trabajos de especial
importancia: el de Roscoe y Burland (1968), en el cual sintetizan el traba
jo de la escuela de Cambridge sobre arcillas remoldeadas saturadas, y el de

Poulos (1971).
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El trabajo de Poulos intenta proporcionar una comprensiénsistemdtica cuali
tativa de las curvas obtenidas en pruebas de compresién axial, cortante di
recto, cortante directo simple y cortante rotacional en suelos saturados no
cementados. Introduce una serie de definiciones que precisan los conceptos
que utiliza: suelo, estructura del suelo, estado de un suelo, estado esta
cionario de deformacibn, comportamiento contractivo y dilatacional, y méto
do de carga. El concepto estado estacionaric de deformacién juega un papel
central en el trabajo y es equivalente al estado critico de Casagrande. Por
estado estacionanio de defommacién se entiende aquel en el cual un suelo se
deforma continuamente bajo un estado constante de esfuerzos efectivos, a ve
locidad y relacidén de vacios también constante, haciendo notar que el suelo
en cortante tiende al estado estacionario para deformaciones suficientemen
te gréndes. Establece una serie de caracteristicas invariantes que muestran
las curvas esfuerzo-deformacién de diversos tipos de suelos y con base en
ellas construye curvas esfuerzo-deformacidn idealizadas. Obtiene este tipb
de curvas para prueba triaxial en suelos con granos duros voluminosos, pa
ra el caso en que el estado inicial es muy suelto (altamente contractivo)

y cuando el espécimen'hé sido consolidado isotrOpicamente a un estado por
debajo de la curva de los estados estacionarios; algo semejante hace para
suelos con proporciones importantes de granos alargados; ademis, considera
pruebas de cortante tanto drenadas como no drenadas. En las figs 2 a S se
presentan las curvas idealizadas correspondientes a estos casos. Finalmente,
compara estas curvas con una serie de pruebas realizadas en diversos mate

riales, encontrando una coincidencia suficientemente satisfactoria.

Roscoe y Burland (1968) hacen una descripcidn de la teorié basica de Cambridge

para arcillas remoldeadas saturadas, tal como fue desarrollada para condi
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ciones correspondientes a pruebas de compresidn triaxial y la extienden a
incluir condiciones de esfuerzo-deformacién tridimensionales de tipo general.
Restringen su atencién a arcillas saturadas normalmente consolidadas o 1i
geramente préconsolidadas. Uno de los conceptos basicos que utiliza esta
teoria es el de superficie frontera de los estados. Se ha encontrado que
las trayectorias en el espacio de los estados (fig 6), correspondientes a
pruebas de compresién triaxial en muestras saturadas de arcillas remoldea
das normalmente consolidadas, generan una superficie, a la que Roscoe y Bur
land llaman superficie frontera de los estados, ya que limita la regién de
los estados admisibles para la arcilla que se considera. Debe notarse que
el hecho de que tanto para pruebas drenadas como para no drenadas las tra
yectorias correspondientes estén en una misma superficie, es de gran inte
rés tebrico. Necesariamente, tanto una familia de curvas como la otra gene
ran una superficie, pero el hecho de que ambas coincidan revela una propie

dad fundamental de 1a arcilla.

De acuerdo con la teoria de Cambridge, esta superficie es al mismo tiempo
la de fluencia; es decir; aquella en la que se pueden presentar deformacio
nes volumétricas y de cizallamiento irrecuperables. La regidn que conside
ran estd limitada en el espacio de los estados (fig 6) por la linea de con
solidacidn isotrdpica y la de los estados criticos. Este concepto lo in
trodujeron Roscoe, Schofield y Wroth (1958), quienes sugirieron que un ele
mento de suelo cuando sufre una deformacidén de cizallamiento uniforme, even
tualmente alcanza un estado critico, en el cual puede continuar deformando
se sin ninglGn cambio ulterior de la relacién de vacios o de los esfuerzos
efectivos; ademds introdujeron el concepto de pared eladstica, como la su
perficie generada por las lineas verticales que pasan por la curva AR (fig 6)

de expansién isotrdpica. Su interseccién AF con la superficie frontera de
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los estados se proyecta en el plano p-q para obtener la linea de fluencia
A'F', Es importante hacer notar que la introduccidn del concepto de pared

elastica es por demds arbitraria.

Con dichos conceptos y la condicidén de normalidad de Drucker, se predicen
los incrementos en las deformaciones volumétricas y de cizallamiento. Pos
teriommente, los autores mencionados extendieron sus resultados a incluir
deformaciones plasticas de cizallamiento por debajo de la superficie fron
tera de los estados. En la fase final de su trabajo generalizan la teoria

a estados de esfuerzo-deformacidn tridimensionales de caracter arbitrario.




4. CONCLUSIONES

El problema general de la formulacién de las relaciones esfuerzo-deformacion
de 1los suelos, consiste en identificar para cada suelo que se considere la
ecuacidn constitutiva que le corresponde. Para utilizar eficientemente los
datos experimentales es necesario contar con un marco tedérico adecuado, el
cual idealmente debe estar integrado por métodos que permitan pasar de ecugA
ciones constitutivas de tipo mas general a otras mids especificas; es decir,
de ecuaciones dependientes de un mayor nimero de parimetros a otras que de
pendan de uno menor. Este proceso por el cual se va de relaciones esfuer
zo-deformacién de mayor generalidad a otras mis especificas, debe satisfacer
la condicidén de que el material considerado se mantenga como un caso parti

cular del modelo mas restringido.

En general, el proceso de particularizacidn se lleva a cabo a través de
etapas sucesivas que incorporan mas informacidén acerca de las propiedades

especificas de los materiales. Puede considerarse que una primera etapa
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se cubre al restringir la atencidn a ecuaciones constitutivas que cumplen
con los tres postulados fundamentales que en mecanica de los medios conti
nuos toda relacidn esfuerzo-deformacion debe satisfacer: a) determinismo

del esfuerzo; b} el principio de accidn local, y ¢} el principio de inde
pendencia del sistema de referencia. Otro paso en la obtencién de modelos
reoldgicos mis especificos se da al prestar atencidén exclusivamente a mate
riales simples, cuyos esfuerzos en un punto dependen Unicamente de la histo
ria de los gradientes de las deformaciones en ese punto. Cuando el material
posee simetrias, es posible restringir afn mis los modelos al incorporar

estas en las ecuaciones constitutivas.

Recurriendo al conocimiento previo que se tenga del comportamiento del ma
terial considerado, se puede lograr un grado de especializacifn mayor, para
lo cual la informacidén se compara con la de los modelos reoldgicos que se
han desarrollado en mecédnica de los medios continuos, identificando en for
ma directa si el material es eldstico o viscoeldstico, lineal o no lineal,
plastico, etc. Sin embargo, el procedimiento es poco sistemdtico y no se
puede avanzar mucho sin correr grave riesgo de llegar a especializaciones
inadecuadas; es decir, a modelos reoldgicos que no contienen Como caso par
ticular las ecuaciones constitutivas del material o materiales objeto de
estudio, por lo que es necesario utilizar procedimientos de seleccidn mas

sistemiticos,

Los suelos en general presentan caracteristicas comunes de comportamiento;

ademds, con base en clasificaciones adecuadas es posible obtener grupos en
tre los cuales la similitud del comportamiento es mayor. E1 grado de simi
lifud estd condicionado por el intervalo de esfuerzos y deformaciones, tem
peraturas, etc, asi como por el grado de precisibn con que se intenta repro

ducir el comportamiento del material, el cual a su vez estd condicionado por
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el problema de ingenicerfa al que sc vaya a aplicar. Hay dos formas princi
pales de identilicar los rasgos commes: derivarlos de una causa general
que los provoca o inducirlos del resultado de gran nimero de pruebas en sue
los de¢ la misma especie. tn realidad, ambas formas no son independientes,
ya que es frecuente que una propicdad primero se asocie a una clase de ma
terial induciéndola de un nimero considerable de pruebas y, posteriormen
te, se identifique la causa que lo provoca; por ejemplo, la no cohesividad,
donde alternativamente la estructura del suelo o algin otro conocimiento
previo puede permitir identificar alguna causa com(n para el comportamien
to de cierto tipo de suelo, la que posteriormente se verifica mediante ensa

yes experimentales.

Independientemente de cudl sea la fuente del conocimiento, es necesario con
tar con procedimientos para incorporarlo en las ecuaciones constitutivas
correspondientes y avanzar asi en la especializacibén de los modelos reold

gicos.

Gran parte de la informacidén de tipo causal se refiere a la estructura y al
comportamiento microscépico de los suelos; en la actualidad se carece de
métodos eficientes para incorporar en las ecuaciones constitutivas esta in
formacién. Por lo que respecta a los procedimientos para introducir en las
ecuaciones constitutivas la informacién inducida de gran nGmero de ensayes,
en general son de naturaleza muy especifica o se mantienen en un nivel pu
ramente cualitativo. Como dicha situacibn es poco satisfactoria, parece

conveniente una revisidén de enfoques en esta materia.
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4.1 Metodologla para La inconporacin de infonmacidn sobre el comporta
mientc en Las ecuaciones consiltutivas

Probablemente en el futuro los procedimientos que se desarrollen para in
corporar en las ecuaciones constitutivas la informacién relativa al compor
tamiento de las diferentes clases de suelos, no distingan la fuente del co
nocimiento, por lo que seria recomendable adoptar métodos semejantes a los
que se utilizan en mecédnica de medios continuos para formular ecuaciones
constitutivas de tipo general. El procedimiento consiste en derivar las
restricciones a partir de postulados claramente establecidos. FEn el caso
de los suelos, para las diferentes clases o grupos de los mismos se esta
blecerian postulados que resumieran la informacifn que se tuviera acerca de
su comportamiento, y a partir de ellos en forma rigurosa, se derivarian las
relaciones y, consecuentemente, las restricciones a que estarian sujetas sus

ecuaciones constitutivas.

Para mayor claridad se pondrd un ejemplo: un tipo de conocimiento acerca

del comportamiento de un suelo es la informacién de que exhibe alguna cla

se de simetria, posiblemente isotropia. Se vio en el cap 2 que Rivlin (1966)
y Noll (Truesdell y Noll, 1965) han desarrollado métodos rigurosos para in
corporar esta informacién en las ecuaciones constitutivas, gracias a lo cual
es posible establecer restricciones que las relaciones esfuerzo-deformacidén
correspondientes deben satisfacer, y obtener la ecuacién constitutiva mas
general que posee la simetria de que se trate; por ejemplo, la ec 2.4.9 en

el caso de materiales isotrdpicos.
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En vista de lo anterior, resulta natural preguntarse si no es posible en
forma similar establecer las ecuaciones constitutivas de tipo mas general
para las distintas clases de suelos. Desde luego, en la actualidad la res
puesta es negativa; asi, por ejemplo, no es factible establecer las ecuacio
nes constitutivas generales de un suelo no cohesivo. Podrd decirse legiti
mamente que no existen suelos reales que sean no cohesivos. Sin embargo,
tampoco los hay que sean isotrdpicos, lo cual no ha sido obstédculo para que

la formulacidén rigurosa del modelo isotrépico haya sido de enorme utilidad.

No deben ignorarse las dificultades que implica el desarrollo de una meto
dologia como la descrita, las que tal vez explican en parte su retraso, pe
o es evidente que el esfuerzo que se ha hecho en esta direccién ha sido
escaso y sobre todo que se ha carecido de una clara conciencia de los pro

pdsitos del mismo.

Conviene sefialar algunas de las caracteristicas que debe reunir la metodo

logia que se desarrolle:

4] Que los modelos estén basados en postulados claramente formula

dos

4L}  Explorar,tan ampliamente como sea posible, las relaciones que

implican los postulados

L4}  Estructurar los modelos en etapas sucesivas, incorporando pri
mero los postulados cuyo analisis sea mas sencillo, y progresi

vamente otros de mayor complejidad

4v)  Desarrollar suelos artificiales que cumplan en forma méds estric
ta que los naturales con los postulados, y poner en ellos a

prueba los resultados que se obtengan.
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Al desarrollar un programa que cumpla con dichos requisitos, los modelos

del punto £{{ podrian utilizarse como aproximaciones sucesivas al compor

tamiento de suelos reales,
4,7 0Otras necomendaciones

Ademéds de la recomendacidn de caricter general formulada en la seccidn an
terior, es pertinente hacer otras mas especificas; algunas se derivan de

ella y otras son independientes.

4.2,1 Clasificacidn. En la sec 3.2 se vio que se carece de clasificacidnes
de los tipos de comportamiento esfuerzo-deformacidén exhibidos por los suelos
reales, que establezcan una relacidén clara con las formas de las ecuaciones
constitutivas correspondientes y los problemas que origina su formulacidn.
También, que seria deseable, al establecerla, identificar las clases de ma
terial en que el comportamiento se presenta, el intervalo de esfuerzos, de
formaciones, temperatura y tiempos de carga en que se observa; y finalmente,

los problemas de ingenieria donde el comportamiento es relevante.

4.2,2 Teoria de mezclas. Por otra parte, en la sec 3.3 se menciond que
hasta ahora en la descripcién del comportamiento de los suelos no se han
empleado las teorias de mezclas desarrolladas por quienes trabajan en la
fundamentacién de la mecanica de los medios continuos. En los casos en

que la introduccién de los esfuerzos efectivos permite desacoplar el compor
tamiento de la fase sdlida del correspondiente a las otras fases, las ecua
ciones constitutivas pueden formularse sin recurrir a una teoria de mezclas.
Sin embargo, en aquellos casos donde las condiciones de las fases liquida

y gaseosa afectan el comportamiento de la fase sblida (y este es el caso

de algunos suelos no saturados), el marco de referencia mas apropiado para

Sont

B
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la formulacién de las ecuaciones constitutivas es una teoria de mezclas
adecuada a los suelos. Una teoria de mezclas de tales caracteristicas,
también facilitard el desarrollo de teorias de consolidacién no limitadas

a la validez de la ley de Darcy. Finalmente, conviene tener presente que
en ¢l desarrollo de muchas ramas de la ciencia y de la ingenierfa, la caren
cia de un marco tedrico apropiado obliga a quienes trabajén en los aspec
tos experimentales o de aplicacidén mads directa emplear modelos inadecuados,
y que es frecuente que quienes asi proceden lo hagan sin tener conciencia
de 1la necesidad de tal adelanto tedrico. Cuando se cuenta con un modelo
tedrico apropiado es posible superar estas dificultades, ya que aunque el
experimentalista habitualmente en una primera etapa lo rechaza, a través

de un proceso paulatino se percata de su necesidad y finalmenfe lo incorpo

ra en la medida en que le resulta Gtil.

En mecanica de suelos se empiezan a abordar problemas en los que el empleo
de una teoria de mezclas probaﬁlemente ofrezca véntajas; sin embargo, serd
imposible estimar la magnitud de dichas ventajas mientras no se cuente con
una teoria de mezclas adecuada a los suelos. Existe ademds el riesgo de
que tal carenciz pudiera convertirse en una barrera que retrasara el progre
so en la comprensidndel comportamiento esfuerzo-deformacién de los suelos
en algunas Aareas, por lo cual es recomendable llevar a cabo un esfuerzo
sistemidtico para superarla. Es necesario revisar las teorias existentes
para dictaminar acerca de su aplicsbilidad a los suelos; si fuersn aplica
bles, se procederia a su difusibn entre los ingenieros de suelos; en caso
contrario, seria indispensable desarrollar otras que si sean satisfactorias

para este propdsito.
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4.2.3 Desarroilo de modelos consistentes. Se ha visto en la sec 3.3.2
que en general los dos pardmetros necesarios para caracterizar un material
elastico lineal e isotrdpico no son constantes, a causa de los efectos de
los niveles de esfuerzo inicial y final, y que ademds sus valores dependen

del -tipo de prueba.

En realidad, el empleo de las relaciones lineales para suelos es una forma
de representar el comportamiento de un material no lineal, y seria convenien
te desarrollar el modelo en forma completa. Mas precisamente, supuesto que
los parametros del modelo lineal se toman como dependientes del nivel de es
-fuerzos, el modelo es no lineal y seria deseable estructurar las ecuaciones

constitutivas en forma consistente.

En el propio inciso 3.3.2 se vieron las leyes hiperb6licas y las leyes para
bélicas, que constituyen dos casos importantes de leyes empiricas que fueron
formuladas para la situacidén especifica de pruebas drenadas, pero que no
cumplen los requisitos de invarianciaque las ecuaciones constitutivas de
ben satisfacer. Tales relaciones resumen una experiencia muy considerable,
que puede ser incorporada a relaciones esfuerzo-deformmacidn capaces de des
cribir situaciones mds generales. Para lograrlo es necesario transformar
dichas relaciones a formas invariantes, obteniendo restricciones que las

ecuaciones constitutivas correspondientes tienen que satisfacer.

En el inciso 3.3.2, al discutir relaciones esfuerzo-deformacién eldsticas,
y con mayor generalidad leyes de deformacidn, se vio que la ley de deforma
cién de segundo orden es capaz de incorporar, al menos cualitativamente,

los aspectos mds importantes del comportamiento de los suelos. Sin embargo,
como lo ha sefialado Reséndiz (1970), los resultados experimentales indican

que el grado de aproximacidn de esta ecuacidn es poco satisfactoria, por
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lo que seria deseable examinar modelos de orden mds alto. Actualmente en

el Instituto de Ingenieria, UNAM, se llevan a cabo investigaciones con es

ta finalidad.

4,2.4 Relaciones incrementales y espacio-fase. Las relaciones lineales
por tramos pueden generalizarse pasando en el limite al caso de relaciones
incrementales. Se ha visto que la expresién incremental de una ley de de
formacién no es mas que lé expresidn diferencial de dicha ley, la que en

general adopta la forma

dTij = G depq (4.2.4.1)

-
o
a

y Giqu satisface la condicién

d

Sijpa _ 2Cijke
3€ LD

(4.2.4.2)
kg Pq 4

para toda i, j, k, £, p, q.

Relaciones de tipo mas general pueden obtenerse si a Giqu no se le pide

satisfacer la condicidn de la ec 4.2.4.2.

Ademids, conviene notar que Giqu depende de epq, Yy que en casos mis genera

les puede depender de la historia de las deformaciones.

La situacién es similar a lo que sucede en probabilidad con algunos procesos
no markovianos, los cuales es frecuente que se reduzcan a procesos markovia

nos si el espacio fase se define apropiadamente (Herrera, 1963) ampliando
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el nimero de sus dimensiones, por lo que se ocurre hacer algo semejante

v —
O

ek

o

para eliminar la dependencia en la historia de las deformaciones. Esta

S

S

I

idea estd relacionada con conceptos utilizados en mec@nica de medios con

e e o

tinuos y que han conducido a la introduccidn de las variables internas de

estado (Coleman y Gurtin, 1967; Rice, 1971).

4,2.5 Adaptacifn de modelos reolbgicos. Se ha visto que es necesario lle
var a cabo la adaptacién de modelos reolégicos a las condiciones especifi
cas de los suelos. Tal vez el caso en que la necesidad de tal adaptacién
es mds urgente, es el de la teoria de la plasticidad. En ella, las rela
ciones esfuerzo-deformacidn hasta ahora desarrolladas son adecuadas para
muchos metales, pero inapropiadas para suelos. En particular, los suelos

violan dos postulados basicos:

a) La influencia de las presiones hidrostaticas no es apreciable,

excepto si son muy altas

b} "La deformacitn ocurre a volumen practicamente constante.

4.2.6 Revisidn del concepto de preconsolidaci6én y de la teoria para ar
cillas remoldeadas saturadas. La teoria de Cambridge, relativa a las re
laciones esfuerzo-deformacidn de arcillas remoldeadas (Roscoe y Burland,
1968), constituye una aportacion importante para la comprensitn del compor
tamiento de arcillas; ademds, contribuye a crear una metodologia para in
corporar la informacién causal o inducida acerca de los suelos en las ecua
ciones constitutivas. Sin embargo, desde este Gltimo punto de vista adole

ce de limitaciones considerables.
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Hasta cierto punto, esta teoria puede catalogarse como basada en postula
dos bien definidos. Al mismo tiempo, las arcillas remoldeadas a las cuales
se aplica, constituyen suelos artificiales de tipo mis simple que los natu
rales y cuyo comportamiento se acerca mas a satisfacer hipbtesis sencillas.
Pero al formular los postulados del modelo no se ha ido suficientemente le
jos para establecerlos con claridad, ni en la fase experimental se ha pues
to suficiente énfasis en la comprobacidén de las hipStesis fundamentales.
Mis bien, se puede decir que los postulados mds basicos son oscuros y que
se ha prestado demasiada atencidn a los detalles algebraicos, en un afan
de obtener buena coincidencia entre las predicciones y las Observacioneg
experimentales; afan que puede estar jugtificado en la necesidad de hécer
aplicaciones inmediatas, pero que resulta negativo para el desarrollo de
una metodologia aplicable en condiciones mds generales, ya que impide es

tablecer propiedades basicas importantes.

Un hecho de gran trascendencia es que en el espacio p, g, e (donde p es la
presidon efectiva, q el esfuerzo desviador y e la relacidn de vacios), las
trayectérias de los estados para pruebas drenadas y no drenadas, de compre
sidn triaxial, definen una superficie tnica, la que se llama superficie
frontera de los estados (fig 6). Este resultado aporta informacién de ca
racter fimdamental acerca del comportamiento de las arcillas remoldeadas.
Efectivamente, en general las trayectorias correspondientes a pruebas dre
nadas definen una superficie y las que se obtienen en pruebas no drenadas
definen otra superficie; el hecho de que ambas superficies coincidan'reflg
ja una peculiaridad del comportamiento de esta clase de arcillas, al que
aparentemente no se le ha prestado suficiente atencidn ni ha sido interpre

tado adecuadamente,
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Habitualmente se dice que un suelo estd preconsolidado si en el pasado ha
soportado una presién efectiva mayor que la presente. Sea p el valor pre
sente de la presidén efectiva y Py el madximo que ha alcanzado, entonces es
ta preconsolidado si Py > P- Sin embargo, como se verd, dicha hipbtesis

se halla en contradiccién con la existencia de la superficie frontera de

los estados.

En el espacio de los estados (fig 6), considérese la superficie generada
por las trayectorias que se obtienen en pruebas triaxiales drenadas, en
que se incrementa el esfuerzo vertical. En este caso p = Py en todo el
recorrido, por lo que no se presenta preconsolidacidén; la superficie asi
generada puede tomarse como la definicifn de la superficie frontera de los
estados. Ahora bien, en esta superficie, el valor de la presidn efectiva
se halla univocamente determinado por e y q,por lo que es factible escri
bir pE(e,q) para esta funcién. En general, la presifn observada en una

muestra depende no solo de e y q, sino también del grado de preconsolida

cién determinado por Py» POT lo que se puede escribir p(pM,e,Q).~
Si se define

pp(pﬁ,e,q) = pele,q) - plpy,.e,q) (4.2.6.1)

entonces

pp(pM,e,q) >0  (4.2.6.2)

ya que los estados admisibles se hallan por debajo de la superficie fronte

ra (fig 6).
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Alternativamente, la cc 4.2.6.1 puede escribirse
pele,a) = plpy.e,aq) + pp(pM,e,q) (4.2.6.3)

La presién«pE se interpreta como una prcsién elastica, porque solo depende

de e y q; en tal caso, la ec 4.2.0.3 a su vez indica que la presién elasti

ca (total) es independiente del grado de preconsolidacién, pero se descom:o
ne en una presidn observada p y una presidén de preconsolidacidn pp debida

a fuerzas internas que se generan por el grado de preconsolidaciédn,

Para un suelo normalmente consolidado, Py = PY pp es nula; es decir,
pp(p,q,e) =0, Por otra parte, si el suelo no es capaz de exhibir efectos

de la preconsolidacidn

plpy.a,e) = pE(q,e) (4.2.6.4)

en este caso, la relacidn entre la presidn efectiva, el esfuerzo deéviador
y la relacién de vacios es elastica. Desde luego, en general las deforma
ciones de cizallamiento pueden no ser eldsticas, aun cuando la presién efec
tiva satisfaga la ec 4.2.6.4. El fendmeno de preconsolidacidn estd carac

terizado por pp > 0,

Considérese ahora una prueba de compresién triaxial no drenada (fig 6) vy,

por consecuencia, a volumen constante.

A medida que el esfuerzo cortante aumenta, la relacién de vacios tiende

a disminuir; pero como esto no es posible, la presién de poro aumenta, lo

que da lugar a que la presidn efectiva disminuya. En tal trayectoria
p < py» POT lo que se produce preconsolidacion inducida. En estas condiciones

Py > 0, y consecuentemente la trayectoria no se halla sobre la superficie
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generada por estados correspondientes a pruebas drenadas, lo cual contra
dice el hecho experimental, base de la definicién de la superficie fronte
ra de los estados, que indica que la superficie que generan las trayecto
rias recorridas en pruebas de compresidn triaxial drenadas, coincide con

la que se obtiene en pruebas drenadas.

La paradoja anterior puede superarse si se abandona la hipStesis de que la
preconsolidacidn estd determinada por la presidn mdxima. Una hip6tesis al
ternativa plausible fisicamente, es que la preconsolidacién se determina

por la relacidén de vacios minima, e » que el material ha alcanzado.

Efectivamente, debido a la naturaleza de las fuerzas de sobreconsolidacidn,
no es claro si estan determinadas por las fuerzas méximas de contacto que
han soportado las particulas del suelo, o si dependen mis bien de las dis
tancias minimas a que han estado las particulas unas con respecto a otras.
En el primer caso seria la presién méaxima, Py? la determinante y en el se

gundo, la relacidén de vacios minima, ey

Ahora se verd que la segunda posibilidad supera la paradoja planteada an

teriormente. En efecto, la ec 4.2.6.3 toma la forma
pcla,e) = ple ,a,e) + pp(em,q,e) (4.2.6.5)

En una prueba de cbmpresién triaxial drenada, la presién de poro se mantie
ﬁe constante, en tanto que la presidn efectiva aumenta y la relacién de va
cios disminuye, por lo que e = e » ¥ consecuentemente Py = 0 en tal proyec
toria; es decir, la trayectoria en este caso se encuentra en la superficie
frontera de los estados (fig 6). Ademds, en una prueba no drenada la rela

cibn de vacios se mantiene constante, por lo que e = e Es decir, Py ~ 0
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y en vista de la ec 4.2.6.3, la trayectoria también se encuentra en la su

perficie frontera de los estados.

De la argumentacién anterior puede concluirse que la preconsolidacién no
estd detemminada por la presidn méxima, sino por la relacién de vacios mi
nima. Una consecuencia inmediata es que las trayectorias contenidas eﬁ la
superficie frontera de los estados (fig 6), se separan de ella siempre que
la relacién de vacios crece. FEsta observacién tiene a su vez posibiiidg
des prometedoras, ya que parece indicar caminos para la prediccién de las

deformaciones no elasticas,

El estudio de otras implicaciones de esta definicién de preconsolidacidn,

tiene interés y deben ser examinadas con mayor amplitud.

También la teoria de las arcillas remoldeadas saturadas de la escuela de
Canbridge amerita ser revisada, utilizando una metodologia que agote las

posibilidades de la argumentacidn aqui presentada,
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Fig 3. Pruebas de compresibn triaxial consolidada-drenadas, en suelos que
contienen una proporcidn considerable de granos aplanados. Niveles

bajos de esfuerzo. Tdealizado
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Fig 4. Pruebas de compresidn trhiaxial consolidada-no drenadas en suelos
con ghanos voluminosos. Idealizadas
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Valores de A

Estado — XYY
Maximos estaclonario

Contractivo 0.9 4.2

Dilatante -0.2 =-1.1

Las trayectorias de esfuerzo seg-
mentados muestran el efecto de
faita de uniformidades que se pre
sentan durante las pruebas. Los
cambios correspondientes en los
diagramas de estado se muestran
tambien segmentados

Pruebas de compresién trhiaxial consolidada-no drenadas en suelos

que contienen una proporcedién Limportante de granos aplanados.

Idealizadas
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Fig 6. Porcibn de La superficie frontera de Los estados que muestra La
Linea del Rimite eldstico AF y La cuwrwva de fluencia A'F!
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