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La mayoria de los modelos constitutivos inicialmente
no tomaron en cuenta el efecto de la estructura y la
cementacion del suelo. Sin embargo, en las ultimas
décadas estas variables han sido incorporadas en varios
modelos constitutivos para describir el comportamiento
mecanico del suelo en estado natural. Para incluir estas
variables es necesario desarrollar leyes de estructura
que reproduzcan adecuadamente el comportamiento del
material. En este articulo se analiza el comportamiento
de la arcilla estructurada y cementada de la ciudad de
Brasilia por medio de ensayos triaxiales y simulaciones
numeéricas. Para realizar las simulaciones se escogieron
los modelos Cam Clay con estructura, Subloading Cam
Clay e Hipoplasticidad con estructura combinados con
dos leyes de estructura. Los dos primeros estan basados
en elastoplasticidad y el ultimo en hypoplasticidad. De las
simulaciones, se obtuvieron varias virtudes y defectos en
comparacion con los ensayos realizados. Finalmente, se
discute ampliamente cual es el modelo mds conveniente
para simular el comportamiento mecanico de la arcilla de
la ciudad de Brasilia.

Palabras claves: ensayo triaxial, modelo elastoplastico,
modelo hipoplastico, arcilla estructurada de Brasilia.

Themajorityofthe classical constitutivemodels forsoils does
not take into account the influence of the soil s structure and
cementation. However, in the last decades these variables
have been considered in various constitutive models to
describe the mechanical behaviour of undisturbed soils.
To include these variables it is necessary the development
of structure laws able to model appropriately the material
behaviour. In this paper, the behaviour of a structured
and cemented clay from the city of Brasilia is analysed
by means of triaxial tests and numerical simulations. To
perform numerical simulations the models Cam Clay with
structure, Subloading Cam Clay and Hypoplasticity with
structure all of them combined with two structure laws,
were chosen. The first two are based on elastoplasticity
while the last one is based on hypoplasticity. As a result
of the simulation process, advantages and drawbacks of
each constitutive model were observed when compared
with the test results. Finally, a discussion is presented in
order to define the most appropriate model to simulate the
mechanical behaviour of Brasilia’s clay.

Keywords: triaxial tests, elastoplastic model, hypoplastic
model, Brasilia’s structured clays.

Introduccion

Suelos cementados y estructurados se pueden encontrar en
depositos sedimentarios y residuales debido a diferentes
procesos geoldgicos, fisicos y quimicos (Liyanapathirana

et al., 2005). Esto da como resultado que una gran
proporcion de los suelos encontrados en nuestro planeta
tienen estas caracteristicas (Melfi, 1997). En este articulo
se estudia el suelo de la ciudad de Brasilia, el cual posee
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algunas caracteristicas especiales. Es un deposito de
suelo tropical arcilloso residual altamente intemperizado
(lateritico), con una fuerte presencia de hierro y aluminio
debido a procesos de lixiviacion en las capas superiores.
Esto da como resultado la creacion de uniones entre
particulas formando grumos (Figura 1a). La unioén de estos
grumos genera una estructura cementada con granos del
tamafio de una arena (Figura 1b). En este material se han
reportado relaciones de vacios méaximas alrededor de 2.0 y
permeabilidades de 102 a 10 m/s (Camapum et al., 2006).
La estructura es altamente inestable bajo incrementos
en los esfuerzos externos o variaciones en el contenido
de humedad, lo que genera fuertes cambios de volumen
conocido técnicamente como fendémeno de colapso.
Adicionalmente, se han encontrado cambios significativos
en el comportamiento mecanico del suelo en estado natural
o reconstituido (Camapum et al., 2006).

Detector = SE1
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Figura 1. a) Estructura de suelo lateritico y b) grumo de particulas
cementadas (Camapum et al., 2006 y Guimaraes, 2002)

Las anteriores caracteristicas crean la necesidad de
comprender el comportamiento mecéanico del suelo de
Brasilia y entender cual modelo reproduce mejor las
caracteristicas de este suelo cementado y estructurado.
Para abordar este problema, inicialmente se realizaron
ensayos de laboratorio bajo condiciones drenadas y no
drenadas en muestras de arcilla obtenida en estado natural.
A continuacion se estudiaron e implementaron modelos
constitutivos que tienen en cuenta la estructura y la
cementacion (Cam Clay con estructura, Hipoplasticidad
con estructura y Subloading Cam Clay). Posteriormente se
hizo la simulacion de los ensayos realizados en este trabajo,
lo cual permite evaluar cual de los modelos implementados
reproduce mejor el comportamiento de este tipo de suelo.

El articulo se divide en cinco secciones. La primera
corresponde a los ensayos de laboratorio para determinar
las caracteristicas mecanicas del suelo estudiado. La
segunda presenta los modelos constitutivos estudiados
en este trabajo, su funcionamiento, implementacion y
comprobacion. La tercera presenta las simulaciones de
los ensayos realizados en este trabajo con cada uno de los
tres modelos implementados. La cuarta seccion presenta
los resultados con su respectivo analisis e implicaciones
practicas y finalmente, se resaltan los elementos mas
importantes del trabajo desarrollado.

Ensayos de laboratorio

Para el estudio del comportamiento mecanico de la arcilla
de Brasilia fueron obtenidas dos muestras en bloques
de 30x30x30 cm, a 3 m de profundidad, localizadas en
Guara (perteneciente al Distrito Federal, region centro
oeste de Brasil) a las afueras de Brasilia. Las coordenadas
aproximadas son 15°48°59”S y 47°57°58”0 y una
elevacion de 1084 msnm. Una de las caracteristicas de este
sitio es la presencia de arcillas porosas, estructuradas y
cementadas de la ciudad de Brasilia (Mendoza, 2013). Con
estas muestras se realizaron ensayos de caracterizacion
del material y ensayos de comportamiento mecanico,
especificamente ensayos triaxiales. Con los resultados de
estos ensayos se clasifico el suelo y se determinaron sus
propiedades mecanicas. Esta informacion se utilizo para
simular el comportamiento del suelo con los modelos
constitutivos estudiados.

Los ensayos de caracterizacion sobre los bloques de suelo
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dieron los siguientes resultados: humedad natural con un
valor promedio de 32.4 %, limite liquido de 42 %, limite de
plasticidad de 30 % (indice de plasticidad de 12 %), peso
unitario 14.85 kN/m’, peso unitario seco de 11.39 kN/m’,
peso especifico de los sélidos de 26.69 kN/m®. Se realizo
una granulometria por el método de sedimentacion con los
siguientes porcentajes: arena 16.4 %, limo 11.3 % y arcilla
72.3 %. De lo anterior, se clasifica el suelo como arcilla.

Para la caracterizacion geomecénica del suelo se realizaron
diez ensayos triaxiales en condiciones saturadas. En
algunos ensayos fueron realizados cambios de velocidad
de deformacion, relajamiento y cambios en las trayectorias
de esfuerzos. Esto ayudo a obtener los pardmetros de los
modelos constitutivos usados para la simulacion de este
tipo de suelo. Con los resultados de los ensayos se realizo
una calibracion de los modelos constitutivos y se evalud el
desempefio de éstos.

Se realizaron tres ensayos de consolidacion anisotropicos
CA variando las trayectorias de esfuerzos n =¢/p’=0.3, 0.5
y 0.0-0.5 en muestras naturales y un ensayo en una muestra
reconstituida con una relacion # = g/p’ = 0.3. En la Figura
2 se muestra las trayectorias de esfuerzos realizadas y los
esfuerzo de preconsolidacion calculados por el método de
Casagrande.
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Figura?2: Trayectorias de esfuerzos en los ensayos de consolidacion
en triaxial y esfuerzos de preconsolidacion calculados

El primer ensayo fue una consolidacion triaxial con una
relacion de esfuerzos de # = 0.3 y una relajacion (cambio
de esfuerzo efectivo sin cambio de volumen) durante el
ensayo. Este ensayo estd presentado en las Figuras 2 y
3. La trayectoria de esfuerzos y el punto del esfuerzo de
preconsolidacion se muestran en la Figura 2. Ademas,
se realizd un ensayo en una muestra reconstituida con la
misma relacion de esfuerzos (1 = 0.3), como se presenta en

las Figuras 2 y 3. En la Figura 3a se observa el efecto de
la estructura en el suelo como la diferencia entre la linea
de consolidacion de la muestra reconstituida y la linea de
consolidacion de la muestra natural. EI mismo efecto de
estructura se observa en la Figura 4a al ver la diferencia
entre lalinea de consolidacion del ensayo y la linea punteada
obtenida del ensayo en la muestra reconstituida. Como
resultado de lo anterior se observa un cambio del esfuerzo
de preconsolidacion causado por la estructura del suelo de
44 kPa (interseccion de la linea de consolidacién normal
sin estructura con la linea de consolidacion del ensayo
con estructura) a 70 kPa (esfuerzo de preconsolidacion
calculado por un método clasico). En la Figura 3b se ilustra
la evolucion del esfuerzo efectivo medio con el tiempo de
relajacion. Se percibe un decaimiento exponencial (linea
roja) del esfuerzo efectivo en el tiempo hasta un punto
donde la curva se vuelve asintética. Después de larelajacion
se prosigue con la consolidacion hasta un esfuerzo efectivo
medio de p’=535 kPa, a partir de este esfuerzo se realiza
una descarga hasta 5 kPa y se vuelve a realizar un recarga
hasta p’=580 kPa (Figura 3a).
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Figura 3: Ensayos de consolidacion triaxial con 77 = 0.3, a) curvas
de compresibilidad y b) esfuerzo efectivo medio versus tiempo
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Posteriormente se realizd un ensayo con una relacion

de esfuerzos # = g/p’= 0.5 y cambios de velocidad de
deformacion durante el ensayo. Los cambios de velocidad
se pueden apreciar en el plano de esfuerzo efectivo medio
y relacion de vacios (Figura 4a), iniciando el ensayo a
una velocidad de £= 0.01 mm/min, y posterior cambio
a & = 0.001 mm/min con el fin de obtener una relacién
de velocidades igual a 10. De este ensayo se observa un
cambio en las lineas de consolidacion con el cambio de
velocidad. Lo anterior ilustra el concepto propuesto por
Tatsuoka et al. (2000) que llama “isotacas” a las lineas
de consolidacién sometidas a la misma velocidad. Los
resultados concuerdan con el trabajo presentado por
Nakai ef al. (2009) en el cual tiene diferentes lineas de
consolidacion con el cambio de velocidad, pero estas lineas
no son paralelas en la parte influenciada por la estructura.
Por otra parte, en la Figura 4b se grafica el cambio de
volumen de la muestra en el tiempo y se observa que la
salida de agua es lineal en el tiempo y las variaciones en
la inclinacion dependen de la velocidad. Con esto se puede
decir que el cambio de volumen es funcion de la velocidad
para pequefias deformaciones. La trayectoria de esfuerzos
y el punto de preconsolidacion estan en la Figura 2. En
la Figura 4a se puede apreciar el cambio del esfuerzo de
preconsolidacion debido al efecto de la estructura al igual
que en el ensayo anterior variando de 50 a 75 kPa.

En el tltimo ensayo se realiz6 una consolidacion con una
relacion de esfuerzos # = 0.5 hasta un esfuerzo efectivo
medio igual a p” = 140 kPa y una velocidad de deformacion
constante & = 0.02 mm/min. Después se realiz6 una descarga
hasta alcanzar una condicion isotropica y se continuo con la
consolidacion con una relacion de esfuerzos isotropica 7 =
0.0, hasta un esfuerzo efectivo medio de p’ = 590 kPa, con
la misma velocidad de deformacion (Figura 2). En la Figura
Sa se muestra el cambio del esfuerzo de preconsolidacion
con el cambio de trayectoria de esfuerzos. En la Figura 5b
se presenta la curva de esfuerzo efectivo medio y tiempo, en
ésta se observa que después del esfuerzo de preconsolidacion
el cambio del esfuerzo efectivo medio es casi lineal en el
tiempo. Ademas, en la Figura 5a se observa que el suelo
no habia perdido toda su estructura antes de la descarga y
esta estructura se preserva cuando se vuelve a cargar, como
efecto se tiene un aumento del esfuerzo de fluencia en la
recarga por el efecto de la cementacion (el aumento del
esfuerzo de fluencia es de 55 kPa).
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Posteriormente en otras seis muestras de suelo se
realizaron ensayos triaxiales bajo condiciones drenadas y
no drenadas (Figura 6). Estos ensayos permiten analizar el
comportamiento mecanico del suelo bajo condiciones de
esfuerzos cortantes y determinar parametros para el estado
critico y rigidez de suelo
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Figura 6: Trayectorias de esfuerzos en los ensayos triaxiales

Los primeros tres ensayos fueron saturados y consolidados
isotropicamente a presiones de confinamiento efectivas
de 110, 200 y 300 kPa. Posteriormente fue generado un
esfuerzo desviador de forma no drenada (ensayo CIU)
a una velocidad de deformacién constante de & = 0.05
mm/min. Las trayectorias de tensiones se muestran en la
Figura 6. De esta figura se observa que para mayor presion
de confinamiento, se aumenta el esfuerzo desviador
maximo. Ademas, la Figura 7a muestra que crece el
esfuerzo desviador a mayor esfuerzo de confinamiento a
una deformacion unitaria determinada. De forma analoga
ocurre con el exceso de presion de poros (Figura 7b), lo
cual es un comportamiento tipico reportado en textos de
Mecanica de Suelos (Whitlow, 2000; Helwany, 2007).
Por otra parte, dos de las tres trayectorias siguen casi la
misma linea de estado critico, el ensayo con una presion
de confinamiento de 110 kPa al parecer sigue otra linea de
estado critico. Otro factor, es que en los tres ensayos siguen
la linea del estado critico y continian por ella (Figura 6),
lo que tiene como consecuencia una continua ganancia en
resistencia a mayor deformacién unitaria (Figura 7a). El
comportamiento anterior no es comun para arcilla, como
lo muestra el trabajo de Roscoe ef al. (1963) donde las
trayectorias solo llegan a la linea de estado critico.

Se realizaron otros tres ensayos saturados y consolidados
a esfuerzos efectivos de 110, 200 y 300 kPa, pero

generando esfuerzos desviadores en condiciones drenada
(ensayo CID) y algunos con cambios en la velocidad de
deformacion vertical, para observar los efectos viscosos en

el suelo.
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Figura 7: Ensayos triaxiales no drenados

El primer ensayo fue consolidado a un esfuerzo efectivo de
p’=110kPa, el cual superd el esfuerzo de preconsolidacion.
Posterior a la consolidacion se inicid el corte a una
velocidad de deformacion constante de & = 0.03 mm/min
con cambios de velocidada & =0.003 mm/min. El segundo
ensayo fue realizado del mismo modo, pero consolidado a
un esfuerzo efectivo medio de 200 kPa. El tltimo ensayo
fue realizado a una presion efectiva de 300 kPa, sin cambio
de velocidad. De los ensayos anteriormente mostrados,
se puede observar que las trayectorias llegan casi a la
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misma linea del estado critico (Figura 6). También, se
evidencio una baja influencia del cambio de velocidad en
el comportamiento mecanico del suelo (Figura 8a).
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La Figura 8b muestra la variacion de deformacion
volumétrica con la deformacién axial, donde se observa
que a mayor presion efectiva confinante mayor es la
deformacion volumétrica. Otro aspecto importante es
la presencia de cementacion, similares a los reportados
por Lagioia y Nova (1995) para suelos cementados. La
interpretacion es: a un esfuerzo efectivo medio de cadmara
de 110 kPa la cementacion influye en la rigidez del suelo
hasta 7% de deformacion unitaria axial, para 200 kPa la
influencia de la cementacion en la rigidez es de 2 al 4%
de deformacion axial, y para 300 kPa la influencia de

la cementacion en la rigidez es para una deformacion
menor al 1.5 % de la deformacion axial (Figura 8a). Esto
se confirma al observar las Figuras 4, 5 y 6, donde en
estos esfuerzos efectivos medios estd la presencia de la
cementacion del suelo.

Modelos constitutivos

Los primeros modelos constitutivos usados para suelos
fueron basados en la teoria de la plasticidad perfecta
aplicada a los metales (Helwany, 2007). El comportamiento
de los metales difiere en gran medida del comportamiento
de los suelos, ya que el suelo tiene caracteristicas de no
homogeneidad, no linealidad y anisotropia, como lo
evidencian los trabajos realizados por Roscoe et al. (1958),
Burland (1990), Leroueil y Vaughan (1990), Cuccovillo y
Coop (1999), Liu y Carter (2002) y Masin (2006). Para
simular mejor el comportamiento esfuerzo deformacion
del suelo han sido creados extensiones de los modelos
para metales y otros nuevos modelos (elastoplastico,
hipoplasticos, viscohipoplasticos). A pesar de lo expuesto
anteriormente, no se ha podido desarrollar un modelo
unificado con la capacidad de representar la totalidad
de caracteristicas que posee el suelo y que ademads sea
aceptado por la totalidad de la comunidad cientifica.

En la actualidad, los modelos constitutivos para suelos han
sido extendidos para introducir los efectos de la estructura
y cementacion del suelo. Esta extension fue debida a las
evidencias experimentales estudiadas por Burland (1990),
Leroueil y Vaughan (1990), Cuccovillo y Coop (1999)
y Sorensen et al. (2007), que muestran diferencias en el
comportamiento de los suelos reconstituidos y los suelos
inalterados. Por esta razon varios investigadores han
desarrollado nuevas formulaciones constitutivas tomando
en cuenta el efecto de la estructura en el suelo. Entre las
propuestas destacan las de Vatsala et al. (2001), Liu y
Carter (2002), Masin (2006), Fuentes et al. (2010) y Yany
Li (2011), entre otras.

A continuacion se presentan las ecuaciones y conceptos
basicos para introducir el efecto de la estructura a tres
modelos constitutivos, los cuales fueron escogidos por
ser conocidos. Las implementaciones realizadas usan la
metodologia de las UMATSs (sub rutina del programa Abaqus
para el comportamiento del material), por medio del programa
incremental driver realizado por Niemunis (2008).
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Cam Clay con estructura CCS

El modelo Cam Clay con estructura propuesto por Liu y
Carter (2002) para suelos naturales, esta dentro de la familia
de modelos elastoplasticos Cam Clay que se desarrollaron
para representar el comportamiento del suelo basados en
los conceptos de estado critico propuesto por Schofield
y Wroth en la década de los 60 (Roscoe et al., 1963) y
posteriormente modificado por Roscoe y Burland (1968),
Cam Clay modificado CCM. Estos modelos cuentan con
gran popularidad, por su simplicidad y forma gréafica de
representar el comportamiento del suelo (Pedroso, 2006).
Las modificaciones del modelo son:

i) Adicion de la estructura a la ley de compresion isotropica
del CCM, la cual es expresada mediante la siguiente
expresion:

dp ',1-‘..5
(1+e)p;_j

(1)

dp' .
de? =(A—1)—22 4 pAe| 14—
(I+e)p;__:. M-n

donde # es un factor que tiene en cuenta la relacion de
esfuerzos, M es la pendiente del estado critico del CCM,
e relacion de vacios actual, Ae la relacion de vacios por la
estructura, b es la tasa de pérdida de estructura del suelo
(parametro nuevo del modelo con estructura) y p’,; es el
esfuerzo de fluencia el cual describe el tamafio inicial de la
superficie de fluencia con estructura (parametro nuevo del
modelo con estructura), como se muestra en la Figura 9.

A Linea de compresién isotrdpica

P,

wi

Relacion de vacios e

’

Inp
Figura 9: Idealizacion del comportamiento de compresion
isotropica de un suelo reconstituido y natural (Liu y Carter,
2002).
La evolucion de la relacion de vacios por estructura de, en
la cual se muestra el funcionamiento del parametro b, esta
dada por la siguiente expresion:

' b
Ae=Ae{[p';‘:] +c* (2
P

Por tltimo, en este modelo la relacion de vacios del suelo
natural e es descompuesta en la relacion de vacios por
estructura Ae y una relacion de vacios reconstituida e*,
ecuacion (3). La Figura 9 muestra la explicacion fisica de
los parametros del modelo.

e=e*+Ae ©)
ii) Se cambia la regla de flujo del modelo CCM por una
regla de flujo no asociada ecuacion (4), por medio del
factor (1- wAe), donde ® es un parametro que influye en la
regla de flujo y en las deformaciones plasticas desviadoras.
La regla de flujo fue cambiada al observar que la relacion
entre los incrementos de deformacion desviadoras y
plasticas
reconstituidas (suposicion CCM) que en suelos inalterados
(Liu y Carter, 2002).

dej _ 2(1—wAe)n 4)

de? M'-n*

volumétricas son mayores en muestras

A continuacion se muestran las ecuaciones y definiciones
del modelo de forma tridimensional para ser implementado
en una plataforma de elementos finitos. El esfuerzo
isotrdpico p’ y desviador ¢ se definen en las invariantes
dadas en las ecuaciones (5) y (6), la relacion entre estas
dos variables se define como #, donde ¢ es el tensor de
esfuerzo de Cauchy.

p' =%"r(c) ; qz\gﬁ . n=qlp' (5), (6), (7)
donde
E= c—%.-fr(cr)l (8)

1 es un tensor unitario de segundo orden. La ecuacion
basica del modelo esta dada por la siguiente expresion:

c=C%¢ 9)
donde € es el tensor de deformacién y C? es el tensor
de moddulos de rigidez elastoplastica que relaciona los
esfuerzos con las deformaciones. El tensor elastoplastico
esta dividido en dos partes como se presenta a continuacion:
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C?=C"-C” (10)

una parte elastica C¢ y una parte plastica C*. También se
tiene la inclusion de la regla de flujo no asociada por medio
de las derivadas respecto a la funcion potencial plastico g,
las cuales son mostradas en el Apéndice.

C* =K1®1+2;J(I—%1®1J (11)
Cc* :jl@:j—g:c*’-
C? = a a
o de (o dg (2
do ~ do |\ de’ dp

La regla de endurecimiento estd en un espacio semi-
logaritmico del esfuerzo efectivo medio y el volumen
especifico, donde el aumento de las deformaciones cambia
el esfuerzo como se muestra en la siguiente ecuacion:

(13)

donde el factor 4 es funcion de la ley de compresion
del material por medio de la relacion de vacios e y los

pl_v.i' = p'_\'.:' 19"—'.5’

parametros kK y 4,

_1+e

G=
A—K

(14)

La variacion de la deformacion plastica volumétrica viene
dada por:

g = rr(éf’]

El incremento de las deformaciones plasticas tiene la
siguiente regla de flujo no asociada.

(15)

e
do

de? = (16)
donde g es la funcion de potencial plastico y ¢ es el
multiplicador plastico, definido al igual que en el modelo
CCM, como se muestra en la siguiente ecuacion:

) jf:C“:s:

¢= < 17
o ode [ e dg n
de  do \de’ dp

Una de las principales -caracteristicas del modelo
elastoplastico es la superficie de fluencia. Esta muestra el
punto donde empiezan las deformaciones elastoplasticas
en una trayectoria de esfuerzos. La ecuacién matematica
que define dicha superficie es:

[=Mp'(p-p',)+q (18)
Por ultimo, las operaciones tensoriales utilizadas y las
derivadas respecto a la funcidén f se encuentran en el
Apéndice. Los parametros del modelo estan divididos en
dos parte: 1) parametros intrinsecos del material iguales al
modelo CCM: Ay k son las pendientes de la rama virgen y
la rama de descarga de la curva de consolidacion del suelo,
K es el médulo volumétrico, N es el volumen especifico a
un esfuerzo efectivo medio de 1 kPa y M es la pendiente
del estado critico en el plano p’ — ¢; 2) parametros por
la estructura, los cuales son tres: el primero es la tasa de
pérdida de estructura del suelo b; el segundo parametro
es o el cual influye en la regla de flujo; y el ultimo es el
esfuerzo de fluencia con estructura p’,.

Por ultimo, las derivadas respecto a la funcion f'y la
definicion de las operaciones tensoriales utilizadas se
encuentran en el Apéndice. Se verifico la implementacion
del modelo con simulaciones encontradas en la literatura
realizadas por Liu y Carter (2006). La primera simulacion
ejecutada fue una compresion triaxial sobre una muestra
de Calcarenita realizada por Lagioia y Nova (1995) y
mostrada en la Figura 10 y la segunda simulacion es de un
triaxial drenado con una presion confinante de 2000 kPa en
el mismo suelo (Figura 11). De las simulaciones realizadas
de los ensayos, se puede afirmar que la implementacion
realizada por Liu y Carter (2002) y la del presente trabajo
obtienen resultados similares (Figuras 10 y 11).

Modelo hipoplastico con estructura HPS

El marco tedrico de la Hipoplasticidad fue desarrollado por
Kolymbas (1977) y definida con una rigidez tangencial que
sea una funcion continua de la velocidad de deformacion
(Niemunis, 2003). Posteriormente Kolymbas realiza la
formulacién del un modelo hipoplastico y desde entonces
se han presentado varias modificaciones al modelo como
las de Wu (1992), Wolffersdorff (1996) y Niemunis (2003)
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entre otros. Los anteriores modelos fueron propuestos
- para suelos granulares, sin embargo se han presentado
extensiones para representar el comportamiento de suelos
| finos como las propuestas por Niemunis (2003) y Masin
s (2006) para suelos inalterados (con estructura).

|

. La modificacion realizada al modelo es la incorporacién

=== Eionlaiin Cl N de la estructura a través de la propuesta hecha por Baudet
|r:u O O Ensayo em mucsirs natural .

i - [ |y Stallebras (2004) y modificada por Masin (2006). La

1000 10000  propuesta consiste en la incorporacion de un tamafo

Esfuerzo efectivo medio p’, kPa mayor de la superficie de estado limite SBS, a través

de la alteracion del esfuerzo equivalente de Hvorslev

1.2
b) P’y = 2400 kP2 por un escalar s como se ilustra en la Figura 12. Para la

=
e

Relacion de vacios e
o
WD

=2
=3

=

modificacion se agregan 3 nuevos parametros (sg, k, 4),
donde s, es el valor inicial de la variable de estado s (factor
de estructura o sensibilidad) mostrada en la ecuacion (19)
(ley de degradacion). El factor s, es el limite a un estado
estable (Masin, 2006) con un valor de 1 (Figura 12). El
factor k£ es un parametro que controla la degradacion de la
estructura; A* es la pendiente de compresibilidad isotropica
- Mean effective stress (kPa) 1999 Virgen en doble logaritmo natural; &en la ecuacién (20)

Figura 10: a) ITmplementacion realizada y b) implementacion  es |lamada tasa de deformacion de dafio, la cual depende
realizada por Liu y Carter (2006)

Ae;=015

Void ratio
-

09 © Experiment (Logioia and Nova,

08

de las tasas de deformaciones volumétricas y cortantes, en
la cual se incluye el tltimo factor adicionado 4, el cual

a) : : )
6000 —Frc -:.11:: f' o —jl;l.j{]{i-l.:P- - ] controla la importancia de las deformaciones cortantes con
SpR0 |- FoeRn. O CORMEAICAOs L. 0 <4 <0.5 (Masin, 2006).
| e
., 4000 | In (1+e)
=9 | i
=< 3000
o 1
2000 + e
;. . ) N Linea de descarga
i = souipi
00005 01 005 02 035 03 Acosl SB3, nataral
Ea '
b)  =6000
cl N
1

4 s, inp

Figura 12: Idealizacion del comportamiento de compresibilidad
de un suelo reconstituido y natural (Masin, 2006)

Deviatoric Stress
:

K .
04 , §=—7 (s—s5,)& (19)
0.0 0.1 02 03
€a y
wd (22 .2
& =g, + —Ags (20)

Figura 11: a) Implementacion realizada y b) implementacion
realizada por Liu y Carter (2006)
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A continuacion se mostraran las principales caracteristicas
del modelo para ser implementado en 3D. La ecuacion
basica se muestra a continuacion.
T=f,L:D+f,f,N|Df 1)
Definiendo T como latasa de cambio del tensor de esfuerzo
de Cauchy en el tiempo, D como la tasa de cambio de las
deformaciones en el tiempo, el tensor de cuarto orden £ y
el tensor de segundo orden N.
l 2 2 T
£=ﬁ(ch O+c,a T®T) (22)
T:T
L es un tensor constitutivo de cuarto orden en funcion del
tensor de esfuerzos de Cauchy T, II es un tensor unitario

de cuarto orden y F es el criterio de estado critico de
Matsuoka-Nakai dado por:

F= |~tan®y+ -ty 1 tany 23)
8 242 tanwcos3d 242 ’
El factor escalar a esta dado por:
_ﬁ(?:—sin(f’.«) 4
22 sing, )

en que ¢ _es el angulo de friccion en estado critico. En los
factores ¢, ¢, y o esta la ley de compresion del material y
se presentan a continuacion:

2(3+c12 —2“\61:1)

ors,

o=

(25)

En que » es una constante que relaciona el moédulo
volumétrico con el modulo cortante no drenado.

=14 (l—e )2
& =1+(1-4)= (26)
rx=il f K.b 3+4° @7
m2 | A +xS, a3

Ademas, se tiene en cuenta la estructura con el factor S,
que modifica la barotropia del material y que multiplica los
parametros 7, k* para la preservacion del sentido fisico de
estos parametros en el modelo (Masin, 2006).

N (28)

El tensor N se expresa como:

vzt

donde el tensor m corresponde a la regla de flujo del

(29)

material, expresada como:

~ ~

6T:T-1

2 ~ "~

{“) +T:T
F

En Y esta el criterio de estado critico en funcion de las
invariantes del tensor de esfuerzos.

[\/—3.:1 1}
3+d°

Para terminar los componentes de la ecuacion se tienen los

~

=2 T+T -

(30)

MlH)

_a
F

(4,1, +91,)(1-sin’ )
81,sin’ ¢,

G

factores escalares f y f,, que representan los factores de
barotropia y picnotropia del material.

f=5 t;T(3+a ~2"af3)

2 o
Pe

Los parametros usados por el modelo son 8. Los

(32)

(33)

parametros s, k, A que representan la estructura del
material ya fueron explicados. Los 5 restantes pueden
ser obtenidos de una muestra reconstituida o inalterada a
través de una consolidacion triaxial isotropica, donde se
obtienen 3 parametros (A*, k*, N) al igual que en el modelo
Cam Clay. Pero con la diferencia que son obtenidos en un
plano de ejes en escala de logaritmo natural. De un ensayo
de corte triaxial no drenado se obtiene r que relaciona el
modulo volumétrico con el modulo cortante no drenado, y
el angulo ¢_ el cual es analogo a M que es la pendiente del
estado critico del modelo Cam Clay.
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Se realizaron simulaciones para comprobar la
implementacion por medio de un ensayo de compresion
triaxial (Figura 13a) y ensayos de corte triaxial drenados
en arcilla de Marts (Figura 14a). Estas simulaciones son
comparadas con la simulaciones realizadas por Fuentes
et al. (2010) en las Figuras 13b y 14b para un modelo
Viscohipoplastico con estructura, que es una variacion del
modelo Hipoplastico y posee la misma ley de estructura

del material.

Subloading Cam Clay SLCC

El modelo Subloading Cam Clay es propuesto por Pedroso
(2006) tomando como base el trabajo presentado por Nakai
y Hinokio (2004) y extendido para representar estructura
con la propuesta realizada por Nakai et al. (2009). Este
modelo es una modificacion del CCM que fue desarrollado
para suelos reconstituidos. Las modificaciones del modelo
son descritas a continuacion: la primera modificacion es la
introduccion de la variable de estado p que representa la
preconsolidacion del suelo. Esta variable es la diferencia
entre la relacion de vacios actual e preconsolidada y la
relacion de vacios en la linea normal de consolidacion e,
para un mismo esfuerzo, como se muestra en la Figura
15b. Ahora, en la Figura 15a en el espacio de esfuerzos se
observan dos superficies, una es la superficie normal del
CCM para el esfuerzo maximo al que ha estado sometido
el suelo p,, y la otra superficie de menor tamafio es para el
estado actual de esfuerzos p,, la cual es llamada superficie
de subcarga. La distancia d = p,,—p, es la esencia del
concepto de subcarga que es analoga a p (Giraldo y Farias,
2011). Lo anterior, tiene inferencia en el paso del estado
preconsolidado al estado normalmente consolidado de una
forma suavizada y no de la forma discontinua como en el
modelo CCM se pasa de un estado a otro. Esto se realiza
por medio de una funcion G que hace que p evolucione
de forma parabolica (Figura 16a) con la influencia del
parametro ¢, segun la expresion:

G(p) =cp|A (34)

La segunda modificacion del modelo es la inclusion de la
estructura por medio de la variable de estado ® que presenta
un comportamiento lineal (Figura 16b) respecto a la
funcion Q por medio del parametro b

O(w)=b'w (35)

|
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Figura 13: a) Implementacion realizada y b) implementacion de
Fuentes et al. (2010)
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Figura 14: a) Implementacion realizada y b) implementacion de
Fuentes et al. (2010)
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Sub- p
oading _- -~

| o

Zy=P1 Z2= Pre -

A Inp,e Inpy Inple__.- Inp

Figura 15: a) Superficie de subcarga y b) medida de » (Farias et
al., 2009).

b)

a) G(;’) A g(u) A

»

w

Figura 16: Evolucion de las variables de estado p y o con las
funciones G(p) y Q(®)

Este concepto es concebido afectando p con una densidad
imaginaria adicional que hace la obtencion de una
densidad negativa -p que representa la estructura del suelo.
Esto ocasiona que la linea de compresion del suelo pase
por arriba de la linea de consolidacion normal NC, para
después volver a caer en ésta. La ultima modificacion
del modelo es la inclusion de la anisotropia de esfuerzos
de compresion y tension, donde la maxima relacion de
esfuerzos M es funcion del angulo de Lode (Sheng et al.,
2000). Estas variables son dadas por:

M=M (36)
1 22det®)
0_33111 [—\/52';3 ] (37)

La relacion de esfuerzos en funcion del angulo de Lode se
muestra a continuacion:

M(0)=M 20 4 38
1+ (o—(l—m)sin39 (38)
En que
3—sin
=% (39)
3+sme,

De lo anterior se llega a una superficie de fluencia igual a
la presentada en (18), pero con el cambio de M por M(0)
y P, por p,. A continuacion se dan las ecuaciones para
implementar el modelo, intentando no volver a escribir las
ecuaciones dadas en CCS. La ecuacion basica del modelo
es igual que la del modelo CCS, ver (9). El tensor de
modulos elastoplasticos C en (10) esta influenciado por
la densidad y la estructura en la parte plastica descrita en
(40) por medio de la funciéon L en (41). Otra diferencia es
que este modelo tiene una regla de flujo asociadas (g =f).

C"':jf ®jg .C?
Cr= e (40)
g:()":d—g - i@-ﬂ’
do  do \def dp
1 (G
L= (—+(—2J (41)
(I+e)lp p
La regla de endurecimiento (42) fue modificada

adicionandole una parte por la subcarga y la estructura, por
medio de una tasa de deformacién adicional &7 en (43).
Esta tasa de deformacion es el producto del multiplicador
plastico ¢ en (44) por el escalar L en (41).

p = p].9(;;-j’+ g;{’(‘-")J (42)
& =gL 43)
ji :Co g
o
- (44)
i:C‘?:d—‘c’r— £$+L
do  do \del dp

Los parametros usados por el modelo son siete. Los
parametros nuevos del modelo son ¢, b y ya fueron
explicados. Los cinco parametros restantes son los del
modelo Cam Clay modificado y fueron explicados en el
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modelo CCS y HPS para el angulo de friccién critico. Para a) 1.5
la comprobacion de la implementacion fueron hechas ' e ®.® ® [ =
comparaciones con las simulaciones de Giraldo y Farias -
(2011) de un ensayo de consolidaciéon para observar el — -=~ 0.5 4 .

. = ]
aumento de la estructura con el aumento de la variable ® 0% ]
. . ., C o8 Dalos ]
(Figura 17). En la.Flgura ‘18 se presenta la compara.cmn de 0.5 = 066 Simulacion |
un ensayo triaxial ciclico drenado en la arcilla de I [ S B i r—r—
Fujinomori simulado por Pedroso (2006). 0 2 4 6 8
a)
0.8 b
v \ G—8—0 w0 )
g 0.76 ——0 w0l H
5 L \ Bt i)}
2 L O—0—8 w04 |}
T omn 4
% 1 —T T 1T
T 0.68
E L
¥ 0.64
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Figura 18: a) Implementacion realizada y b) implementacion de
b) 0.80 Pedroso (2006)
[
8 075 Tabla 1: Valores de parametros obtenidos de las simulaciones
g 0.70 Modelo Pardmetro Valor Observacion
o K 0.0136 Intrinseco’
S 065 A 0.164 Intrinseco’
L= 2
© Py 80 Estructura
3 060 Cam Clay con M 1.43 Intrinseco'
0.55 estructura u 0.25 Intrinseco’
1.0 5.0 10.0 Ln{opa)) b’ 30 Estructura?
) 3.33 Estructura?
Figura 17: a) Implementacion realizada y b) implementacion de e 0.015 Estructura’
Giraldo y Farias (2011) K* 0.0022 Intrinseco!
A* 0.060 Intrinseco!
N 2.134 Intrinseco!
Resultados Hipoplasticidad 9, 31 Intrinseco’
o ) . ) con estructura r 0.4 Intrinseco!
Uno de los objetivos de esta investigacion es entender s 1.75 EstructuraZ
cual modelo puede representar mejor el comportamiento A 0.4 Estructura’
. . . g . 2
mecanico de laarcilla de la ciudad de Brasilia. Lo anterior se k 2.5 EStr,ucmra
. . ) ., . K 0.0115 Intrinseco!
hizo por medio de la simulacion de ensayos con diferentes 1 0.15 Intrinseco’
modelos constitutivos aplicados a un punto (element tests) . N 2.03 Intrinseco’
. ] ) Subloading Cam 7 304 Intr T
implementados para posteriormente debatir cual podria ser Clay < : INSECo
. ., . . u 0.25 Intrinseco'
la mejor opcion para predecir el comportamiento del suelo. b 30 Estructura’
Con los modelos constitutivos implementados en la seccion c 12000 Estructura’

anterior se realizaron simulaciones de compresiones ! Parametros provenientes del modelo inicial, los cuales pueden ser de
anisotropicas con las relaciones de esfuerzos mostradas —Mucstras naturales o reconstituidas ,

., . 2 Nuevos parametros adicionados por la estructura del suelo y obtenidos
en la seccion de ensayos de laboratorio. En la Tabla 1 se e muestras inalteradas
presentan los parametros obtenidos de las simulaciones

realizadas en este trabajo.
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La simulacion del ensayo de consolidacion fue realizada
con una relacion de esfuerzos # = 0.3 y a una velocidad
de deformacioén constante £ = 0.03 mm/min. Durante el
ensayo se simuld una relajaciéon a una tensiéon efectiva
media de 220 kPa por 1200 min (tiempo usado en el
ensayo para la estabilizacion del esfuerzo efectivo
medio). Posteriormente se continud con la velocidad de
deformacion anterior hasta un esfuerzo efectivo medio
de 550 kPa aproximadamente. Después se realizdo una
descarga hasta un esfuerzo efectivo medio de 5 kPa y por
ultimo se volvid a cargar hasta 580 kPa. En las Figuras
19a y 19b se presentan los resultados de las simulaciones
realizadas en los planos de esfuerzo efectivo medio, indice
de vacios y tiempo. De estas simulaciones se observo que
ninguna fue capaz de representar el “loop” presentado en el
ensayo cuando se carga y descarga el suelo, lo cual puede
ser importante ya que el material estd sometido a cargas
ciclicas. Ademas ninguno de los modelos represent6 la
pérdida de esfuerzo efectivo medio en el tiempo con una
deformacion constante (relajacion). Lo anterior es debido
a que ninguno de los modelos implementados tiene en
cuenta la viscosidad del suelo.
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Figura 19: Comparacion de simulaciones realizadas y el ensayo
de consolidacion con 77 = 0.3

Se simuld un ensayo de compresion anisotropico con una
relacion de esfuerzos de # = 0.5. En las Figuras 20a y
20b se presentan los resultados de las simulaciones y el
ensayo. La trayectoria de esfuerzos estd en la Figura 2.
Las simulaciones fueron realizadas simulando los cambios
de velocidad realizados en el ensayo de laboratorio con
cambios del tiempo de simulacion para una deformacion
unitaria dada (Figura 20b). De las anteriores simulaciones
se observo que el modelo Cam Clay con estructura presentd
un cambio brusco de estado preconsolidado a normalmente
consolidado, el modelo Hipoplastico presenté un punto
intermedio entre los tres modelos y el modelo Subloading
Cam Clay present6 la transicion mas suave y parecida al
ensayo, de un estado preconsolidado a uno normalmente
consolidado.
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Figura 20: Comparacion de simulaciones realizadas y el ensayo
de consolidacion con # = 0.5

Por tltimo, en la Figura 21, se realiza la comparacion de las
simulaciones y el ensayo, al tener un cambio en la relacion
de esfuerzos (n =0.5 a7 =0.0). En la Figura 21a se observa
que los modelos Cam Clay con estructura y Subloading
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captan el mismo cambio de esfuerzo de preconsolidacion
con el cambio de trayectoria de esfuerzos en el ensayo.
Esto ocurre porque los dos modelos tienen la misma
superficie de plastificacion, lo que no ocurre con el modelo
Hipoplastico que no tiene la misma superficie definida.
Los modelos Cam Clay usados fueron los que mejor
simularon el cambio del esfuerzo de preconsolidacion en
comparacion con el ensayo. En la Figura 21b se muestra
un comportamiento similar de las simulaciones en
comparacion con el ensayo.
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Figura 21: Comparacion de simulaciones realizadas y el ensayo
de consolidacion con 7 = 0.5-0.0

Se comenzod con las simulaciones de seis ensayos
triaxiales con la generacion de esfuerzos de corte a
presiones efectivas de confinamiento de 110, 200 y 300
kPa. Los primeros tres ensayos simulados fueron bajo una
condicion no drenada (deformacion volumétrica igual a
cero), como se muestra en las Figuras 22 y 23a. Los otros
tres ensayos fueron simulados con las mismas condiciones
de confinamiento, pero con esfuerzos desviadores de
forma drenada (Figuras 22 y 23b). En estas simulaciones
se usaron los parametros obtenidos de las simulaciones de
los ensayos de consolidacion (los cuales son presentados al
final de la seccion).
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Figura 22: Trayectorias de esfuerzos simuladas de los ensayos
triaxiales
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De estas comparaciones se observd que ninguno de los
modelos implementados fue capaz de representar las
variaciones de esfuerzo y deformacion de los ensayos
no drenados (Figura 23a). Sin embargo, los tres modelos
presentaron variaciones de esfuerzo y deformacion
similares. En cuanto a los ensayos drenados se observo un
desempefio mejor al comparar las variaciones de esfuerzo
y deformacion (Figura 23b), sin embargo el modelo
hipoplastico representa un poco mejor las variaciones de
deformacion y esfuerzo al captar el efecto de cementacion
presentado en los ensayos.

Andlisis de resultados y discusion

Basandose en los ensayos triaxiales realizados, se puede
observar que la arcilla estructurada de la ciudad de Brasilia
es poco influenciada por la variaciéon de velocidad en
los ensayos. En las Figuras 4a y 8a se encuentran las
isotacas (lineas de esfuerzo-deformacion con el cambio
de velocidad que afectan la resistencia del suelo) al
igual que en los trabajos presentados por Tatsuoka et al.
(2000) y Sorensen et al. (2007). Se realiz6 el calculo del
porcentaje de aumento o disminucion de la resistencia con
el cambio de velocidad y se obtuvo un porcentaje de 3%.
Leinenkugel (1976) relaciono la influencia de la velocidad
en la resistencia del suelo a través de la viscosidad, como es
mostrado en la ecuacion (45), con esta ecuacion se calculo
un indice de viscosidad /,,= 0.0135, el cual presenta un
valor bajo como se muestra en la Figura 24. La figura
anterior fue obtenida del trabajo presentado por Krieg
(2000) y relaciona experimentalmente el 7, con el limite
de liquidez del suelo.

R.=R.. [1 +I,me ]
p

o

(45)

De los ensayos de consolidacion triaxial, se observa que
el efecto de cementacidn esta aproximadamente hasta 500
kPa (Figuras 3, 4 y 5) y su efecto es bajo en comparacion
con otros suelos reportados por Lagioia y Nova (1995) y
Anagnostopoulos et al. (1991). Sin embargo, al estudiar el
efecto de la cementacion se obtiene un valor aproximado
del 30% de influencia de la cementacion en el esfuerzo
de preconsolidacion, lo cual puede ser importante en los
disefios geotécnicos al momento de usar metodologias
de comportamiento preconsolidado a normalmente
consolidado e interpretar los resultados de laboratorio.

Otro aspecto importante es la influencia de la cementacion
en los ensayos triaxiales drenados, donde ésta hace variar
los valores de deformacion unitaria vertical de 1.5% hasta
7%, valores tipicos donde trabajan las obras geotécnicas y
que afecta la rigidez del suelo.
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Figura 24: Limite de liquidez versus indice de viscosidad (Krieg,
2000)

El modelo Cam Clay con estructura ignora la anisotropia
de esfuerzos que presenta el suelo cuando es sometido a
un estado de compresion y extension triaxial. Los modelos
Subloading Cam Clay e Hipoplasticidad tienen en cuenta
este tipo de anisotropia por los criterios de ruptura
incorporados (criterio de Argyris-Sheng y Matsuoka-
Nakai), al presentar una menor resistencia del suelo cuando
es sometido a un esfuerzo de tension.

El modelo Subloading Cam Clay cuenta con una regla de
flujo asociada, lo cual puede ser una desventaja del modelo.
Lo anterior se debe a las observaciones experimentales
que evidencian una relacion entre los incrementos de
deformacién plastica desviadora y deformacion plastica
volumétrica menores que los presentes en muestras
reconstituidas (Liu y Carter, 2002). El modelo Cam Clay
con estructura ya tiene una regla de flujo no asociada por
medio de una superficie de potencial plastico diferente de
la superficie de fluencia, como se mostrd en la ecuacion (4).
El modelo Hipoplastico cuenta con una regla de flujo que
esta en direccion opuesta a la tasa de deformacion (Masin,
20006), pero al realizar una analogia con las leyes de flujo
presentadas por el modelo Cam Clay se tendria una regla
de flujo no asociada (Niemunis, 2003). En los modelos
de Hipoplasticidad y Subloading Cam Clay se observo
un paso suave del estado elastico (estructurado) al estado
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elasto-plastico (desestructurado). En el modelo Cam Clay
con estructura no ocurrid esto, al tener un cambio brusco
del estado elastico al estado elasto-plastico.

Conclusiones

Basados en los ensayos triaxiales realizados y en las
simulaciones se observo que los modelos estudiados pueden
representar algunas caracteristicas del suelo analizado,
pero no todas. De las caracteristicas no representadas por
los modelos esta el endurecimiento obtenido en los ensayos
triaxiales no drenados y el relajamiento obtenido en el
ensayo de consolidacion. De las caracteristicas obtenidas
estan las curvas tension-deformacion del ensayo triaxial
drenado y el cambio del comportamiento preconsolidado
a normalmente consolidado. Sin embargo, el modelo
subloading Cam Clay presenta una transicion menos rigida
del cambio de éstas que se asemeja mas a los resultados de
los ensayos. El modelo Hipoplastico representd mejor el
efecto de cementacion en los ensayos triaxiales drenados
y se observo una facilidad mayor al momento de realizar
la implementacion en tres dimensiones. Con lo anterior
se crean dos nuevas opciones para seguir investigando:
desarrollar otros modelos constitutivos o crear un modelo
que represente mejor las caracteristicas atipicas de la
arcilla porosa de la ciudad de Brasilia.

Agradecimientos

Los autores agradecen al Consejo Nacional de Desarrollo
Cientifico y Tecnoldégico CNPq y a la Universidad de
Brasilia por el soporte técnico y financiero. El primer autor
agradece a la Universidad Piloto de Colombia, al grupo
de investigacion HD+i en el proyecto de Modelacion
numérica de cimentaciones profundas tomando en cuenta
la variabilidad de los parametros geotécnicos por el soporte
técnico y financiero.

Apéndi

La notacion tensorial utilizada en este trabajo es matricial. Por
definicion, los tensores son transformadores lineales enmarcados
dentro de un espacio (dimensiones) y se pueden representar
mediante una base. Para fines de este documento se selecciona

una base cartesiana con vectores unitarios ¢, €, , €,. Bajo la

2 b
representacion tensorial, los escalares estaran denotados con letra

cursiva en minuscula, p.e. A con excepcion de algunas siglas que

BE0 Sinulan
| #4# Similac
s il
[0 Ermayon

representan un valor escalar y se simbolizan con letra mayuscula
y normal, p.e. OCR. Los tensores de segundo orden se denotan
por letras en negrilla, p.e. 6 y de cuarto orden con letra Cambria
Math en mayuscula, p.e. C#. Algunos operadores tensoriales seran
introducidos a lo largo del documento. El producto punto sera
denotado por A-B = A;Bj. El doble producto punto trasponiendo
un tensor, también conocido como doble contraccion serd definido
como la traza del producto punto con el primer tensor transpuesto,
A:B = tr(A"'B). El simbolo & denota producto diddico. La traza
de un tensor de segundo orden extrae la suma de los elementos con

indices iguales y se representa como trA = A;;.

En (46) se muestra la derivada parcial de f respecto a cada

componente de esfuerzo y sus derivadas internas.

& _ddp dfdg, _df aM©)do

do dpde dgds dM(@) dO de (46)
Derivada de frespecto al esfuerzo efectivo medio p.
4 :
e M@y (2p-p)) (47)
Derivada de p respecto al tensor de segundo orden o.
dp 1
—==1 48
7o (48)
Derivada de frespecto al esfuerzo desviador g.
q _
a2 (49)
Derivada de ¢ respecto al tensor de esfuerzos o.
dg |3 &
do V2 oY

Derivada de frespecto a la pendiente del estado critico afectado por
el angulo de Lode M(6).

g

dM(g)ﬂM(@)P(P—PI) 51)
Derivada de M(#) respecto al angulo de Lode 6.
dM(60) _0.75M(1-w)cos30
d0  1+w—(1—w)sin30 (2)

Derivada de 6 respecto al tensor de segundo orden o.
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do__13 [Edafz-nnm%] (53)

do  ¢*cos3bl g

Se dan las derivadas respecto a la funcion de potencial plastico g

para implementar el modelo CCS.

dg _dgdp  dgdq

do " dp o dydo oY
T ey (55)
a=((]1_‘272f) (56)
£=2(1—2me)q (57)

dq
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