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ABSTRACf 

A general framework for the cenceptualization of the problems associated 

with the formulation of constitutive for soils, is presented. This frame 

work is set within the general theoI)' of Continuum Mechanics. Starting 

from basic considerations of Continuum Mechanics, it is sho,~ that theoret 

ically the problem of formulation of constitutive equations is essentially I 
-'\ 

ene in which it is required to develop methods enabling to go sistematically 

frem wide classes of equations to other more restricted classes, in such I
t 

a may tilat it be assured that the materials considered be kept as particular I 
cases of those so obtained. It is presented á classification of the studies 

that are required to develop more efficient methods for the formulation of Iconstitutive equations, which is ba~ed on the above discussion. The need ; 

to establish criteria of inductive and casual types for the selection of 

rheological 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 analys is of the concept of preconsolidation is carried 

out. 



RESUMEN 

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

de las ecuaciones constitutivas de los suelos. Con base en consideracio 

nes generales de mecánica de los medios continuos, se hace hincapié en que, 

desde el punto de vista teórico, el problema de las ecuaciones constituti 

vas estriba en desarrollar métodos para pasar en forma sistemática de cl~ 

ses de ,ecuaciones más amplias a otras más restringidas, en forma tal que 

se asegure que el material o materiales que se consideren se mantengan como 

un caso particular de estas últimas; al respecto, se presenta una c1asifi 

cación de los estudios que es necesario efectuar. Se hace énfasis en la 

necesidad de establecer criterios de tipo inductivo y causal para la sele~ 

ción de modelos reológicos a través de una metodología semejante a la que 

se emplea en mecánica de los medios continuos para ecuaciones constitutivas 

de tipo general. Para ejemplificar, se lleva a cabo un análisis crítico 

del concepto de preconso1idación. 1 

¡ 
\ ' 
¡ 



1 • 1NTRODUCCION 

Los ingenieros han subdividido el problema general de los suelos en dos 

grandes categorías: a) determinación de desplazamientos y b) determinación 

de condiciones de falla. Esta subdivisión artificial, aunque simplificadQ 

ra, trae consigo muchas dificultades derivadas de la interrelación que 

existe entre ambos problemas. 

Por muchos años, y en gran medida aun en la actualidad, una parte import3!l 

te del desarrollo teórico de mecánica de suelos ha consistido en la obten 

ción de soluciones, dentro de los límites de la elasticidad lineal clásica, 

de problemas cuya complejidad geométrica ha sido creciente. Además, 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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I 

i 

Lo anterior había reducido las tareas del ingeniero de suelos a la de 

buscar alguna idealización de su problema real en forma tal que correspo~ 

diera a alguno cuya solución fuera conocida, y a obtener propiedades linea 

1izadas o características de falla de los suelos para insertarlas en sus 

soluciones analíticas. 

Debido a la complejidad de los cálculos en el caso de un sólido linealmente 

elástico, era obvio que para materiales no lineales e histeréticos resulta 

ba imposible lograr soluciones. Oonsecuentemente, los ingenieros de su~ 

los no habían 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 región de suelo, debidos 

a una carga aplicada, se obtienen mediante la teoría elástica lineal; 1u~ 

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 teoría elástica lineal. Se supone que los desplazamientos 

verticales medidos son los que ocurren en la situación real. Este método 

puede incurrir en errores importantes cuando la masa de suelo no se aproxi.. 

ma suficientemente a un medio seminfinito; por ejemplo, muros de contención, 

presas de tierra, etc. 

Sin embargo, desde hace mucho se reconoce que el comportamiento del suelo 

no es ni idealmente elástico ni idealmente plástico, y que fenómenos tales 

como los asentamientos secundarios que contribuyen en forma sustancial a 

los asentamientos observados en estructuras soportadas por algunos suelos, 

no son tomados en cuenta cuando se supone comportamiento lineal de los su~ 

los en consolidación. En la actualidad no hay raz6n para no considerar 

estos fenómenos, ya que el progreso en las computadoras electrónicas, auna 

l.,.'.,
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do al de métodos numéricos como el de elementos finitos, permiten el cál 


culo matemático de esta clase de problemas, por 10 que las limitaciones 


que existen en el análisis se derivan de falta de conocimientos sobre el 


comportamiento de. los suelos en las diversas condiciones de esfuerzo. Co 


mo consecuencia, en años recientes el interés en las ecuaciones constit~ 


tivas ha aumentado notablemente y se han desarrollado métodos de prueba 


para determinar con mayor precisión el comportamiento de los suelos, a~ 


que todavía ha sido limitado y poco riguroso el uso que se ha hecho de los 


resultados de estas investigaciones en aplicaciones de campo. Es de esp~ 


rarse que en los próximos años una gran parte de las investigaciones en 


mecánica de suelos tenga por objeto ampliar el conocimiento de sus ecuacio } 


I 
nes constitutivas. 

~ 

Desde un punto de vista nacional, es deseable beneficiarnos con estos de I 
l· 
osarrollos e incorporarlos tan pronto como sea posible a la práctica de la ¡ , 

ingeniería. Para lograrlo es necesario efectuar estudios e investigacio 

nes orientados a asimilar el conocimiento que se genera en el ámbito 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-deformación de los suelos ha existido desde ha 

ce tiempo (Reséndiz, 1970; Marsal, 1973; Juárez Badillo y Rico Rodríguez, 

1974), y en la actualidad el Instituto de Ingeniería, 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 teóri 

ca más completo que permitiera obtener mayores beneficios de los resulta 

dos experimentales, y la conveniencia de que una persona con escasos conoci 

mientos en mecánica de suelos revisara la situación en que internacionalmen J 
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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 dec~r que el prop6sito principal del proyecto es que una persona ne6fi 

ta en mecánica de suelos presente sus puntos de vista sobre la formulaci6n 

de las ecuaciones constitutivas correspondientes, señalando aquellos aspec 

tos que, cuando se toman en cuenta resultados de mecánica de los medios 

continuos, puedan aparecer como limitaciones o como áreas que ameritan ser 

investigadas más 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 propósito. 

La informaci6n en que se apoya la concepci6n del problema de las ecuaciones 

constitutivas de los suelos que aquí 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) 

Res éndi z , D, "Las relaciones esfuerzo-deformaci6n de los suelos: una revi 

si6n de enfoques", Inll.:tU.u.to de In.genivú.a., UNAM, 247 (1970) 

Roscoe, K H Y Burland, J B, !tOn 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. Leekie, Ca.mb4idge Univ~ity p~~~ (1968) 

Scott~ R F, Y Ko, H Y, l1Stress-deformation and strength characteristics", 

State of the Art Volume, VII In-teJrJtation.af.. Con.nM.en.c.e on. Soil Mec.haJ1..i~ and 

fowtda.tion. En.gbLee4in.g, México (1969). 

http:In-teJrJtation.af
http:1968).Ed
http:Inll.:tU.u.to
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Todo ello se ha complementado en los aspectos en que ha sido necesario 

con las referencias dadas en la bibliografía. Se reconoce de antemano 

que seguramente habrá cuestiones importantes que se escapen, pero es 

irremediable en un proyecto de esta naturaleza. 

El informe consta de tres capítulos además del introductorio. En el cap 2 

se hacen consideraciones de mecánica de los medios continuos, a fin de 

ubicar el problema de las ecuaciones constitutivas de 10s.sue10s en este 

marco general, y en el cap 3 se muestra que desde el punto de vista teóri 

ce, el problema de las ecuaciones constitutivas estriba en desarrollar mé 

todos para pasar en forma sistemática de clases de ecuaciones más amplias 

a otras más restringidas, sin eliminar las correspondientes al material o 
¡ 

materiales que se consideren. Con base en ello, el estudio de las ecua 
r 

~ 
¡ . 

j, 
¡ciones constitutivas se divide en: , 
1, 

i 
l' al Comportamiento macroscópico real de los suelos 

bJ Clasificación de tipos de comportamiento macrosc6pico 

~J Selección y especialización de modelos reológicos 

dJ Desarrollo de criterios de tipo inductivo y causal para selec 

cionar modelos reo1ógicos. 

Entre los estudios orientados a establecer criterios de tipo causal, desta 
j'can los que se ocupan de la estructura y comportamiento microscópico, y los , 

que intentan desarrollar métodos para incorporar esta información en las 

ecuaciones constitutivas. El cap 3 es el más extenso debido a que en él 

se describen, aunque en forma sucinta, las investigaciones realizadas en 

estos ~arnpos. Finalmente, en el cap 4 se formulan las conclusiones y reco 

mendaciones que se derivan del estudio. 



I 
I 

I, 
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2. CONSIDERACIONES DE MECANICA DE LOS MEDIOS CONTINUOS I 
¡Cuando el conocimiento de las propiedades esfuerzo-deformación de los su~ 
¡

los está orientado a llevar a cabo el análisis dinámico, estático y de las ¡
condiciones de falla de las estructuras en que participan, dicho análisis 

t se formula en términos de mecánica de los medios continuos. De acuerdo con 

esa teoría (Truesdell y Noll, 1965; Eringen, 1967; y Malvern, 1969), el su~ 

10 se considera como medio continuo y sus propiedades esfuerzo-deformación 

se incorporan mediante ecuaciones constitutivas. 

Se entiende por ecuación constitutiva una relación 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 mecánica de los medios continuos en relación con las ecua 

ciones constitutivas es puramente fenomenológico; es decir, no interesa es 

tablecer un análisis a nivel atómico o microscópico de las causas que pr~ 

vocan los esfuerzos al producirse una deformación, sino tan solo conocer 
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la magnitud y orientación de los esfuerzos debidos a las diferentes defoI 

maciones posibles, lo cual habitualmente se logra por ensayes experiment~ 

les de laboratorio que permiten ajustar los parámetros correspondientes a 

los diferentes tipos de ecuaciones constitutivas. 

Estrictamente, desde el punto de vista de la mecánica de los medios conti 

nuos, los suelos deben ser considerados como mezclas, no tanto porque sus 

componentes sólidos no sean homogéneos, sino principalmente por la presen 

cia de una fase líqúida o gaseosa que ocupa los poros de su componente sQ 

lido. Aunque en mecánica de los medios continuos se ha desarrollado una 

teoría de mezclas (Truesdell, 1965), hasta ahora no se ha empleado en m~ 

cánica de suelos, probablemente porque se orienta principalmente a expli 

car los fenómenos que ocurren en mezclas químicas. 

La carencia de una teoría de mezclas aplicable a mecánica de suelos, se 

suple habitualmente introduciendo los esfuerzos efectivos en los suelos. 

Si a .. es el tensor de esfuerzos, entonces 
IJ 

T.. = a.. - po .. (2.1.1)
I J I J IJ 

es el tensor de esfuerzos efectivos, donde p es l~ presión de poro del 

fluido contenido en el suelo. 

Una hipótesis básica en la formulación de las ecuaciones constitutivas de 

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

mación de la estructura sólida respecto al fluido cuando las mismas se fOI 

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

en forma más precisa al decir que los esfuerzos efectivos en el sólido qu~ 
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dan totalmente detenninados por las defonnaciones del s6lido y, recípr~ 

camente, los es fuerzas efectivos detenninan las defonnaciones .del sólido. 

Evidentemente, los esfuerzos efectivos pueden depender en general no solo 

de las deformaciones del s61ido, sino también de la presi6n de poro; sin 

embargo, hay clases amplias de suelos que cumplen en forma bastante sati~ 

factoria esta hip6tesis; en cualquier caso es necesario tener presente las 

limitaciones que implica, especialmente en la interpretaci6n del trabajo 

experimental, ya que con frecuencia su vio1aci6n puede aparecer como efec 

tos an6ma1os difíciles de atribuir a otras causas. 

Cuando se adopta ese punto de vista, el flujo del fluido se trata por sep~ 

rada. El hecho de que las ecuaciones constitutivas del sólido y del líqui 

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

movimiento del s61ido y del líquido se hallen desacopladas. En efecto, las
" . 

teorías habituales de consolidación, en particular la de Biot (1941,1955), 

adoptan dicho punto de vista, a pesar de lo cual las ecuaciones de movi 

miento para el sólido y el fluido están acopladas. El desarrollo de cual 

quier teoría de consolidación incluye necesariamente tres aspectos: 

1) La suposición de algunas propiedades para el sólido poroso 

2) La suposición de algunas propiedades para el fluido que llena 

los poros del s61ido 

3) La suposición de algunas relaciones que permitan determinar las 

fuerzas de interacción entre el fluido y el sólido. 

La manera de fonnular la suposición a que se refiere el punto 1 se logra, 

como ya se explicó, introduciendo los esfuerzos efectivos. En cuanto a la 

suposición 2, el procedimiento es similar, ya que se utiliza la ecuación 

de estado respectiva. Finalmente, la interacción entre el fluido y el s6 
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" , ­
lido se define habitualmente incorporando la ley de Darcy, aunque es posi 

ble postular una gran variedad de relaciones y, por 10 mismo, las que h~ 

ta ahora han sido consideradas representan en realidad solo una pequeña 

parte de las posibles. 

Una vez efectuado el desacoplamiento de las ecuaciones constitutivas de los 

componentes principales de los suelos, se ha dedicado la mayor parte de la 

investigación a establecerlas ecuaciones del material poroso. La formae 

de proceder parece estar ampliamente justificada, pues para casi todos los 

fines de la ingeniería la ley de Darcy es satisfactoria. Además, una inve~ 

tigación más amplia sobre la interacción material poroso-fluido necesari~ 

mente deberá apoyarse en un mejor conocimiento del comportamiento del mate 

ria! poroso. 

Cuando se pasa a la formulación de las relaciones esfuerzo-deformación, es 

necesario precisar el marco de referencia en el cual las mismas deben esta 

blecerse, ya que de otra manera se caería en una situación demasiado inde 

finida que conduciría a un empleo ineficaz de los resultados experiment~ 

les, y a la posible introducción de inconsistencias en las relaciones fun 

cionales correspondientes. Las teorías modernas de las ecuaciones consti 

tutivas son la base para la formulación de las relaciones esfuerzo-deforma 

ción; al mismo tiempo restri~gen las formas posibles de la dependencia f~ 

cional entre las variables constitutivas independientes, ya que exigen. que 

las mismas satisfagan ciertos postulados fundamentales. 

Proceder en forma sistemática, partiendo de modelos de gran generalidad p~ 

ra restringirlos progresivamente con base en las propiedades específicas 
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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 básicas de los suelos en estudio. En general, las ecuaciones cons 

titutivas de un material pueden depender de la temperatura (o alternativ~ 

mente de la entropía), pero dentro de una teoría puramente mecánica es fa~ 

tibIe limitar las consideraciones a procesos isotérmicos (o alternativame~ 

te procesos isoentrópicos), 10 cual es aceptable en situaciones en que la 

respuesta mecánica está poco influida por los cambios en la temperatura (o 

en la entropía) que ocurren durante el proceso. En mecánica de suelos, con 

frecuencia este es el caso; de ahí que en este capítulo, por simplicidad, 

se restringirá la discusión a fenómenos puramente mecánicos. 

En mecánica de medios continuos se adoptan tres postulados fundamentales 

para cualquier ecuación constitutiva de un fenómeno puramente mecánico 

(Truesdell y Noll, 1965): 

1] PJt.ú1dp¿o de det~mo del. e6 nueJtzo. El esfuerzo en cualquier 

punto de un cuerpo está determinado por la historia del movimien 

to del cuerpo 

2) P4indpio de aed6n lo~. El esfuerzo en cualquier partícula 

X es independiente del movimiento fuera de cualquier vecindad 

de X 

ecuaciones constitutivas deben ser invariantes bajo cambios 

del sistema de referencia. 

Los dos primeros postulados parecen ser suficientemente claros para una 

teoría puramente mecánica. Prácticamente todas las teorías clásicas satis 

facen el primero, ya que en ellas el esfuerzo en un punto dado est·§. dete!, 
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minado por las deformaciones que ha sufrido el material en el pasado (o 

que posiblemente sufra en el presente); por ejemplo, la teoría clásica de 

la elasticidad o la de un fluido newtoniano. Los llamados materiales vis 

coelásticos y los plásticos también 10 satisfacen. El principio de acción 

local. excluye la posibilidad de incorporar acciones a distancia en las re 

laciones esfuerzo-deformación. Las implicaciones matemáticas del principio 

de independencia del sistema de referencia no son tan obvias, aunque corre~ 

pon den a las que se plantean en cualquier formulación de mecánica. Una dis 

cliSión más amplia puede encontrarse en Truesdell y Noll (1965), y también 

en Malvern (1969) .. 

2·.3 PO.6tu.la.do de .btdepen.den.cia. dd .6-Utema. de Jte6eJten.cia. 

Para.precisar las implicaciones del tercer postulado (independencia del sis 

tema de referencia), conviene introducir una notación adecuada. Dado un 

sistema de referencia, sea x = ~(~,t) un movimiento de un cuerpo; más pr~ 

cisamente, sea jJ la región ocupada por un cuerpo en el tiempo t = O, Y X 

las coordenadas de una partícula de ese cuerpo en dicho tiempo, entonces 

x(X,t) representa el vector de posición de dicha partícula en el tiempo t; 

además, sea L{X,t) el tensor de esfuerzos correspondiente a esa partícula 

en el mismo instante. A una pareja de funciones {X,L}, donde L es un ten 

sor simétrico de segundo orden, se le llama pJtoc~o din.ámico. La idea es 

que en general el movimiento de un medio continuo está caracterizado por 

las posiciones de sus partículas en cada tiempo t y el tensor de esfuerzos 

correspondiente. En general, dado un movimiento x los esfuerzos T que le 

corresponden dependen de las propiedades esfuerzo-deformación del material; 

por ello, las ecuaciones constitutivas de este quedan definidas cuando se 

especifica la colección de parejas (es decir, de procesos dinámicos) que 

pueden corresponder a deformaciones reales (o sea movimientos) del material 

http:PO.6tu.la.do
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I ,j 

Dichas parej as se llaman pJtOCe.60-6 ciútámicO-6 at:1mL61hle6 para el material 

considerado. Obsérvese que los procesos dinámicos están limitados sol~ 

mente por las propiedades esfuerzo-deformaci6n del material, ya que las 

ecuaciones de movimiento no imponen ninguna restricci6n, porque si ~ y ~ 

son suficientemente derivables es posible siempre introducir fuerzas de 

cuerpo para satisfacer las ecuaciones de movimiento (estas fuerzas pueden 

definirse despejándolas de las ecuaciones de movimiento e incorporando x y 

T en los términos restantes). 
:::: 

Hasta aquí se ha dejado gran libertad en la forma de definir las parejas 

{X,T} de procesos dinámicos admisibles. Es claro, sin embargo, que hay 

restricciones adicionales que las mismas deben satisfacer si han de corre~ 

ponder a materiales reales. Una de ellas es el principio de independencia 

del sistema de referencia. 

Sean {~,~} y {~*,~*} dos procesos dinámicos. Se dice que {X,T} es equiv~ 

lente a {X",, T:';} si están relacionados por ecuaciones de la forma 

X:~(X,t",) = c(t} + Q(t) x(X,t) (2.3. la) 
::; 

p', (X, U,) = Q( t) T(X,t) Q(t} T (2.3. lb) 
:::: :::: :::'" ­

t,,< = t - a (2.3.1c) 

donde :(t) y ~(t) son funciones del tiempo cuyos valores son vectores y 

tensores ortogonales, respectivamente, y a es un número real. 

El principio de independencia del sistema de referencia puede ahora enun 

darse como: 

Si el pItOC.e6 O ciútámico {~,~} e6 a.drnió .ible. , e.YLton Ce6 c.u..a..tq u.ieJt o:tJw pl/.O C.e6 O 

dinámico {X",, p"} equ,¿vaR..ente tamblw lo e.6. 
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Dada'lIDa 'partícula ~ fija, en las ecs 2.3.1, se pueden elegir 

Q(t) ~ a = O c(t) x(X,t) 

para obtener . 

x*(Z,t) = x(Z,t) - x(X,t) 

T~\'(Z, t) ;; T(Z, t) 
':t: "" ...... 

para cup.lquierZ,., Estas ecuaciones hacen ver que lo,s esfuerzos solo depen 

den de los desplazamientos relativos. Como el principio de acción local 

establece que los esfuerzos en un punto son independientes del movimiento 

fuera de una vecindad arbitrariamente pequeña 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 

ax. 
F•• - 1 i,j ;; 1,2,3

IJ - ax. 
J 

Consecuentemente, es plausible restringir la atención a ecuaciones consti 

tutivas para las cuales los esfuerzos T(X,t) en lID punto están determina 

dos parla historia ~(~,T), (T<t) , de los gradientes de deformación. A esa 

clase de materiales se le llama ma:te.Júaie6 .6.bnpieh. Es decir: 

Un ma:teJLi.al .6.imple .U a.q uel. en. el. c.u.al el ten6 GIr. de u 6uvizo.6 ~ (~ , t) en. ea. 

da. punto ~ u una. 6unci.onal de io.6 gll.a.!Üentu F(x,T) , (T < t), de. ia6 de.60Jr. 
:;- ­

ma.ci.onu en. eh e. punto. 

http:ma:teJLi.al
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Obsérvese que ~ depende de los valores de ~ para todo tiempo presente o p~ 

sado, pero no de los valores futuros como lo requiere el principio de deter 

minismo. Además, una propiedad importante para fines experimentales, impli 

cada por la definición de material simple, es que para determinar las rela 

ciones esfuerzo-deformación basta considerar deformaciones homogéneas en 

los ensayes del material. 

La mayor parte de las teorías 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 mecánica de los medios continuos por Voigt y 

Cosserats. Más recientemente, Truesdell y Toupin (1960) presentarón una 

discusión sobre los mismos. Clases más generales de materiales multipo1~ 

res han sido también tratadas; al respecto, Jaunzemis (1967) ha presentado 

una revisión del tema. Sin embargo, los suelos pueden ser descritos ade 

cuadamente como materiales simples. 

Se ha dicho que toda ecuación 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 además es elástico. 

Con este propósito conviene hacer notar que el gradiente de las deformacio 

nes F, por el teorema de descomposición polar (Noll, 1958; Truesdell y , 
:::: 

No11 , 1965; Malvern, 1969) puede escribirse como 

F = R . U = V . R (2.4.2) 
:::: '- :::: :::: 
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donde Res una rotación; es decir 

R = I (2.4.3a)R 

o en términos de componentes 

R. R. = o.. y R. R • = o.. (2.4.3b)
1m J m I J mi mJ I J 

mientras que U y V son tensores simétricos y positivos definidos. A U se -
le conoce como tensor de dilatación izquierdo y a V como tensor de dilata 

ción derecho. Nótese que U representa una dilatación o contracción local -
en tres direcciones perpendiculares y similarmente V. 

:::: 

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

punto X, la deformación puede considerarse como la aplicación sucesiva de: 

1) Una dilatación o contracción, en tres direcciones mutuamente pe~ 

pendiculares, dada por ~ 

2) Una rotación de cuerpo rígido,dada por R 
:::: 

31 Una traslación a x(X,t) 

Alternativamente: 

1} Una traslación a x(X,t) 

·2) Una rotación R 

3) Una dilatación o contracción, en tres direcciones mutuamente pe~ 

pendiculares, dada por V -
Los tensores R, UY V están dados en términos de los gradientes de deforma 

ci6n por las ecuaciones 

(2.4.4a) 

-- -
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1/2 
V = B (2.4.4b) 
::::: ::::: 

U- 1 V- 1
R = F F (2.4.4c) 

donde 

B = F . F
T (2.4.5a)

:::: ::::: ::::: 

y 

e = F
T 

F (2.4.5b) 
::::: :::: :::: 

Obsérvese que ~ y ~ son matrices positivas y simétricas, por 10 que tienen 

raíz cuadrada. Efectivamente, en este caso todos los valores propios son 

positivos y el tensor raíz cuadrada posee la misma base de vectores propios, 

con valores propios iguales a la raíz cuadrada del tensor original. 

Mediante la notación anterior es factible establecer la forma que adoptan 

las relaciones constitutivas para un material simple. Con el punto mat~ 

trial X fijo, conviene definir para cada t una función F que está definida 

en el intervalo O < s < ~, la que está dada por 

(2.4.6) 


La función Ft(s) es la historia de los gradientes de la deformación 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 

ro 

(2.4.7) 
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La notación usada en esta ecuación quiere decir que su segundo miembro de 

pende de todos los valores de Ft para O2 s < oo. 

El caso elástico está contenido en la ec 2.4.7: cuando un material simple 

es además elástico, el esfuerzo depende del valor presente de los gradie~ 

tes. de deformación; de acuerdo con la ec 2.4.6, el valor presente está da 

do por Ft(Q) y la funcional~se reduce a una función que se denotará como 

g. Consecuentemente, la ec 2.4.7 puede escribirse 

(2.4.8) 


Por simplicidad, en 10 que sigue se omitirán los límites s = Q e 00 emple~ 

dos en la ec 2.4.7. Se puede probar (Truesdell y Noll, 1965) que la ecu~ 

ción constitutiva dada por la ec 2.4.7 satisface el principio de independe~ 

cia del sistema de referencia si y solo si 

(2.4.9) 


donde Ut(s) es la función asociada a U en forma análoga a como se asoció 

Ft(s) a la función ~ por medio de la ec 2.4.6. Consecuentemente, la ec 2.4.9 

es la ecuaci6n constitutiva más general de un material simple. 

La ec 2.4.9 implica que solo el valor presente de la rotación R(t) ínter 

viene en la ecuación constitutiva, y que los valores pasados de la misma 

son irrelevantes. Consecuentemente, el esfuerzo que se supuso inicialme~ 

te dependía de la historia de los gradientes de la deformaci6n, solo puede 

depender de la historia del tensor de dilataci6n, el cual por ser simétrico 

tiene menos grados de libertad. 
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Para el caso elástico dado 	por la ec 2.4.8, esta implica que 

T = R g(u)' R
T (2.4.10) 

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

vienen se refieren a valores presentes. 

En forma semejante como se ha visto en el inciso anterior, que la condición 

de independencia del sistema de referencia limita las formas que las ecu~ 

ciones constitutivas pueden tener, así también las simetrías 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 elás 

tico lineal la isotropía, que es la máxima simetría que un material puede 

exhibir, reduce a dos los parámetros que es necesario determinar experimen 

talmente para definir completamente la, ecuación constitutiva respectiva. 

En el caso de materiales elásticos no lineales o con mayor generalidad de 

materiales simples, las ecuaciones constitutivas, aun en presencia de este 

tipo de simetrías, dependen de mayor número de parámetros, pero en cualquier 

caso introducen limitaciones 	muy importantes en sus formas admisibles, que 

facilitan la determinación experimental de las ecuaciones constitutivas. 

Los métodos modernos para 	determinar las restricciones son de dos clases': 

al Los desarrollados por 	R. S. Rivlin y sus asociados 

b) Los desarrollados por 	W. Noll y sus asociados. 

El método que inició Noll (1958) se presenta en forma extensa en la exposi 

ción 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 as~ 

ciados, representan herramientas poderosas para los investigadores que tra 

bajan en la obtención de nuevas ecuaciones constitutivas para situaciones 

específicas. Desgraciadamente no se dispone hasta ahora de una exposición 

completa de estos métodos, aunque Rivlin (1966) ha publicado una síntesis 

breve. 

Como un ejemplo, y por su importancia intrínseca, conviene mencionar que 

para materiales elásticos (no lineales) e isotrópicos, Rivlin y Ericksen 

(1955) han dado la ecuación constitutiva más general 

donde f o ,f1 Y f 2 son funciones de los invariantes principales de deforma 

ción, los cuales se pueden tomar como los valores propios de los tensores 

de dilatación. Consecuentemente, la forma tensorial de la ecuación consti 

tutiva está completamente determinada y solamente es necesario determinar 

las tres funciones escalares fo' f 
1 

y f 2 • 



3. INVESTIGACION SOBRE ECUACIONES CONSTITUTIVAS DE LOS SUELOS 

El problema de la obtención de las ecuaciones constitutivas de los suelos 

consiste en determinar las formas específicas que la funcional~ de la 

ec 2.4.9 adopta para cada suelo. Idealmente, desde el punto de vista de 

mecánica de los medios continuos, este problema es puramente experimental, 

que debería resolverse mediante un número suficientemente grande de ens~ 

yes de las muestras correspondientes. Sin embargo, en la práctica sería 

imposible de llevar a cabo esto, dado que el número de pruebas rebasaría 

los recursos que razonablemente podrían asignarse. 

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

curso diferente. En primer lugar, se obtiene información del comportamie~ 

to real de los suelos a través de pruebas de laboratorio y observaciones 

de campo asociadas a la utilización para fines de ingeniería de los dive~ 

sos materiales. En esta forma es posible lograr una visión panorámica de 
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las diferentes clases de comportamiento y de los problemas relacionados 

con las ecuaciones constitutivas. Debido a su gran variedad, es necesario 

llevar a cabo una clasificación de los tipos de comportamiento que permita 

tratarlos en forma adecuada a sus características específicas. Esto condu 

ce. a seleccionar y especializar los modelos reo16gicos que ha elaborado la 

mecánica de los medios continuos y, en ocasiones, a desarrollar otros mode 

los básicos no existentes. 

El proceso de selección y especialización es de gran importancia para el 

propósito de la formulación de las ecuaciones constitutivas. En realidad, 

el problema de su obtención es estrictamente de selección; consiste en es 

coger entre los modelos posibles la ecuación constitutiva particular corre~ 

pond~ente al suelo objeto de estudio. Evidentemente, la selección será 

tanto más fácil cuanto más restringida sea la clase de modelos entre los 

que haya que efectuarla. 

Los desarrollos teóricos sobre ecuaciones constitutivas pueden interpreta~ 

se, desde el punto de vista anterior, como· métodos para pasar de niveles 

más indefinidos a otros mejor determinados. Un primer paso consiste en la 

formulación de las ecuaciones constitutivas más generales, limitadas única 

mente por los tres postulados fundamentales. En seguida, la clase de ecu~ 

ciones constitutivas considerada se restringe aún más al prestar atención 

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 simetrías del material, cuando estas existen. 

Recurriendo al conocimiento previo que se tenga del comportamiento del m~ 

terial considerado, es posible especializar más, para lo cual esta informa 

ción se compara con la relativa a los modelos reológicos que se han d~ 
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sarro11ado en mecánica de los medios continuos, identificando en forma di 

recta si. 	el material es elástico o viscoe1ástico, lineal o no lineal, plá~ 

tico, etc. Sin embargo, este procedimiento es poco sistemático y no se 

puede avanzar mucho sin correr grave riesgo de llegar a especializaciones 

inadecuadas, o sea a modelos reológicos que no contienen corno casos parti 

culares 	las ecuaciones constitutivas del material o materiales objeto de 

estudio; 	de ahí la necesidad de recurrir a procedimientos de selección más 

sistemáticos. 

En el caso de los suelos, para ir más allá, es necesario tornar en cuenta 

las propiedades específicas de los mismos. Los suelos presentan caract~ 

rísticas 	comunes que se reflejan en rasgos generales de su comportamiento. 

La similitud del comportamiento exhibido está determinada no tan solo por 

la semej"anza de sus estructuras, sino también por el intervalo de esfuer. 

zos, deformación, temperatura, etc, así corno por el tipo de comportamien 

to al cual se quiera prestar atención; esto último depende del problema 

de ingeniería 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: al de tipo inductivo y b) de tipo 

causal. En los primeros, el rasgo común de comportamiento se identifica 

a través de la observación de muchos suelos, en tanto que en los segundos 

se establece una causa general, común a cierta clase de suelos, y a la mis 

ma se le asocia un rasgo de comportamiento. 

Los criterios de tipo causal más comunes son los. que se basan en el conoci 
.:t, 

I~ 	 miento de la estructura y comportamiento microscópicos. Consecuentemente, 

una parte importante de la investigación en mecánica de suelos ha estado 

dedicada a conocer sus estructuras y comportamiento microscópico. 
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Para conocer las relaciones esfuerzo-defonnación y para gran parte de ap1i 

caciones en ingeniería de suelos, el conocimiento de la estructura y el 

comportamiento microscópico es útil solo en la medida en que el mismo pue 

da incorporarse en las ecuaciones constitutivas. Más adelante se verá 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 imp1ic! 

ciones que la estructura y comportamiento microscópico tienen en la forma 

y valores de los parámetros de las ecuaciones constitutivas. 

Con base en la discusión precedente se puede afirmar que para la formula 

ción de las ecuaciones constitutivas de los suelos, se necesitan investig! 

ciones respecto a 

~l comportamiento macroscópico real de los suelos 

Ul 	 clasificación de tipos de comportamiento macroscópico 

~) selección y especialización de modelos reológicos 

~v) 	 desarrollo de criterios de tipo inductivo y causal para la 
selección de modelos reológicos. 

Entre los estudios orientados a establecer criterios de tipo causal, des 

tacan los que se ocupan de la estructura y comportamiento microscópicos, 

y los que intentan desarrollar métodos para incorporar esta información a 

las ecuaciones constitutivas. Aunque no con intensidad uni forme, se han 

llevado a cabo investigaciones en todos estos campos. 

El comportamiento esfuerzo-deformación de los suelos es especialmente compli 

cado debido a su naturaleza heterogénea y a la interacción entre las diver 

sas fases presentes. Además, el comportamiento exhibido puede depender de 

i. 

I . 
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diversos factores, entre ellos el tipo de suelos de que se trate, el inter 

va10 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 aplicación 

particular que realice. 

A continuación se presenta una visión breve y esquemática del comportamie~ 

to macrosc6pico de los suelos basada principalmente en la discusión de 

Scott y Ko (1969). En general, al intentar describir el comportamiento de 

los materiales se introducen idealizaciones que dependen de los rasgos pr~ 

dominantes observados, por 10 cual se habla entonces de materiales e1ásti 

cos, viscoe1ásticos, etc, y supuestamente al llevar a cabo pnlebas adecua 

das, debe ser posible determinar si el comportamiento de un típo partic~ 

lar de suelo puede apropiadamente ser descrito por alguna de estas idea1i 

zaciones. El tipo más simple posible de comportaniento de un material es 

el de una sustancia idealmente elástica, isotr6pica y lineal en la que 

ocurren solamente deformaciones pequeñas. De aquí se puede pasar sucesiva 

mente a situaciones más complicadas; por ej emp10, lineal pero anisotr6pica, 

e isotrápica no lineal, todo esto todavía dentro del intervalo de materia 

les elásticos. 

Evidentemente, muchas situaciones de interés en los suelos no pueden ser 

descritas sin considerar materiales no elásticos y en general materiales 

cuyos esfuerzos dependen de la historia de las deformaciones. Es factible 

tratar algunos casos de f1uencia y falla introduciendo la teoría de la p1~ 

ticidad; también es frecuente recurrir al establecimiento de relaciones in
'.6 

crementales, tanto para materiales elásticos no lineales, como para suelos 

no elásticos. Idealmente, el comportamiento del suelo debe examinarse con 

el prop6sito de describir las características del material mediante las 

ecuaciones constitutivas más sencillas que sea posible. 

.i 
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Una de las implicaciones de la teoría lineal de, la elasticidad es que las 

deformaciones volumétricas y los esfuerzos cortantes están desacoplados y 

pueden superponerse. Sin embargo, los efectos bien conocidos de dilatan 
, ­

da en los suelos, que se presentan cuando se aplican esfuerzos cortantes 

manteniendo el esfuerzo hidrostático constante, implican que en muchas si 

tuaciones la teoría lineal de la elasticidad no es aplicable. 

Aunque el comportamiento del suelo bajo compresión hidrostática es de poca 

importancia práctica directa, para el propósito de la formulación de ecu~ 

ciones constitutivas es necesario determinarlo. Hansen (1966) halló que 

la deformación volumétrica variaba de acuerdo con el esfuerzo hidrostático 

elevado a la potencia 1/2, y Ko y Scott (1967a) tffinbién encontraron endure 

cimiento en compresión hidrostática para tma arena Ottawa. 

Kondner y Horner (1965) observaron que el esfuerzo hidrostático efeetivo 

tiene influencia importante en la respuesta esfuerzo-deformación en pruebas 

triaxia1es. El intervalo de esfuerzos hidrostáticos considerado por Kondner 

y Horner fue de 7.5 psi a 30 psi. Ko y Scott (1967b), por su parte, llev~ 

ron a cabo pruebas en arenas y encontraron que cuando un esfuerzo purffiTIen 

te desviador se superpqne a un esfuerzo hidrostático constante, el suelo 

se dilata en forma no lineal. Estos autores concluyeron que la teoría li 

nea1 clásica no es aplicable a suelos. 

Ya que la mayoría de los suelos se presenta en la naturaleza en condiciones 

anisotrópicas, es dudoso que existan suelos naturales isotrópicos. Es de 

seable, consecuentemente, conducir investigaciones para determinar la medi 

da de la anisotropía de los suelos en el laboratorio; sin embargo, la ani 

sotropía también puede ocurrir como resultado de esfuerzos o deformaciones 
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que el suelo haya sufrido previamente, por 10 que la historia del esfuer 

zo y la deformación de los suelos tiene importancia, 16 que complica el 

problema. 

Es común que cuando el suelo se supone lineal e isotrópico, las constantes 

elásticas se deduzcan de pruebas estáticas o de vibraciones en estado es 

tacionario. En kaolinitas normalmente consolidadas, Hardin (1968) usó la 

técnica de la columna resonante, encontrando efectos no lineales import~ 

tes. 

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

actuales acerca de los mecanismos esfuerzo-deformación en materiales gr~ 

nulares. En pruebas que realizó en arenas encontró que su precarga puede 

afectar considerru)lemente su comportamiento esfuerzo-deformación sin c~ 

biar mucho su densidad, y que había un punto de fluencia por debajo del 

cual el comportamiento era sensiblemente lineal y no había di1atancia. 

La teoría de dilatancia de Rowe y Home para la deformación de materiales 

granulares, ha sido puesta a prueba en experimentos efectuados por Barden 

y Khayatt (1966), quienes desarrollaron relaciones incrementales esfuer 

zo-deformación a partir de la relación esfuerzo-dilatancia con referencia 

especial al concepto de ángulo de fricci6n volumétrica superior ~ . Barden,
cv 

Khayatt et al (1969) demostraron que los conceptos de grado de libertad, 

energía mínima de absorción (debidos a Rowe y Home) y el de anisotropía 

inducida (debido a Home) bastan para explicar el comportamiento general 

de deformación y resistencia de un material particular. Sin embargo, SQS 

conclusiones son difíciles 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 Ka y Scott (1967b). Para el importante caso de 

deformación plana, Barden demostró que se tiene una regla de flujo parti 
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cularmente simple independiente de la densidad del material, pero por de~ 

gracia el vector de deformación plástica no aparece normal a la superfi 

cie de f1uencia. Ese artículo (Barden, Khayatt et al, 1969) amplió el 

trabajo anterior de Barden y Khayatt a una variedad de trayectorias de 

esfuerzo en cierto número de condiciones de prueba, incluyendo el cilindro 

sólido, el hueco y muchas otras. 

La deformación de los suelos debida a grandes esfuerzos también ha sido 

estudiada. En este caso la trituración de las partículas adquiere impo~ 

tancia, y Lee y Farhoomand (1967) encontraron que los suelos gruesos se 

comprimen más y se trituran más que los finos; algo similar sucede con los 

suelos de partículas angulares y uniformes en comparación con los bien gra 

duados. Bajo cada carga particular, la compresión y la trituración de las 

partículas resultó ser dependiente del tiempo, decreciendo con él. Vesic 

y C10ugh (1968) demostraron que la naturaleza de la deformación de la are 

na cambia con la presión. A medida que el esfuerzo normal medio aumenta, 

la trituración se hace más pronunciada y los efectos de di1atancia desap~ 

recen gradualmente. Más allá de la presión de ruptura, todos los efectos 

de la relación de vacíos inicial desaparecen y la arena se comporta ese~ 

cialrnente como un sólido lineal por tramos, con deformación proporcional 

al esfuerzo normal medio. En el mismo intervalo, la resistencia de la arena 

está caracterizada por un ángulo constante de fricción interna, igual al 

ángulo de fricción entre las partículas que se obtiene de pruebas a presiQ 

nes más bajas. Por otra parte, Auvinet y Marsal (1975) han desarrollado 

un modelo estadístico para la ruptura de granos. 

, 


f 

I 
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3.1.1 Falla y fluencia. La mayor parte de las investigaciones del compO! 

1 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 más 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 hidrostáti 

co en el rango de interés usual, 10 cual concuerda aproximadamente con la 

teoría de MOhr-Coulomb; sin embargo, para esfuerzos hidrostáticos pequeños 

(décimas de psi) ocurren manifestaciones de fuerzas de cohesión que dan l~ 

gar a un aumento del ángulo de fricción interna aparente, en tanto que para 

valores altos del esfuerzo hidrostático el ángulo de fricción disminuye, 

probru,lemente debido a la trituración de las partículas del suelo. Como r~ 

sultado de este efecto, convergen las superficies de falla correspondientes 

a arenas inicialmente sueltas y a arenas densas. 

Existen discrepancias de opinión respecto a la forma de la traza de la su 

perficie de falla en planos de presión hidrostática. No es claro si el án 

gulo de fricción es diferente en extensión y compresión. Un buen número de 

investigadores ha estudiado este problema, entre ellos De Beer (1965), 

Bishop (1966), Lee y Farhoomand (1967), y Vesic y Clough (1968). Sería dese~ 

ble establecer algunas relaciones. teóricas que se ajusten a las observaciQ 

nes, ya que una relaci6n unificadora presentaría ventajas para su aplicación 

en problemas de ingeniería de suelos. Las relaciones de ~Iohr-Coulomb desgr~ 

ciadamente implican dificultades para el anális 

Hill (1960) demostró que en pruebas de deformación plana, el suelo falla a 

lo largo de un plano con 45° de inclinación y consecuentemente la falla e~ 

tá controlada por una combinación del esfuerzo cortante máximo y los esfue! 

zos normales medios. Marsal (1973) aplicó a los datos que obtuvo en obse! 

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

deformación plana, la cual explica en términos de su teoría estadística. 

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 

ángulo de fricción interna y en su resistencia, Lee y Seed (1967a, b), 

Seed y Lee (1967), examinaron tres aspectos de la resistencia: fricción 

de deslizamiento independiente de la presión de confinamiento, duración 

de la presión y trituración de las partículas. 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 tamaño en el comportamiento de los 

suelos ha sido estudiada por Marsal (1963), quien realizó investigaciones 

teóricas y experimentales muy amplias en materiales de enrocamiento y are 

nas (Marsal, 1963, 1965, 1967,1971; Marsal e;t a1., 1965; Marsal e;t al, 

1967a, b), en las que partiendo de parámetros y definiciones para precisar 

las características geométricas del esqueleto, analiza las fuerzas de co~ 

tacto y establece un modelo estadístico para predecir el rompimiento de 

partículas. Desarrolla también una teoría estadística de falla que predi 

ce que la resistencia al cortante depende de la distribución del tamaño 

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

rompimiento de las mismas. 

El trabajo de Marsal (1973) incluye además un modelo estadístico para la 

obtención de relaciones esfuerzo deformación, resultados experimentales 

sobre los mecanismos de ruptura de partículas y el diseño de equipo para 

ensayar materiales de enrocamiento, gravas y arenas. 

La teoría de MOgami (1965) para el comportamiento de suelos granulares ha 

sido estudiada rrediante pruebas de cortante en arenas (MOgami y Yosh~ 
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koshi, 1968). Poorooshasb, Holubec et al (1066) investigaron la aplic~ 

bilidad de la teoría clásica de la plasticidad a suelos, encontrando des 

viaciones importantes, principalmente que la condición de nonnalidad se 

viola. 

Roscoe (1967) hizo notar que las dificultades para estudiar el comport~ 

miento después que la relación máxima de esfuerzos ha sido alcanzada, a~ 

menta considerablemente debido a la fonnación de zonas delgadas de rupt~ 

ra. Por otra parte, Seed y sus colaboradores encontraron en pruebas no 

drenadas con cargas cíclicas en arenas saturadas, que el efecto de licu~ 

ci6n 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 ," 
efectúa rápidamente, los poros pueden no tener tiempo de drenarse y la re 

sistencia en condiciones no drenadas debe aplicarse; además,que los efec 

tos de carga cíclica son completamente diferentes a aquellos en que el es 

fuerzo o deformación aumenta progresivamente hasta que la falla ocurre. 

El resultado tiene importancia en ingeniería sísmica y en diseño de estruc 

turas, tales como reactores nucleares. Sin embargo, como consecuencia del 

trabajo de Peacock y Seed (1968), se ha visto que la iniciación de la li 

cuación en arenas bajo cargas cíclicas depende en fonna notable del apar~ 

to usado, por lo que es indispensable realizar más investigaciones para 

aclarar esta clase de problemas. En México se hacen algunos estudios al 

respecto (Jaime, 1975). 

Recientemente, Faccioli y Reséndiz (1975) hicieron una revisión del tema 

comportamiento dinámico de suelos incluyendo licuación. Tanto los suelos 

cohesivos como los no cohesivos muestran tendencia a disminuir su volumen 

bajo cargas cíclicas. Cuando los suelos no cohesivos están saturados y en 
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ausencia de drenaje, la tendencia se refleja en un aumento de la presión 

de poro que cuando es suficientemente grande puede producir su licuación. 

Para suelos cohesivos, los efectos de la presión de poro son más difíciles 

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.lb Arcillas. El estudio de la superficie de falla ha recibido menor 

atención en el caso de arcillas que en el de arenas. Shibata y Karube (1965) 

indican que en sus pruebas obtienen ángulos de fricción interna iguales 

tanto para extensión como para compresión. 

El grupo que desarrolló la teoría de Cambridge para arcillas remoldeadas 

saturadas encontró una superficie de fluencia única en pruebas de comp~ 

sión triaxial cuando están normalmente consolidadas, aunq11e en la condición 

axisimétrica se presentaron algunas discrepancias, que se debieron posible 

mente a deformaciones no unifonnes en las muestras. Sin embargo, Calabr~ 

si (1965, 1968) encontró 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) estudió la variación aleatoria de las propiedades 

de suelos naturales) estableciendo algunas bases racionales para la elecci,ón 

de parámetros de diseño. Duncan y Seed (1966a) encontraron que algunas 

propiedades varían con el ángulo de orientación de falla: la resistencia 

en condiciones no drenadas, 30 por ciento; el valor del ángulo de fricción 

efectivo, 10 por ciento; el valor del parámetro de la presión de poro Af , 

40 por ciento, y la deformación unitaria en la falla por un factor de tres. 
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Se ha prestado mucha atención al comportamiento de arcillas hipersensiti 

vas;Crawford (1968) revisó el estado de compresión del problema, encontran 

do que aparentemente la baja salinidad del agua intersticial tiene una i~ 

fluencia importante en este fenómeno; además, rechazó la extrapolación de 

teorías desarrolladas para arcil1asremoldeadas a la estimación de la resi~ 

tencia de arcillas naturales, e hizo notar la importancia de la preconso 

lidación debida a causas geológicas. El estudio de las relaciones es fuer 

zo-deformación para arcillas después de la falla es importante, porque en 

esta condición se han producido flujos catastróficos. 

Mitche11 y Houston (1969), y Houston y Mitche11 (1969) han encontrado que 

entre 10$ me~anismos que provocan la hipersensitividad de las arcillas, se 

encuentra la eliminación de la sal y la introducción de sustancias quimi 

cas dispersivas. Además, hacen notar que las propiedades generales de las 

arcillas sensitivas caen dentro de un patrón que puede predecirse adecuada 

mente con conceptos relativos a la influencia del esfuerzo efectivo y a la 

relación de esfuerzos efectivos en las tendencias de cambio de volumen en 

cortante. A su vez fue posible derivar relaciones generales entre sensiti 

vidad, esfuerzo efectivo y contenido de agua aplicable tanto a depósitos 

naturales como a suelos preparados en laboratorio. 

También han sido estudiadas arcillas noruegas hipersensitivas (Bjerrum y 

Kenney,1968). Se reconoció que exhiben una rigidez estructural de una na 

turaleza' cohesiva que, para deformaciones pequeñas y a cierto esfuerzo cor 

tante crítico, empieza a quebrarse. Se vio que la resistencia dependía de 

la historia del esfuerzo. 
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Se ha estudiado el comportamiento de arcillas.bajo cargas cíclicas. Seed 

y Chan (1966) indican un procedimiento para determinar las combinaciones 

de esfuerzo sostenido y pulsante que causan falla para un suelo dado. La 

relación depende de la naturaleza de las condiciones de carga, tipo de sue 

lo, relación de los esfuerzos principales durante la consolidaci6n, frecuen 

cia.y duración de los esfuerzos pulsantes, número de pulsos y la forma del 

pulso. 

También ha recibido atención el desarrollo de métodos para mejorar la re 

sistencia de suelos. 

Las propiedades de suelos orgánicos han sido menos estudiadas; su naturale 

za, que varía desde arcillas con algo de materia orgánica a materiales r~ 

lativamente recientes, fibrosos, completamente orgánicos, hace que resulte 


difícil 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 


zo-deformaci6n de un tipo que es excepcional para suelos, con dos o más 


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


3.1.1c Suelos parcialmente saturados. Se utilizan frecuentemente en es 


tructuras de ingeniería, por lo que su estudio es también de interés. 


Muchas de las investigaciones en esta área 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 semiáridos 

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 

áridos 

El propósito principal de Blight fue investigar la validez del principio 

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

sistencia al cortante de arcillas no saturadas, in ~itu. En este caso, 

la 	tensión en el agua del suelo juega un papel importante, pero apare~ 

temente el principio del esfuerzo efectivo sigue teniendo validez una vez 

que 	 la tensión se toma en cuenta. Sin embargo, existen límites de humedad 

para 	el cumplimiento de este principio; por ejemplo, Blight concluyó que 

al cambio de volumen en cortante se le puede considerar controlado por el 

1 principio de esfuerzo efectivo, siempre que la humedad no esté por debajo 
.1 

de 	un 10 por ciento. 

La falta de saturación modifica el comportamiento de los suelos en muchos 

aspectos, tales como falla y cambio de volumen. Así, el círculo 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 Anisotropías. La anisotropía en la resistencia de los materiales 

puede afectar el desarrollo de las superficies y mecanismos de fluencia, 

haciendo los análisis de estabilidad menos seguros. 

La anisotropía con simetría axial de los materiales en general y de los 

suelos en particular, ha sido discutida por Busching (1967). Aas (1967) 

investigó la diferencia en la resistencia de suelos arcillosos cuando se 

les somete a cortante en diferentes planos. Para arcillas noruegas enco~ 

tró que sH/sV' estaba entre 1.5 y 2 si eran normalmente consolidadas, y 
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era aproximadamente igual a 1 cuando la arcilla estaba preconsolidada; la 

resistencia de falla a 4Sosehallaba 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 p~ 

piedades de compresibilidad pueden variar considerablemente en arcillas 

naturales en dirección paralela a la estratificación, en comparación con 

las de la dirección 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 anisotropía 

inducida en el endurecimiento a la deformación de las arenas. Por otra 

parte, la anisotropía natural de los suelos constituidos por partículas 

esféricas depositadas en el campo de la gravedad, equivalente a un pres­

fuerzo, fue cuantificada por Auvinet (1975). 

3.1.3 .Consolidaci6n y efectos retardados. En años recientes, la mayoría 

de los estudios de laboratorio sobre consolidaci6n se ha orientado a esta 

blecer los efectos de respuesta retardada (~eep) en un intento por mej~ 

rar el modelo del proceso de consolidación. Barden (1968a) ha revisado 

los desarrollos recientes en la teoría de consolidación y en las técnicas 

d~ ensaye. Las pruebas para determinar efectos de respuesta retardada son 

difíciles 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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Rayrnond (1966) intentó establecer la variación de la permeabilidad con 

la relación de vacíos al variar la deformación. Sus resultados sugieren 

que la ley de Darcy es válida aun cuando los gradientes hidráulicos sean 

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

go, se ha presentado evidencia de que dicha ley puede no ser suficiente p~ 

ra el análisis cuando están presentes líquidos de diferente composición 

química (Olsen, 1969). En este caso, es necesario incluir efectos osmóti 

cos y electroquímicos; también hace notar que la teoría clásica de la con 

solidación no torna en cuenta la capacidad de las arcillas para filtrar só 

lidos, 10 que puede ser un factor importante en el proceso. 

Algunos casos en que las curvas de presión de poro observadas no correspo~ 

den ,a las predichas por la teoría 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 consolidación estándar, puede 

ser varios millones de veces mayor de 10 que se observa en el campo. Tam 

bién concluyó que la compresibilidad del suelo depende de la rapidez pro 

medio de compresión, y que la estructura del suelo tiene una resistencia 

a esta que varía sustancialmente con el tiempo. Todo esto puede tener una 

influencia importante en el cálculo de la distribución de las velocidades 

de consolidación 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. 
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También el fenómeno inverso a la consolidación, la expansión, ha sido 

tratado en buen número de trabajos. 

La consolidación es el mecanismo principal por el cual la variable tiempo 

entre en los cálculos de la ingeniería de suelos, pero frecuentemente ta 

ludes u otras construcciones en diversos suelos han fallado después de su 

construcción o de que han sido iniciadas construcciones vecinas. Es prQ 

bable que mecanismos de acción retardada (cAeep) de la estructura del sue 

10 puedan producir esos efectos. Coates et al (1963) realizaron un p~ 

grama de investigaciones para determinar si la resistencia decrecía con el 

tiempo, concluyendo que efectivamente este fenómeno parece ser un efecto 

real, que actúa a través de un mecanismo viscoso, dando lugar a pérdidas 

de hasta 2S por ciento de la resistencia. 

La mayor parte de las investigaciones orientadas a determinar efectos de 

acción retardada han estado dirigidas a medir el aumento de deformación uni 

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

Problenlas en regiones adyacentes a una estructura, semejantes a los caus~ 

dos por efectos retardados, pueden deberse a la migración de la presión de 

poro causada por cargas aplicadas en la superficie del suelo, o a perturb~ 

ciones que resultan de la colocación de pilotes. Se ha estudiado también 

un buen número de casos de deformación de taludes por eneep. Este tipo 

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

tierra. 
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3.1.4 Temperatura. Los efectos más importantes de los cambios de temp~ 

ratura han sido observados hasta ahora en laboratorio; la influencia de 

la temperatura en los resultados de algunos estudios es mayor de 10 que 

generalmente se ha pensado. Un informe amplio sobre este aspecto fue pre 

sentado por Mitchell (1969). Campanella y Mitchell (1968) estudiaron la 

alteración de volumen y presión de poro debidos a cambios de temperatura. 

Los resultados de pruebas triaxiales drenadas demostraron que las dismin~ 

ciones importantes permanentes de volumen, que pueden ocurrir durante aume~ 

tos de temperatura bajo condiciones drenadas a esfuerzos efectivos constan 

tes, seguidos por enfriamientos, pueden tener exactamente el mismo efecto 

que la sobreconsolidación, correspondiendo estas condiciones a Un incremen 

to de presión inicial seguido por una descarga. Campanella y Mitchell d~ 

mostraron también que en condiciones similares un cambio de temperatura da 

lugar a una alteración de la presión de poro. La magnitud de los cambios 

indica claramente la necesidad de controlar la temperatura en las pruebas 

de laboratorio, y señala la posibilidad de que ocurran casos en que el 

comportamiento del suelo en el campo difiera del observado en el laborato 

río, dependiendo de la temperatura. 

Es probable que la temperatura influya también en la consolidación secun 

daria como fenómeno viscoso que es, pero los resultados obtenidos en ensa 

yes han sido contradictorios. 

Murayama (1969) ha investigado la variación de las constantes elásticas 

de las arcillas con la temperatura. Los datos obtenidos por cierto núme 

ro de investigadores,que han sido resumidos por Sherif y Burrous (1969), 

sugieren que si otros factores se mantienen constantes, un aumento en la 

temperatura provoca una disminución en la resistencia de los suelos. 
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Independientemente del fenómeno puramente mecánico de expansión) hay otros 

que igualmente dan lugar a un aumento de volumen; por ejemplo, cambios de 

salinidad, cristalización e hidratación de cristales, asociados a altera 

ciones de temperatura. 

Es factible que otros efectos originen problemas de tipo termoelástico, d~ 

bido a la expansión o contracción del suelo bajo el cambio de temperatura. 

El problema en su forma lineal es completamente análogo al de consolida 

ción. Esta cuestión ha sido examinada por Scott y Wastmann (1967). 

En la sec 3.1 se ha visto la gran variedad de formas que el comportamie~ 

to macroscópico real de los suelos puede asumir. Los problemas asociados 

a la formulación de las ecuaciones constitutivas varían con él; esto suce 

de con el modelo reológico y con los métodos o procedimientos adecuados 

para incorporar la información relativa a la estructura y comportamiento 

microscópico. Consecuentemente, es indispensable clasificar los diversos 

aspectos del comportamiento macroscópico de suelos, para facilitar los 

problemas que origina la formulación de las ecuaciones constitútivas. 

Sin embargo, aparentemente los sistemas de clasificación desarrollados 

hasta ahora tienen otro propósito: pe.JlJnLti.Jt. al. .{nge.rli.eAO de .óue.to.ó de..óC1l.:f. 

b.úL y cU...6 c..utUl. W1. .óuw, tanto con blLe.Ve.da.d como con la. .óe.gWLida.d de. que. 

.óU de..óc.Jú.pc.L6n .óVtá. aplica.da. pOlL o.tJw i.nge.rli.eAO, plLe.wame.nte. al. tfl.Ú,mo .óu~ 

.te (Scott, 1963). El objetivo ha sido contar con un sistema de clasific~ 

ción en el cual un suelo pueda ser colocado en una categoría particular 

una vez que se· efectúen pruebas adecuadas. 

• 

http:aplica.da
http:de..�c.J�.pc
http:pe.JlJnLti.Jt
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Uno de los sistemas de clasificación de aceptación más general es el 4~ 

t~a uni6ieado de ela4~6ieacL6n de 4uet04 (Casagrande) , (Scott, 1963); se 

presenta en la tabla anexa. 

Se basa en el tamaño de los granos y en su uniformidad, y clasifica los 

suelos en granulares o no cohesivos, y en cohesivos de grano más fino. Un 

segundo nivel de clasificación para los suelos cohesivos los divide en g~ 

pos de acuerdo con su compresibilidad, basándose en su límite líquido e 

índice de plasticidad. 

Cuando el objetivo es estudiar y formular ecuaciones constitutivas, la crí 

tica principal a clasificaciones de este tipo es que no establecen una vin 

culación clara con la clase de problemas y las formas posibles de las ecu~ 

ciones constitutivas correspondientes. En realidad, la clasificación que 

hace falta no es propiamente de los suelos, sino más bien de los tipos del 

comportamiento esfuerzo-deformación que los suelos exhiben, y de los pro 

blemas a·que da lugar la formulación de una descripción adecuada de los 

mismos. Una vez establecida, debería identificarse una correspondencia 

de cada una de las clases con los problemas de ingeniería en que el campo! 

tamiento correspondiente es relevante, el tipo de material en que se pr~ 

senta, el intervalo de esfuerzos, deformaciones, temperatura y tiempos 

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

tamientos microscópicos que 10 provocan. 

La información respecto a los problemas de ingeniería en que es relevante 

sería también de gran utilidad, pues facilitaría la definición del grado 

de perfección del modelo reológico requerido. De acuerdo con Reséndiz (1970), 



SISTEMA UNIFICADO DE CI 
(INCLUYENDO IDENTlFIC, 

PROCEDIMIENTO DE IDENTIFICACION EN EL CAMPO 
(Se excluyen las partículas mayores de ,.6 cm (3 pulg.) y se basan las 
fracciones en pesos estimados) 

~ ~ ~ ....-c· 1:1.­
Z ::E.n-

Amplia gama en los tamaños de las partlculas y cantidades 
apreciables de tamaños intermedios 

SIMBOLOS 
DEL GRUPO 

(.) 

GW 

NOMBRES TIPICOS 

Gravas bien graduadas. mezclas de I 
y arena, con pocos finos o ningun 

::¡ 1 ~ 
~~ ~~------------------------------------------------+-----------+-----------------------------« :;;.5 

e e.. 
c­

'" 
z 

<o\'!
Z .. 

o 
b 

"E... 
=ii ., 
~ 

3 

> Q. e 
<",o 
t::I. '" 
("j i5 
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Predominio de un tamaño o un tipo de tamaños, con ausencia 
de algunos intermedios 

Fracción fina poco o nada plástica (Para identificarla véase 
grupo ML) 

Fracción fina plástica (Para identificarla véase grupo CL) 

Amplia gama en los tamañas de las partículas y cantidades 
apreciables de todo. los intermedios 

Predominio de un tamaño a un tipo de tamaños, con ausencia 
de algunos Intermedios 

Fracción fina 'poco o nada plástica (Para identificarla véase 
grupo ML) 

Fracc{ón fina plástica (Para identificarla véase grupo CL) 

RESISTENCIA EN MOVILIDAD DEL TENACIDAD 
ESTADO SECO AGUA (consistencia cerca del 
(característica al (reacción al agitado) límite plástico) 
rompimiento) 

GP 

GM 

GC 

SW 

SP 

SM 

SC 

Gravas mal graduadas, mezclas de ! 
y arena, con poc;~ finos o ningun 

Gravas limosas, mezclas de gnva 
arena y limo 

Gravas arcillosas, me~clas de grav 
arena y arcilla 

Arenas bien graduadas. arenas con g 
con pocos finos o ninguno 

Arenas mal graduadas, arenas con g 
con pocos finos o ninguno 

Arenas limosas, mezclas de arena y 

Arenas arcillosas. mezclas de aren< 
arcilla 

¡¡: E E 
::!.g o 
~ 'g.~" :,',' Nula o ligera Rápida a lenta Nula Limos inorgánicos. polvo de roca, ti 

~ -: ~ « =~ ML . aren?SOS o arcillosos ligeramente plá, 

," . "o~ "~--------------+---------------i-----------------i-----------+---~--~--------~~~----~.. :; o ;:....:: ~ r::> ~ " - , , Areillas inorgánicas de baja o medi:() ­ ~ cJi E ¡:;,'Media o alta Nula a muy lenta Media CL plasticidad, arcillas con grava, arcill: 
~.!!! .. _ .J ' arenosas, arcillas limosas, arcillas pob 
~ ::; ..!l .G 

< lii e ::¡ Limos orgánicos y arcillas limosa: 
~ ~ ~ Ligera a media Lenta Ligera OL orgánicas de baja plasticidad 

~~ Q.f__--~----------_;--------------~f__--------------+_----------------+_----------f__---------------------------
(/) '" :; ~ 
O.~¿ .Jo 
~ e ::!:g s.,
:Jo\'! (.);3, 
el) .. t::I. C"~ 

'I:l «= .. 
>.~ ~ 
~ s lO o-s_.J 
.G-.J 

SUELOS ' 
ALTAMENTE ORGANICOS 

Lenta a nula Ligera a media 

Alta a muy alta Nula Alta 

) Media a alta Nula a muy lenta Ligera a media 

, Fácilmente identificables por su color, olor, sensación 
esponjosa y, frecuentemente, por su textura fibrosa 

MH 

CH 

OH 

Pt 

Limos inorgánicos, limos micáceos 
diatomáceos, limos elásticos 

Arcillas inorgánicas de alta plastidc 
arcillas francas 

ArciUas orgánicas de media oalt: 
plasticidad, limos orgánicos de 

plasticidad media 

Turba y otros suelos altamente 
orgánicos 

(t) Clasificaciones de frontera ..,- Los suelos que pasen las características de dos grupos se designan combinando dos símbolos. Por ejemplo, GW.GC, me 

(0) Todos los tamaños de las mallas son los U,S. Standard. 
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'SIFICACIONES DE SUELOS 
:!ION Y DESCRIPCrON) 

lNFORMACION NECESARIA PARA LA 
DESCRIPClON DE LOS SUELOS CRITERIO DE CLASIFlCACION EN EL LABORATORIO 

-

Dése el nombre tlpico, indíquense los por· 
centajes aproximados de grava y arena, tamaño 
máximo, angulosidad, características de la su· 
perficie y dureza de las partículas gru~sas, nomo 
bre local y geológico, cualquier otra infonnación 
descriptiva pertinente y el símbolo entre parén­
tesis. 

-

-

-

Para 10$ suelos inalterados, agréguese infor. 
mación sobre estratificación, compacidad, ce­
mentación, condiciones de humedad y carac­
terlstiOls de drenaje. 

¡va. 

-
ava, 

-
imo 

-

EJEMPLO: 

Arena limosa con grava, con 20 % de grava 
de partículas duras, angulosas y de 15 cm de 
tamaño máximo; arena gruesa o fina de par. 
tículas redondeadas o subangulosas; alrededor 
de 15 % de finos no plásticos de baja resisten· 
cia en estado seco; compacta y húmeda en el 

Coeficiente de unifonnidad (C.), Coeficiente de curvatura (C,) 

Dao (D..)·
C. = 0--' mayor de 4; C. = , entre 1 y !I 

,. D,. X D ... 

No satisfacen todos los requisitos de graduación para GW 

Límites de plasticidad abajo de la 

C. = __,o mayor de 6; C. = __-'-..;:..;;.--, entre 1 y !I 

línea A o l. menor de 4 Arriba de la linea A y 
con l. entre 4 y 7 son 

casos de frontera que 

Límites de plasticidad arriba de la 
línea A oon l. mayor de 7 

requieren el uso de 
símbolos dobles 

D~ (D..)' 

D,. D,. X D ... 

No satisfacen todos los requisitos de graduación para GW 

Límites de plasticidad abajo de la 
Arriba de la l/nea A yHnea A o lo menor de 4 

con l. entre 4 y 7 I19n 
casos de frontera que 
requieren el uso de 

Límites de plasticidad abajo de la símbolos dobles 
lfnea A o l. mayor de 7 

Y lugar, arena aluvial, (SM). 
EQUIVALENCIA DE SIMBOLOS 

G·Grava M-Limo O..suelos orgánicos W·Bien graduada L-Baja compresibilidad E 
S-Arena CArcilla R.Turba P,Mal graduada H.Alta compresibilidad ----r-----------------------------------~ M 

.g
!E 

~ 
~ 
a. 
el 

nos 
¡ticos 
_ 

~~s 
_ 

-
o 

_ 

lad, 

-

_ 

"SDése el nombre típico, indiquense el grado .., 
y carácter de la plasticidad; cantidad y tamaño g
máximo de las partículas gruesas; color del sue· 
lo húmedo; nombre local y geológico; cualquier 
otra infonnación descriptiva pertinente y el sim· ~ ª 
bolo entre paréntesis. " e 

::s... 
..!!! 

Para los suelos inalterados. agréguese infor­
mación sobre la estructura. estratificación, con· 
sistencia tanto en estado inalterado como remolo 
deado, condiciones de humedad.y drenaje. 

EJEMPLO: 

Limo arcilloso, café, ligeramente plástico, por­
centaje reducido de' arena fina; numerosos agu­
jeros verticales de raíces; finne y seco en el 
lugar, loess (ML). 

60 

50 
o 
U.... 
~ 40 

....¡ 
a. 
l:Ll 1I0 
U.... 
Q 
Z.... 20 

10 

o 

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

..y 

OH 

CL V o 

VOL MH 

!eL-MI 

10 20 1I0 40 50 70 80 90 

LIMITE LIQUIDO 

CARTA DE PLASTICIDAD PARA LA CLASIFICACION DE SUELOS 
DE PARTlCULASFlNAS EN EL LABORATORIO 

100O 

zcla de grava y arena bien graduada. con cementante arcilloso. 
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fl 
, 

a. peMvl. de lcu. notableó delJ via.uoneó de.e. c.ompoJz.tamien.;to de lo.6 .6 ue.e.O.6 c.on 

Jte6pedo a. la. :teoJÚ.a. de la. el.a.!:;Ucida.d lineal.. e .L60:tJt6pic.a., .6e ha. demo.6:tJta. 

do empmc.a.mente que el a.á.tc.u.e.o de la. lLeópueóta. de.e. .6uW med.ia.n.te .e.a.& lLe 

.f..a.uoneó eó 6ueJt.zo-de601!ma.ción c.oMupondienteó, puede.6eJL .6uMuentemeMe 

a.pJW xima.do pa.Jt.a. ~neó pJt1f.c.UC.O.6 en. lo.6 .6-<:g uien.:teó c.a.!:; 0.6 : 

a) E6:tJtuc.tuJt.cu. de UeJLJt.a. IJ c.imel'tt:a.uo neó .6 ujda.!:; a. exc.Ua.cioneó diná. 

mic.a.!:; pequeña.!:; o modVta.da..ó, eó:to eó, de magrú:tud :tal que lo.6 eó 

6ueJt.zo.6 dinám¿c.o.6 -<:nduc.ido.6 .6on pequeñolJ en c.ompa.Jt.a.c.ión c.on la. lLe 

.6.i6ten.c.ia. de lo.6 .6 ue1.o.6 • Ta..teó .6 on .f..r.t.ó c.ondicioneó en. la. mayoJÚa. 

de la.!:; cimen.:ta.uoneó de maqMnaJúa. IJ en. a..tgun0.6 c.a..6 0.6 de exc.Ua. 

c.i6n .6..úmic.a. de cimen.:ta.uoneó IJ de eó:tJtudUJt.a..6 :trneal;¡. 

o) Cúnenta.uoneó IJ eó:tJtuc.:tuJt.cu. de .:ueJLJt.a. .6ujdal;¡ a. pJWc.eóO.6 monotón.,{ 

C.O.6 de c.a.Jt.ga. o deó c.a.Jt.ga., c.on inc.Jt.emen.:to.6 de eó 6ueJLzo.6 pequeño.6 en 

c.ompa.Jt.a.u6n c.on la. ma.gnitud de lo.6 eó nUelLZO.6 in-iua..teó IJ c.on la. 

lLeó.L6tenUa.. E.6ta..6 c.ond.ic.ioneó .6ue.e.en. c.umpÜJLóe a..tJt.ededolL de exc.a. 

va.uoneó poc.o pJW6un.daó, tJt.cu. mUlLO.6 de lLdenuón que.6U6lLen deó 

p.f..a.za.ml.en.:to.ó pequeño.6, en. cimen.:ta.uoneó .6upeJt.Mualeó o p1!:.o6un.da..ó 

c.on 6a.c.tOlLeó de .6egf.1)z,{.dad rruy gJz.a.n.deó, en p1!:.eóa..ó de UeJLJt.a. .6uj~ 

:taó a. vaJúa.uoneó en el. n-ivel. del emba1.6 e, y en el.emen.:to.6 de .6 ue 

lo a. d.i.6ta.n.c.iaó modeMdal;¡ o gJt.a.ndeó, de zonal;¡ .6ujetaó a. c.a.mbio.6 

c.ua..teóquieJz.a. en. el. eó:tado de eó 6ueJt.zo.6 • 

Es probable que haya otras situaciones de interés práctico en que las desvi~ 

ciones de la teoría lineal puedan describirse con modificaciones sencillas 

de las ecuaciones constitutivas, y en forma semejante los efectos viscoel~ 

ticos se representen satisfactoriamente modificando poco el modelo elástico; 

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
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comportamiento macroscópico exhibido por el suelo correspondiente, y tenien 

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

Es necesario que de entre el gran número de teorías y modelos desarrollados 

en mecánica de los medios continuos, se seleccionen aquellos que son re1~ 

vantes en conexión con mecánica de suelos. Una vez identificados, se re 

quiere definir con mayor precisión su aplicabilidad y modificarlos cuando 

sea necesario, para hacerlos más adecuados a los suelos. Debido al consi 

derab1e avance de la mecánica de los medios continuos, es de esperarse que 

la necesidad de desarrollar nuevos modelos reo1ógicos básicos sea poco fre 

cuente, aunque tal necesidad puede ocurrir, como parece ser el caso de la 

teoría de mezclas, que aparentemente deberá sufrir ajustes básicos import~ 

tes para hacerla aplicable a suelos. 

3.3.1 Teor!a de consolidación. Como se mencion6 en el cap 2, los suelos 

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

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

sino principalmente por la presencia de una fase líquida o gaseosa que oc~ 

pa los poros de su componente s61ido. En la actualidad se cuenta con una 

teoría de mezclas considerablemente desarrollada (Truesdell, 1965; Green y 

Adkins, 1964; Green y Naghdi, 1965, Green y Naghdi, 1967), pero está orie~ 

tada básicamente a explicar los fenómenos que ocurren en mezclas químicas 

y aparentemente es poco apropiada para describir materiales tales como los 

suelos. Quizá el trabajo de Green y Adkins (1964) en que se examina la di 

fusión de un fluido no lineal. a través de un sólido elástico, sea el más 

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

ci6n de la mecánica de los medios continuos y los de quienes trabajan en me 

cánica de suelos. 

En el mismo cap 2 se mencionó que la falta de una teoría de mezclas se suple 

utilizando esfuerzos efectivos para describir el comportamiento del suelo. 

Cuando se procede así, es necesario adoptar alguna hipótesis para el compo~ 

tamiento dinámico de la fase líquida en las teorías de consolidación más co 

múnmente empleadas en mecánica de suelos, que consiste en la ley de Darcy. 

El fenómeno de consolidación fue discutido originalmente por Terzaghi y po~ 

teriormente por Rendulic, quienes consideraron exclusivamente deformación 

elástica unidimensional del material sólido y supusieron que la ley de Darcy 

era obedecida por el líquido. Biot, y después Mandel, consideraron la situa 

ción tridimensional para deformaciones pequeñas. 

Sin embargo, las ecuaciones que gobiernan la deformación del sólido y la di 

fusi6n del líquido están acopladas, 10 que da lugar a dificultades matemáti 

cas considerables en su solución. McNamee y Gibson (1960), Schiffman y Gibson 

(1964), Gibson, Schiffman y Pu (1968), obtuvieron soluciones para algunos 

problemas específicos. 

Las ecuaciones de Terzaghi-Rendulic son más fáciles de resolver y se pueden 

obtener soluciones aproximadas por métodos numéricos. Sin embargo, en años 

recientes el problema general en el que los medios están acoplados, se puede 

tratar por métodos variacionales y técnicas del elemento finito, utilizando 

calculadoras digitales. 
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En el desarrollo de cualquier teoría de consolidación hay tres aspectos que 

deben incluirse: 

1) 	 La .6upo.6ic.i6n. de. ai.gu.n.a6 phopie.dadu paha el .66lido pOh0.60 

2) 	 La .6upo.6ic.i6n. de. phopie.dadu paha el. mate.Jr.iai. que. llena lO-6 poJr.O-6 

del. .6 6lido 

3) 	 La .6upo.6ic.i6n. de. ai.gu.n.a6 PMpie.dadu paJr.a la Vtte.Mc.c.i6n. e.n.tJte. el 

mate.Jr.iai. que. llena lO-6 pOhO.6 Ij el. .6 6¿¿do pOM-6 o • 

En general, el modelo del sólido puede ser elástico, plástico, viscoelásti 

co, no lineal, etc. 

También al fluido se le pueden asignar características diversas, así corno 

a las relaciones entre este y el sólido poroso, aunque se suele suponer la 

validez de la ley de Darcy. De lo anterior resulta claro que la mecánica 

de suelos se ha ocupado solamente de una parte pequeña de las clases posi 

bles de problemas de consolidación, y que el problema completo incluye el 

comportamiento mecánico de sólidos compuestos interactuantes, y que conse 

cuentemente debe basarse en una teoría de mezclas adecuada para describir 

esta clase de fenómenos. 

Las arcillas, al consolidarse, continúan deformándose lentamente después 

que la consolidación predicha por la teoría de Terzaghi-Biot ha cesado. E~ 

te fenómeno se llama consolidación secundaria; su origen es de carácter por 

completo diferente, pues se debe a la respuesta retardada del material sóli 

do, por lo que su descripción requiere la introducción de ecuaciones consti 

tutivas de los sólidos que incorporen el retraso en la respuesta. Los sóli 

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

http:ai.gu.n.a6
http:ai.gu.n.a6
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sido examinados por diversos investigadores en años 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 consolidación secundaria y demuestra que hay menos diferencias 

entre estas teorías de 10 que se pensaba. En el libro editado por Tsytovich 

(1967) se presenta una breve historia del estudio de la consolidación, y se 

discuten diversos problemas relativos tanto a la consolidación primaria c~ 

mo a la secundaria. 

3.3.2 MOdelos elásticos. A pesar de sus limitaciones, el modelo elástico 

lineal es uno de los que se han usado más ampliamente en mecánica de suelos 

(Reséndiz, 1970). Para que la teoría de la elasticidad lineal e isotr6pica 

sea válida, se requiere que las deformaciones sean pequeñas y que los ejes 

principales de deformación y esfuerzo coincidan. Tal vez la limitación más 

importante desde el punto de vista práctico de esta teoría, 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 ingeniería. En con 

secuencia, solo en circunstancias especiales se puede esperar que las rel~ 

ciones esfuerzo-deformación lineales representen con suficiente aproximaci6n 

la respuesta de un suelo a la solicitaci6n de un sistema de cargas. En g~ 

neral, el grado de aproximación dependerá del nivel inicial de esfuerzos, 

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

Los dos parámetros que caracterizan un material elástico lineal e isotr6pi 

co varían con los niveles de esfuerzo inicial y final; además, frecuenteme~ 

te difieren cuando se les determina con diversos tipos de prueba. Por eje~ 

I plo, la relación de Poisson de un suelo parcialmente saturado, determinada
l 

en términos de las deformaciones principales en prueba de compresi6n triaxial, 
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bajo esfuerzo lateral constante, puede ser diferente de la determinada en 

términos de la relación de esfuerzos principales, en una prueba de compr~ 

sión unidimensional, bajo deformación lateral nula. Es natural que esto 

sea así, 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 válido el principio de superposición y por haber anisot~ 

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

Los parámetros más comunes para describir relaciones esfuerzo-deformación 

lineales e isotrópicas, son el módulo de Young, E, y la relación de Poisson, 

v. Los valores de E y v varían con los esfuerzos hidrostáticos efectivos 

de preconsolidación y actuante. 

Para determinar los parámetros E y v en problemas dinámicos, 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 módulo de deformación recuperable, E , Y el de deformación bajo carga
e 

repetida, E , obtenidos en pruebas casi estáticas, considerando en el pr~_s 

mer caso las deformaciones recuperables y en el segundo las totales después 

de cierto número de ciclos de carga, son generalmente comparables. Dichos 

valores son también semejantes o poco menores que el módulo de e1astici 

dad dinámico, Ed, obtenido a partir de la frecuencia fundamental de una 

probeta cilíndrica excitada axialmente. Los tres dan en general resultados 

satisfactorios en la predicción de respuestas dinámicas. 

El valor de Ee se obtiene al someter a ciclos de carga y descarga axial, 

una probeta cilíndrica bajo esfuerzo lateral exterior constante. El módu 

10 E se define como la relación entre el incremento de esfuerzo axial y
s 
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el correspondiente de deformación axial actual, después de pequeños incre 

mentas y decrementos sucesivos de carga axial (Reséndiz, 1970). El proc~ 

dimiento para la determinación de E se basa en el hecho experimental de que 

tanto el trabajo de histéresis como el de deformaciones diferidas, se red~ 

cen considerablemente después que la probBta se somete a cierto número de 

ciclos de carga y descarga de pequeña amplitud. El módulo de elasticidad 

dinámico Ed se calcula mediante la relación que en la teoría de elasticidad 

lineal existe entre la frecuencia fundamental de vibración longitudinal de 

una barra y el módulo de Young. 

Por lo que respecta a los parámetros aplicables a carga estática, es impar 

tante tener en cuenta la irreversibilidad de una parte de las deformaciones 

del suelo, y que los parámetros de elasticidad en carga y descarga son muy 

diferentes. Su determinación se efectúa habitualmente por medio de una 

prueba triaxial. 

Como se vio con anterioridad, la ecuación constitutiva más general para un 

material elástico no lineal tiene la forma dada por la ec 2.5.1. En rea1i 

dad, los suelos no son materiales elásticos; debido a ello, los esfuerzos 

en un instante dado dependen de la historia de las deformaciones, por lo 

menos de los máximos valores alcanzados por los componentes de la defo~ 

ción a 10 largo de ciertas trayectorias. En el caso particular de carga 

proporcional bajo ciertas condiciones, es posible expresar los esfuerzos 

en función del estado final de las deformaciones, ya que este define la 

trayectoria seguida por el material en el espacio de las deformaciones unl 

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

yes de deformación, que dan la deformación total en función del estado de 

esfuerzos actuante. Dichas leyes pueden extenderse a ciertos programas más 

generales que los de carga proporcional. Su expresión general para materia 

les inicialmente isotrópicos toma la forma de la ec 2.5.1, cuya aproximación 

de segundo grado ha sido usada frecuentemente en mecánica de suelos y está 

dada por 

donde 1 l' 1 2 , 13 son los tres invariantes de la deformación 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 

ción que contienen las cinco constantes del material describan adecuadamen 

te su comportamiento 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 suelo que lo distinguen 

de la mayor parte de otros materiales empleados en ingeniería. Al respe~ 

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

disponibles indican que cuantitativamente el grado de aproximación de esta 

ecuación es decepcionante, y sugiere la posibilidad de incluir mayor núme 

ro de términos para superar la dificultad. 

Además de las leyes de deformación, se han utilizado otras llamadas leyes 

de deformación empíricas debido a que no están sujetas a satis las res 
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tricciones mencionadas. Es claro que en esta~ condiciones su aplicabili 

dad es sumamente restringida. Kondner (1963), y Kondner y Zelasko (1963), 

han propuesto relaciones esfuerzo-defonnación de tipo hiperbólico para de~ 

ia cribir los resultados de pruebas triaxiales para suelos cohesivos en condi 

ión ciones no drenadas y para suelos granulares en condiciones drenadas. Mar 

sal el al (1965), encontraron que los suelos granulares bajo presiones 

confinantes tales que no hay rotura de granos, satisfacen relaciones e~ 

fuerzo-deformacion de tipo parabólico en prueba axial drenada, siempre que 

los esfuerzos desviadores sean menores del 80 por ciento del cOTTespondie~ 

te a la falla. 

En la solución numérica de problemas con valores en la frontera, en general 

es preferible expresar las leyes de deformación no lineales en fonna incre 

mental. En este sentido, la expresión incremental de una ley de defo~ 

ción no es más que la forma diferencial de dicha ley. Sin embargo, convi~ 

ne hacer notar que si al módulo tangente no se le impone ninguna restricción 

del tipo de las que deben satisfacer las derivadas parciales de una función 

(condiciones de simetría), entonces es posible expresar en fonna increme~ 

tal una clase de relaciones esfuerzo-defonnación más amplia que la que ad 

mite una expresión de la fonna de la ec 2.5.1. 

3.3.3 Visooelasticidad. Para describir los efectos de respuesta retard~ 

da de los suelos, se puede emplear la teoría de la viscoelasticidad que
ta 

relaciona los esfuerzos con la historia de las deformaciones. En el caso 
e 

de un material linealmente viscoelástico, para el cual un principio de s~ 

perposición es válido, los esfuerzos y las deformaciones están relaciona 

s dos por las ecuaciones 

res dE .. 
T) __'_1 dT a .,,. (t) 

dT 
0.3.3.1). 

> 



52 

y 
I 

¡ t de:. J 
a I ( t ) = G(t - T) _1- dT 
'j o dT 

donde a 
I 

y e: 
ij 

son los tensores desviador de esfuerzo y de deformación, res 
iJ 

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 

ría de la elasticidad lineal. 

Estas relaciones se pueden expresar en forma inversa: 

t da .. 
e: .• (t) = S (t - T) I I dTfII o 

y 

¡ t dT ' • 
e: I ( t) = J (t - T) ~ dT (3.3.3.4)
ij o T 

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

ria!. 

Los modelos viscoelásticos 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. Así~ un resorte lineal 

y un amortiguador lineal en serie forman el modelo de Maxwell, y en par!:!:. 

lelo el modelo de Voigt. Con mayor generalidad, la ecuación constitutiva 

tiene la forma diferencial 

N dn M dnLa - F(t) = "b - u{t}
L..., m m 

n=o n dtn 
m =0 dt 



53 

donde F ( t) Y u (t) son las funci ones tle fuerza y desplazarni ento, y los cae 

ficit'ntes a y b están relacionados con los tiempos de relajación. El mo n m 

delo lic Ma.xwell y el de Voigt son casos particulares del más general. Los 

modelos viscoel!tsticos lineales tamb ién pueden representarse mediante fLnl 

ciones de resput'stn t'spectral. 

Todos los modelos anteriores corresponden a materiales lineales. La inves 

tigación en mecánica de suelos que emplea modelos reológicos l~neales y la 

teoría de la viscoelasticidad lineal, no toma en cuenta la respuesta no li 

neal del material. Este pLnlto fue discutido ampliamente por Drescher (1967), 

quien estudió la respuesta retardada no lineal para suelos cohesivos, y me 

diante datos experimr:ntales demostró que la superposición no es válida bajo 

condiciones de esfuerzo uniaxial. El mismo autor usa la representación 

integral propuesta por Green y Rivlin (1957), que puede escribirse como 

una serie infinita: 

-00 

da (L N) 

e dT N dT 1 ••• dTN + ... 

1 

Con los términos primero y tercero de esta serie, Drescher pudo represe~ 

tar la parte de la deformación dependiente del tiempo de una arcilla, que 

también exhibió deformaciones elásticas y plásticas. 

En mecánica de suelos, la deformación viscosa o viscoelástica recibe t~ 

bién el nombre de consolidación secundaria. Schiffman (1959) discutió v~ 



54 

r10s tipos de modelos reo lógicos mecánicos para representar esta clase de 

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

experimentales correspondientes, en general ha usado modelos y conceptos 

reológicos (Anagnosti, 1963; Hardin, 1968; Tan~ 1964). Schiffinan, Ladd 

el al (1964) propusieron un modelo de cinco elementos para estudiar la 

consolidación 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 ios parámetros viscoelásticos para 

arcillas parcialmente saturadas. 

3.3.4 Plasticidad y teorfas de falla. Los fenómenos de falla y fluencia 

requieren modelos especiales para ser descritos en forma adecuada. En me 

cánica de suelos se han utilizado para este objeto principalmente la tea 

ría de la plasticidad y la de la falla de Mohr-Coulomb. 

En la teoría de la plasticidad (Prager, 1959) se considera que el material 

se comporta elásticamente hasta que alcanza la condición de fluencia. Es 

ta condición toma la forma de una superficie en el espacio de los esfuerzos, 

la cual debe ser convexa. Un material idealmente plástico y estable tiene 

un comportamiento perfectamente elástico mientras su estado de esfuerzos 

se encuentre en un punto dentro de la región limitada por la superficie de 

fluencia, y fluye indefinidamente cuando dicho estado se encuentra en la 

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

los esfuerzos en el material en el caso de los idealmente plásticos. Sin 

embargo, los materiales reales e.ndWte.c.e.n con fu de.áoJcmac.i6n, y la posición 

de la superficie de fluencia depende de la historia de la deformación 

(Drucker, 1962). 
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Para materiales isotTÓpicos, al, a2 y a3 son intercambiables, por 10 que b~ 

ta conocer una parte ue la superri el e de rluencia para que queden detenni 

nauas las demás. Diversos criterios de rluencia han sido considerados, 

entre ellos elLIe Tresca (Prager, 1959), que se basa en el esfuerzo cortan 

te máXimo, y el de lIuber y Van Mises, que se fundamenta en la magnitud del 

segundo invariante ue esfuerzo uesvi adoro 

6) Desgraciadamente, las relaciones esfuerzo-deformación hasta ahora desarro 

lIadas, se apoyan en dos hechos experimentales válidos para muchos metales, 

pero inaplicables a los suelos: 

al la influencia de las presiones hidrostáticas no es apreciable, 

excepto si son muy altas 

bl la deformación ocurre en cualquier caso, a volumen prácticamente 

constante 

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

torsionales son importantes en las relaciones esfuerzo-deformación. 

s, 	
En los suelos, por lo contrario, las condiciones de fluencia y las relaci~ 

nes esfuerzo-deformación son muy sensibles al esfuerzo hidrostático y cubren 

una gama muy amplia de posibilidades de cambio de volumen durante la defo~ 

mación plástica, desde expansión hasta contracción pasando por cambio nulo. 

Ya que la presión hidrostática es significativa, en general la superficie 

de fluencia para una arena estaría dada por una ecuación de la forma 

(3.3.4.1) 
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La experiencia ha mostrado que J¡ interviene frecuentemente en forma lineal 

en esta ecuación. Cuando un material se encuentra en un estado de esfuer 

zos sobre la superficie de fluencia, las deformaciones plásticas son norm~ 

les a esta para un material idealmente plástico. Las implicaciones de e~ 

te hecho para el comportamiento de suelos cohesivos han sido consideradas 

por Drucker y Prager (1952), y Drucker, Gibson el al (1957). Si la condi 

ción de normalidad es válida para un material plástico, entonce? la rela 

ción entre las velocldade6 de la deformación y los esfuerzos aplicados es 

tá dada por una Itegta de útujo a6oclada. Para definir esta regla de flujo, 

es útil introducir un potencial plástico 

.p
E: •• A 2.L U.3.4.2)

IJ (lo •• 
I J 

Un esfuerzo muy considerable ha sido destinado a determinar el potencial 

plástico de los suelos (Roscoe y Burland, 1968; Barden el al, 1969). 

Aparentemente, las arenas muestran en determinados aspectos endurecimiento 

con la deformación, y deformaciones inelásticas se presentan am en las más 

pequeñas desviaciones de las condiciones de esfuerzo hidrostático. Ya que 

el material subsecuentemente exhibe comportamiento elástico bajo carga y 

descarga a niveles de esfuerzo menores de los que se habían alcanzado p~ 

viamente , es necesario pensar que una superficie de fluencia se forma en el 

pmto límite del esfuerzo cortante para poder retener la definición de la s~ 

perficie de fluencia usada en la teoría de la plasticidad. En ensayes de 

arenas se ha demostrado (Ka y Scott, 1967b) que cargando o descargando a 10 

largo de la misma trayectoria de esfuerzo, el material exhibe al menos pa~ 

cialmente comportamiento reversible, por 10 que es claro que cada nuevo PU!!. 
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to alcanzado en una trayectoria de esfuerzo cortante dada, es un punto de 

una nueva superficie de f1uencia así generada. 

La superficie de fluencia debe distinguirse de la superficie de falla; la 

cuestión de la identidad de estas dos superficies está 1igada·a la aplica 

bilidad de la condición de normalidad para la superficie de falla. Se ha 

intentado establecer teorías de falla para suelos no cohesivos, siendo la 

más com(m la de :f\lohr-Cou10mb. En la actualidad no existe ningún sustituto 

útil (Geuze, 1964). La teoría de MOhr-Cou1omb se basa en la premisa de 

que el suelo falla cuando la oblicuidad del esfuerzo resultante alcanza 

un valor máximo en algún plano en el material. En esta teoría se ignora 

el efecto del esfuerzo principal intermedio. Drucker (1953) ha interpr~ 

tado los criterios de falla modificados tanto de Tresca como de Van Mises 

como extensiones del criterio de Coulomb bidimensional al espacio de esfueL 

zo tridimensional, pero Shield (1955) considera que la forma que se muestra 

en la fig 1 es la única adaptación tridimensional apropiada de la ley de 

Mohr-Coulomb. Aunque el trabajo de Shield se refiere a suelos cohesivos 

ideales, su representación cónica de la superficie de falla parece adecu~ 

da para materiales no cohesivos. Co1eman (1960) sugirió una ecuación gene 

ra1 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 

:;ló un criterio de falla que se apoya en un análisis del comportamiento de 

un medio granular idealizado. 

El perfeccionamiento de los aparatos y procedimientos de prueba ha permiti 

do efectuar ensayes y programas de carga que cubren posibilidades muy amplias 

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

ner a prueba la condición de normalidad. 



58 

Weidler y Paslay (1968) hicieron notar que dicha condición no constituye 

una ley de la naturaleza, y que en sistemas con fricción no es válida en 

general. Con base en consideraciones de energía derivaron una regla de 

flujo, que de acuerdo con sus conclusiones sería necesaria para materi~ 

les con fricción, ya que la condición 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 ~rueba 

que se utiliza en la investigación de la normalidad. De Jong (1964) t~ 

bién discutió la falta de cumplimiento de la condición de norn~lidad en 

suelos. Roscoe, en su análisis al trabajo de De Jong, pone en duda sus 

afirmaciones respecto a la condición de normalidad y discute la investig~ 

ción del Laboratorio de Cambridge en esferas de acero y en arcillas nor 

mal o ligeramente preconso1idadas. 

Roscoe considera que en mecánica de suelos se destina demasiado esfuerzo 

para estudiar condiciones de falla, especialmente si se toma en cuenta que 

el diseño- de las estructuras se hace a niveles de esfuerzo mucho menores. 

Para él, es la región de f1uencia la que debe ser estudiada en detalle y 

hace notar que la envolvente de Mbhr-Coulomb no es una 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 análisis de los problemas p1ás 

ticos, 10 que debe ser examinado más extensamente. 

Davis (1968) ha discutido las diferentes formas de la teoría de p1astici 

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

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. 

Al hacer el planteamiento del problema teórico general de la obtención de 

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

puede formular en términos de la selección y especialización de modelos 

reo1ógicos adecuados. En efecto, suponiendo que se cuenta con un modelo 

reo1ógico general, que contiene entre sus casos particulares la ecuación 

constitutiva de un material dado, el trabajo experimental requerido para 

:í 
.; 

su obtención será tanto más sencillo cuanto más específico sea el modelo 

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

El trabajo teórico que se requiere puede concebirse como el desarrollo de 

métodos para pasar sistemáticamente de modelos de relaciones esfuerzo-de 

formación de mayor generalidad a otros más específicos, pero en forma tal 

que la ecuación constitutiva del material considerado se mantenga corno un 

caso particular del modelo más específico. 

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

se han formulado ecuaciones constitutivas que satisfacen los tres postu1~ 

dos fundamentales: a} determinismo del esfuerzo; b} el principio de acción 

local, y e) el principio de independencia del sistema de referencia. Otro 

paso en la obtención de modelos reo1ógicos más específicos se da al restrin 

t, gir la atención 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 simetrías, es posible progresar aún más al incor 

pararlas en los modelos reológicos que se consideran. 

Para etapas ulteriores es necesario recurrir al conocimiento previo disp~ 

nible del comportamiento del material considerado, que puede derivarse del 

que ha exhibido en el campo o en el laboratorio. Cuando esta información 

se compara con la relativa a los modelos reológicos que se han desarroll~ 

do en mecánica de los medios continuos, es posible lograr mayor especiali 

zación; a esta forma de proceder corresponde en gran medida el material de 

la sec 3.3. Sin embargo, el método es poco sistemático y no es mucho 10 

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 nlaterial o materiales que interesan. De 

aquí la necesidad de recurrir a procedimientos de selección más sistemáti 

coso 

Los suelos presentan características comunes de comportamiento, cuyo grado 

de similitud está condicionado tanto por la naturaleza del material como 

por el rango de esfuerzos y deformaciones considerado, temperaturas, etc. 

~Iay dos formas principales para identificar estos rasgos comunes: aJ deri 

varIos de la causa general que los provoca, y b) inducirlos del resultado 

de gran número de pruebas en suelos de la misma especie. Sin embargo, amJás 

formas no son independientes; es común que una propiedad primero se asocie 

a una clase de material inductivamente a través de gran núnlero de pruebas 

y posteriormente se identifique la causa que 10 provoca; por ejemplo, la 

no cohesividad. Alternativamente, de una característica general de la con~ 

titución de algunos suelos puede deducirse que cierta clase de comportamie~ 

to es previsible para ellos y después verificar que efectivamente 10 exhi 

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

de criterios derivados de una causa común que provoca cierto comportamien 

to, es el conocimiento de la estructura y comportamiento microscópicos~ 

Sin embargo, en esta área de estudio conviene distinguir dos tipos de inves 

tigaciones, unas qUG tienen por propósito conocer la estructura y el compoL 

tamiento microscópicos, y otras cuyo objetivo es desarrollar métodos para 

incorporar este conocimiento en las ecuaciones constitutivas. 

3.4.la Investigaciones acerca de la estructura y el ccmportamiento micros 

c6picos. Las discuciones teóricas del comportamiento del suelo a nivel m~ 

crosc6piC:o, se dividen en dos grupos: las que se refieren a materiales no 

cohesivos en los cuales las fuerzas intermoleculares son pequeñas, y aqu~ 

llas relativas a materiales en que las fuerzas entre las partículas debi 

das a su composición molecular y a la naturaleza química del agua inter~ 

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 investigación, o a que gran parte de 

la metodología relativa a este campo cae fuera de la corriente principal 

de la mecánica de suelos. 

Un ejemplo importante de dicha clase de trabajo es el artículo de Roscoe 

(1967), que incluye imágenes sumamente finas de la estructura de una arci 

lla, obtenidas con la técnica del as electrónico microscópico escudriñador 

(.óc.anru'.ng e1.ec.tMn beam miCJLo.ó c.op-Lc. :tec.hn-Lque.J . De esta manera se ha demos 

trado que los esfuerzos cortantes dan lugar a anisotropías en algunas regi~ 
, 

nes, las cuales deben ser tomadas en cuenta en la foymulaci6n de ecuaciones 

cons ti tutivas . 

http:�c.anru'.ng
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Algunos otros trabajos incluyen el de Karlsson y Pusch (1967), el de 

Penner (1965) y una investigación de la relación entre las propiedades 

el@ctricas del suelo y su estructura debida a Mitchell y Arulanandran (1968). 

Se estima que las arcillas consisten en una malla de partículas minerales 

interconectadas de alguna manera, cuyos intersticios contienen agua. Se 

han utilizado consideraciones físico-químicas para describir tanto las r~ 

laciones entre las partículas de las arcillas como el estado molecular y 

iónico del agua de poro. Un aspecto de interés fundamental en mecánica de 

suelos es la determinación de los procesos de deformación y falla en arci 

llas. Se han planteado diversas teorías para eA~licar c6mo están interco 

nectadas las plaquetas de arcilla; algunas suponen que no hay contacto efe~ 

tivo, pero que en su lugar se ubican moléculas de agua oJÚen:tadcv., o eJ.>:tJw.e 

~dcv." o iones de otra naturaleza. Se considera entonces, que el fen6me 

no de relajación 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 más pequeños entre las partículas. La difusi6n 

de las moléculas de agua y los iones alrededor de los puntos de mayor acer 

camiento de las partículas, resulta de un movimiento que varía con el tiempo 

de una partícula respecto a otra. 

En los últimos diez años se ha logrado un progreso considerable en la compre~ 

sión del mecanismo de deformación de las arcillas, debido a la aplicación de 

una teoría (Jutte. p/tOeeJ.>.6 the.o1[Y} desarrollada por Eyring y sus colaboradores 

en el campo de la cinética química; esta teoría ha sido revisada por Mitchel1, 

Singh y Campanella (1969). De acuerdo con ella, los átomos y las moléculas 

que participan en procesos de deformación tienen sus movimientos relativos 



63 

limi tados medí ante barreras de cnf'rgí a que separan posiciones adyacentes 

de equilibrio. Olalqllí cr desp lazamiento requi ere lIDa activación que ca!!. 

siste en adquirir suficiente energía para superar esta harrera de energía. 

La energía libre de act ivación puede depender de la fuerza con la cual la 

llilidad que participa en el proceso es mantenida en su posición original, 

o del trabajo requerido para fonnar lID espacio al cual pueda moverse. La 

aplicación de la teoría de procesos dependientes del tiempo a los result~ 

dos de pruebas de CJteep, constituye lID medio de obtener información acer 

ca de la resistencia y nfmero de ligas entre las partículas en suelos ba 

jo diferentes condiciones. 

En el artículo citado por Mitchell e;t al (1969) Y en otro de .r.ütchell, 

Campanella e;t al (1968), cierto número de resultados se dedujeron de la 

aplicación de la teoría de procesos dependientes del tiempo. Los valores 

medidos de la energía de activación para el CJteep fueron del orden de 30 a 

45 kilocalorÍas por mole. Cuando estos resultados se toman conjlIDtamente 

con observaciones de que la energía de activación es independiente del ca!!. 

tenido de agua, presión de consolidación y relación de vacíos, implica que 

las conexiones entre las partículas son en efecto de sólido a sólido, del 

tipo de valencia primaria. Las energías de activación deducidas indican 

que la resistencia a esfuerzo cortante no puede explicarse postulando la 

presencia de películas viscosas de agua entre las partículas en los puntos 

de mayor proximidad. 

Mitchell y sus colaboradores (1969) también llevaron a cabo pruebas de 

e4eep en arenas, y reportaron que las energías de activación calculadas 

son similares a las obtenidas para arcillas. Sin embargo, las energías 

de activación se lograron mediante lID método que no incluía pruebas a di 
ferentes temperaturas, ni se tomaban en cuenta los niveles de vibración 



64 

ambiental. A pesar de ello, las deformaciones dependen de la naturaleza 

de los niveles de vibración ambiental, tanto en el caso de arenas como en 

el de arcillas; consecuentemente, las pruebas de Cheep del tipo discutido 

deben aislarse de la vibración ambiental. 

Los cálculos de Mitche11 (1969) permiten hacer una estimación del número 

de conexiones o de la relación área de contacto de sólido a sólido por uni 

dad de área de la arena sometida a prueba. Se encontró que el número de 

conexiones aumenta en forma aparentemente lineal con la presión confinante, 

como se esperaría conforme a la teoría de falla de Mohr para arenas, que, 

por ejemplo, a una presión de confinamiento de alrededor de 20 psi se r~ 

quiere 1.3 x 10- 4 cm2 /cm2 de área de contacto, aproximadamente. Una comp~ 

ración de este número con la teoría de contacto elástico de Hertz, suponie~ 

do esferas elásticas que poseen las propiedades del sílice arregladas en 

paquetes cúbicos centrados en las caras, bajo la misma presión, da una r~ 

1ación de área de 2.5 x 10- 4 
• Ko y Scott (1967a) han demostrado que se r~ 

quiere lUla modificación de la teoría de Hertz para explicar la deformación 

volumétrica de un suelo granular real bajo esfuerzos hidrostáticos, de tal 

manera que la concordancia para los valores obtenidos parece razonable. 

Con base en estos resultados, Mitche11 et al (1969) concluyeron que la 

evz.en.a pevz.ec.e c.ompoJLtaJL6e en. todo.6 ct6 pec.:to.6 en. ¡)oJrma .6.-i.mU.evz. a lct6 evz.w..tct6, 

Ij que lo.6 mec.a.n.-L6mo.6 gen.eJr.a.dOfLe.6 del e.6 ¡)uefLzo Ij c.on.:tJLoladOfLeJ.¡ de Cheep pu~ 

den. .6 VI. .6.-i.mU.evz.e.6 e.n ambo.6 UpO.6 de mate.4Lale.6. 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 afirmación demasiado atrevi 

da. 
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Mediante un análisis similar, Reséndiz (1965) llegó a conclusiones dife 

rentes acerca del comportamiento microscópico de las arcillas. El conclu 

ye que una c.apa bien de&úúda de agu.a c.omo .66Udo, c.Dn un v.. fiu.eJtzo de ¡}tuen 

ua bajo, Jtodea a c.ada pa.Jdt.c.LLta de aJtcU..1.a. Además, encuentra que el área 

efectiva del contenido sólido por unidad de área 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 relación de área de contacto es alta, por 10 que su~ 

gen dudas acerca de la aplicabilidad del análisis empleado por comparación 

con los resultados de Mitchell y colaboradores. 

En otro trabajo, Wu, Reséndiz. et al (1966) aplican la teoría de los proc~ 

sos dependientes del tiempo para describir las curvas de defonnación obser 

vadas en pruebas de consolidación. Encontraron que los parámetros de su mQ 

delo mantienen valores razonablemente consistentes bajo diversas condiciones 

de carga. 

3.4 •.1b M§todos para incorporar la informaci6n microsc6pica. Para la for 

mulación de las ecuaciones constitutivas y para la mayor parte de las apli 

caciones en ingeniería de suelos, el conocimiento de la estructura y el 

comportamiento microscópico son útiles solo en la medida en que puedan tra 

ducirse en conocimiento del comportamiento esfuerzo-deformación macroscópi 

co. Aparentemente, en la actualidad la situación en este aspecto es poco 

satisfactoria, ya que se carece de medios eficaces para establecer las 

implicaciones que la estructura y el comportamiento microscópico tienen en 

la forma y parámetros 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 estadísticos. 
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Algunos de los p.rimeros estudios se orientaron a establecer correlaciones 

entre el número de contactos de cada partícula (número de coordinación) 

con las adyacentes, y la densidad del material (Smith, Foote et al, 1929 

Y Fie1d, 1963). También se han'hecho estudios del comportamiento de arre 

glos regulares de esferas (Duffy y Mindlin, 1957; Thurston y Deresiewicz, 

1959; Deresiewicz, 1957), bajo diversas condiciones de carga cuando el 

comportamiento esfuerzo-deformación de las esferas elásticas es no lineal 

(Mindlin y Deresiewicz, 1953), pero este procedimiento conduce a cálculos 

muy complicados, que únicamente son posibles para los programas de carga 

más sencillos. 

Entre los resultados más interesantes se encuentra la teoría de dilatan 

cia-esfuerzo de Rowe (1962, 1963 Y 1968); uno de sus postulados es que la 

relación dé energía disipada a energía suministrada en dirección de, los 

ejes principales de esfuerzo efectivo debe ser mínima, en arreglos a1eatQ 

rios de partículas de tamaños no uniformes. Home (1965) obtuvo también 

resultados interesantes a través de un punto de vista diferente. Mogami 

(1965, 1966a, 1966b y 1968) desarrolló una relación entre el ángulo de 

fricción interna y la relación de vacíos para materiales no cohesivos. 

En cuanto a los trabajos estadísticos, a continuación se mencionarán a1~ 

nos de los más relevantes. Oldroyd (1957) discutió las propiedades reoló 

gicas de materiales de complicación creciente de dos fases. Lin e Ito (1965, 

1966) calcularon el comportamiento plástico de agregados po1icrista1inos y 

encontraron buena concordancia con el criterio de f1uencia de Von Mises. 

Algunas aplicaciones a suelos propiamente dichos, fueron hechas por'Axelrad 

y Yong (1966, 1968), quienes obtuvieron una función de f1uencia bajo condi 



67 


ciones de prueba especiales en la que introdujeron condiciones termodiná 

micas. El amplio trabajo sobre enrocamiento desarrollado por Marsal (1973) 

incluye modelos estadísticos que permiten predecir la ruptura de partículas 

(Auvinet y Marsal, 1975); por otra parte, Murayama (1964) empleó considera 

ciones estadísticas 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 más detallados de la estructura y comportamiento microscópico de los 

suelos, sino ni siquiera los aspectos más generales. En realidad, hasta 

ahora esta información solo ha sido utilizada en forma intuitiva a fin de 

establecer algunas de las características cualitativas que pueden esperarse 

del comportamiento del material; tal vez una de las contribuciones más impo~ 

tantes, que alcanza un grado de precisión mayor, es la teoría de falla de 

Mohr-Coulomb. Por todo 10 anterior, resulta conveniente una revisión de 

enfoques en esta materia. 

3.4.2 Criterios inducidos. La inducción de rasgos comunes de comportamie~ 

to para una misma clase de suelos, a partir del resultado de gran número de 

pruebas, ha empleado extensamente en mecánica de suelos, y gran parte del 

conocimiento que se tiene al respecto se ha obtenido de esta manera. En los 

últimos años se ha observado una tendencia a usar dicho procedimiento en for 

ma más sistemática, procurando obtener información 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). 



68 

El trabajo de Poulos intenta proporcionar una comprensión sistemática cuali 

tativa de las curvas· obtenidas en pruebas de compresión 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 deformación, comportamiento contractivo y di1ataciona1, y métQ 

do de carga. El concepto eld:a.da cud.a.ci.anaJlÁ.o de. de.6oJzma.ci.6n juega un papel 

central en el trabajo y es equivalente al estado crítico de Casagrande. Por 

u.tado u.ta.ci.onaJlÁ.o de. de.6olfma.ci.6n se entiende aquel en el cual un suelo se 

deforma continuamente bajo un estado constante de esfuerzos efectivos, a ve 

10cidad y relación de vacíos también constante, haciendo notar que el suelo 

en cortante tiende al estado estacionario para deformaciones suficienterne!!. 

te grandes. Establece una serie de características invariantes que muestran 

las curvas esfuerzo-deformación de diversos tipos de suelos y con base en 

ellas construye curvas esfuerzo-deformación idealizadas. Obtiene este tipo 

de curvas para prueba triaxial en suelos con granos duros voluminosos, p~ 

ra el caso en que el estado inicial es muy suelto (altamente contractivo) 

y cuando el espécimen ha sido consolidado isotrópicarnente a un estado por 

debajo de la curva de los. estados estacionarios; algo semejante hace para 

suelos con proporciones importantes de granos alargados; además, considera 

pruebas de cortante tanto drenadas corno 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 

ria1es, encontrando una coincidencia suficientemente satisfactoria. 

Roscoe y Burland (1968) hacen una descripción de la teoría básica de Cambridge 

para arcillas remoldeadas saturadas, tal como fue desarrollada para condi 

http:de.6olfma.ci.6n
http:de.6oJzma.ci.6n
http:eld:a.da
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ciones correspondientes a pruebas de compresión triaxia1 y la extienden a 

incluir condiciones de esfuerzo-deformación tridimensionales de tipo general. 

Restringen su atención a arcillas saturadas normalmente consolidadas o 1i 

geramente preconso1idadas. Uno de los conceptos básicos que utiliza esta 

teoría 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 compresión triaxial en muestras saturadas de arcillas remo1dea 

das normalmente consolidadas, generan una superficie, a la que Roscoe y Bu! 

land llaman superficie frontera de los estados,'ya que limita la región 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 int~ 

rés te6rico. Necesariamente, tanto una familia de curvas como la otra gen~ 

ran una superficie, pero el hecho de que ambas coincidan revela una propi~ 

dad fundamental de la arcilla. 

De acuerdo con la teoría de Cambridge, esta superficie es al mismo tiempo 

la de fluencia; es decir, aquella en la que se pueden presentar deformaci~ 

nes volumétricas y de ciza11amiento irrecuperables. La región que consid~ 

ran está limitada en el espacio de los estados (fig 6) por la línea de co~ 

solidación isotrópica y la de los estados críticos. Este concepto lo i~ 

trodujeron Roscoe, Schofield y Wroth (1958), quienes sugirieron que un ele 

mento de suelo cuando sufre una deformación de cizal1amiento uniforme, even 

tualmente alcanza un estado crítico, en el cual puede continuar deformando 

se sin ningún cambio ulterior de la relaci6n de vacíos o de los esfuerzos 

efectivos; además introdujeron el concepto de pared elástica, como la su 

perficie generada por las líneas verticales que pasan por la curva AR (fig 6) 

de expansi6n isotrápica. Su intersecci6n AF con la superficie frontera de 
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los estados se proyecta en el plano p-q para obtener la línea de fluencia 

A/F'. Es importante hacer notar que la introducción del concepto de pared 

elástica es por demás arbitraria. 

Con dichos conceptos y la condición de normalidad de Drucker, se predicen 

los incrementos en las deformaciones volumétricas y de cizallamiento. Po~ 

teriormente, los autores mencionados extendieron sus resultados a incluir 

deformaciones plásticas de cizallamiento por debajo de la superficie fro~ 

tera de los estados. En la fase final de su trabajo generalizan la teoría 

a estados de esfuerzo-deformación tridimensionales de carácter arbitrario. 



4. CONCLUSIONES 

El problema general de la formulación de las relaciones esfuerzo-deformación 

de los suelos, consiste en identificar para cada suelo que se considere la 

ecuación constitutiva que le corresponde. Para utilizar eficientemente los 

datos experimentales es necesario contar con un marco teórico adecuado, el 

cual idealmente debe estar integrado por métodos que permitan pasar de ecua 

ciones constitutivas de tipo más general a otras más específicas; es decir, 

de ecuaciones dependientes de un mayor número de parámetros a otras que d~ 

pendan de uno menor. Este proceso por el cual se va de relaciones esfuer 

zo-deformación de mayor generalidad a otras más específicas, debe satisfacer 

la condición de que el material considerado se mantenga como un caso parti 

cular del modelo más restringido. 

En general, el proceso de particularización se lleva a cabo a través de 

etapas sucesivas que incorporan más información acerca de las propiedades 

específicas de los materiales. Puede considerarse que una primera etapa 
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se cubre al restringir la atención a ecuaciones constitutivas que cumplen 

con los tres postulados fundamentales que en mecánica de los medios conti 

nuos toda relación esfuerzo-deformación debe satisfacer: al determinismo 

del esfuerzo; b) el principio de acción local, y el el principio de ind~ 

pendencia del sistema de referencia. Otro paso en la obtención de modelos 

reológicos más específicos se da al prestar atención exclusivamente a mat~ 

ria1es simples, cuyos esfuerzos en un punto dependen únicamente de la hist~ 

ria de los gradientes de las deformaciones en ese punto. Cuando el material 

posee simetrías, es posible restringir aún más los modelos al incorporar 

estas en las ecuaciones constitutivas. 

Recurriendo al conocimiento p!evio que se tenga del comportamiento del ma 

terial considerado, se puede lograr un grado de especialización mayor, para 

lo cual la, información se compara con la de los modelos reo lógicos que se 

han desarrollado en mecánica de los medios continuos, identificando en for 

ma directa si el material es elástico o viscoe1ástico, lineal o no lineal, 

plástico,etc. Sin embargo, el procedimiento es poco sistemático y no se 

puede avanzar mucho sin correr grave riesgo de llegar a especializaciones 

inadecuadas; es decir, a modelos reológicos que no contienen como caso pa~ 

ticular las ecuaciones constitutivas del material o materiales objeto de 

estudio, por lo que es necesario utilizar procedimientos de selección más 

sistemáticos. 

Los suelos en general presentan características comunes de comportamiento; 

además, con base en clasificaciones adecuadas es posible obtener grupos en 

tre los cuales la similitud del comportamiento es mayor. El grado de simi 

litud está condicionado por el intervalo de esfuerzos y deformaciones, tem 

peraturas, etc, así como por el grado de precisi6n con que se intenta repr~ 

ducir el comportamiento del material, el cual a su vez está condicionado por 
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el prohlema de in~eniería al que se vaya a aplicar. Hay dos fonnas princi 

1':1 les de i <lcmt i fí car los rasgos COllllmes: derivarlos de una causa general 

que los provoca o i nlltK i rlos del resultado de gran número de pruebas en su~ 

los dI.' la misma eSlwL"Í<.'. En realidad, ambas formas no son independientes, 

ya que es frecuente que una prop í edad primero se asocie a una clase de ma 

terial induciéndola de un número considerable de pruebas y, posterionne!!. 

te, se identifique la causa que 10 provoca; por ejemplo, la no cohesividad, 

donde alternativamente la estructura del suelo o algún otro conocimiento 

pre\~o puede permitir identificar alguna causa común para el comportamie!!. 

to de cierto tipo de suelo, la que posterionnente se verifica mediante ensa 

yes experimentales. 

Independientemente de cual sea la fuente del conocimiento, es necesario con 

tar con procedimientos para incorporarlo en las ecuaciones constitutivas 

correspondientes y avanzar así en la especializaci6n de los modelos reo16 

gicos. 

Gran parte de la información de tipo causal se refiere a la estructura y al 

comportamiento microsc6pico de los suelos; en la actualidad se carece de 

métodos eficientes para incorporar en las ecuaciones constitutivas esta in 

formación. Por lo que respecta a los procedimientos para introducir en las 

ecuaciones constitútivas la información inducida de gran número de ensayes, 

en general son de naturaleza muy específica o se mantienen en un nivel p.!:!. 

ramente cualitativo. Como dicha situaci6n es poco satisfactoria, parece 

conveniente una revisión de enfoques en esta materia. 
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4. J Me-t.odolog1.a. pMa. la. ,{.nc.oJtpoJta.c..i.6n de ht6oNYIa.c..i.6n .6 obJte el c.ompoJLta. 

t'ltLel'tto en la.ó ec.u.a.c..i.onu C.On4:tU.u:tivaó 

Probablemente en el futuro los procedimientos que se desarrollen para in 

corporar en las ecuaciones constitutivas la información relativa al comp0r. 

tamiento de las diferentes clases de suelos, no distingan la fuente del co 

nocimiento, por lo que sería recomendable adoptar métodos semejantes a los 

que se utilizan en mecánica de medios continuos para formular ecuaciones 

constitutivas de tipo general. El procedimiento consiste en derivar las 

restricciones a partir de postulados claramente establecidos. En el caso 

de los suelos, para las diferentes clases o grupos de los mismos se esta 

blecerían postulados que resumieran la información que se tuviera acerca de 

su comportamiento, y a partir de ellos en forma rigurosa, se derivarían las 

relaciones y, consecuentemente, las restricciones a que estarían sujetas sus 

ecuaciones constitutivas. 

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

del comportamiento de un suelo es la información de que exhibe alguna cl~ 

se de simetría, posiblemente isotropía. Se vio en el cap 2 que Rivlin (1966) 

Y Noll (Truesdell y Noll, 1965) han desarrollado métodos rigurosos para in 

corporar esta información en las ecuaciones constitutivas, gracias a lo cual 

es posib establecer restricciones que las relaciones esfuerzó-deformación 

correspondientes deben satisfacer, y obtener la ecuación constitutiva más 

general que posee la simetría de que se trate; por ejemplo, la ec 2.4.9 en 

el caso de materiales isotrópicos. 
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En vista de 10 anterior, resulta natural preguntarse si no es posible en 

forma similar establecer las ecuaciones constitutivas de tipo más general 

para las distintas clases de suelos. Desde luego, en la actualidad la res 

puesta es negativa; así, por ejemplo, no es factible establecer las ecuacio 

nes constitutivas generales de un suelo no cohesivo. Podrá decirse legíti 

mamente que no existen suelos reales que sean no cohesivos. Sin embargo, 

tampoco los, hay que sean isotrópicos, 10 cual no ha sido obstáculo para que 

la formulación rigurosa del modelo isotr6pico haya sido de enorme utilidad. 

No deben ignorarse las dificultades que implica el desarrollo de una meto 

dología como la descrita, las que tal vez explican en parte su retraso, p~ 

ro es evidente que el esfuerzo que se ha hecho en esta dirección ha sido 

escaso y sobre todo que se ha carecido de una clara conciencia de los pr~ 

pósitos del mismo. 

Conviene señalar algunas de las características que debe reunir la metodo 

logía que se desarrolle: 

¡J 	 Que los modelos estén basados en postulados claramente formula 

dos 

iiJ 	 Explorar,tan ampliamente como sea posible, las relaciones que 

implican los postulados 

¡¡¡J 	 Estructurar los modelos en etapas sucesivas, incorporando pri 

mero los postulados cuyo análisis sea más sencillo, y progresi 

vamente otros de mayor complejidad 

¡vJ 	 Desarrollar suelos artificiales que cumplan en forma más 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 iii podrían utilizarse como aproximaciones sucesivas al compo~ 

tamiento de suelos reales. 

4.2 O~ k~eomendacione6 

Además de la recomendación de carácter general formulada en la sección an 

terior, es pertjnente hacer otras más específicas; algunas se derivan de 

~lla y otras son independientes. 

4.2.1 Clasificación. En la sec 3.2 se vio que se carece de clasificaciónes 

de los tipos de comportamiento esfuerzo-deformación exhibidos por los suelos 

reales, que establezcan una relación clara con las formas de las ecuaciones 

constitutivas correspondientes y los problemas que origina su formulación. 

También, que sería 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 problem~s de ingeniería donde el comportamiento es relevante. 

4.2.2 Teoría de mezclas. Por otra parte, en la sec 3.3 se mencionó que 

hasta ahora en la descripción del comportamiento de los suelos no se han 

empleado las teorías de mezclas desarrolladas por quienes trabajan en la 

fundamentaci6n de la mecánica de los medios continuos. En los casos en 

que la introducción de los esfuerzos efectivos permite desacoplar el compor 

tamiento de la fase sólida del correspondiente a las otras fases, las ecu~ 

ciones constitutivas pueden formularse sin recurrir a una teoría de mezclas. 

Sin embargo, en aquellos casos donde las condiciones de las fases líquida 

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

de algunos suelos no saturados), el marco de referencia más apropiado para 
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]a 1"onnulación de las ecuaciones constitutivas es una teoría de mezclas 

adecuada a los suelos. Una teoría de mezclas de tales características, 

t:unb ién facilitará el desarrollo de teorías de consolidación no limitadas 

a la validez de la ley de D¡:¡rcy. Finalmente, conviene tener presente que 

en el desarrollo de muchas ramas de la ciencia y de la ingeniería, la caren 

cia de un marco teórico apropiado obliga a quienes trabajan en los aspe~ 

tos experimentales o de aplicación más di recta emplear modelos inadecuados, 

y que es frecuente que quienes así proceden 10 hagan sin tener conciencia 

de la necesidad de tal adelanto teórico. Cuando se cuenta con un modelo 

teórico apropiado es posible superar estas dificultades, ya que aunque el 

experimentalista habitualmente en una primera etapa 10 rechaza, a través 

de lffi proceso paulatino se percata- de su necesidad y finalmente 10 incorpQ 

ra en la medida en que le resulta útil. 

En mecánica de suelos se empiezan a abordar problemas en los que el empleo 
, ' 

de una teoría de mezclas probablemente ofrezca ventajas; sin embargo, será 

imposible estimar la magnitud de dichas ventajas mientras no se cuente con 

una teoría de mezclas adecuada a los suelos. Existe además el riesgo de 

que tal carencia pudiera convertirse en una barrera que retrasara el progr~ 

so en la comprensión del comportamiento esfuerzo-deformaci6n de los suelos 

en algunas áreas, por 10 cual es recomendable llevar a cabo un esfuerzo 

sistemático para superarla. Es necesario revisar las teorías existentes 

para dictaminar acerca de su aplicabilidad a los suelos; si fueren aplic! 

bIes, se procedería a su difusi6n entre los ingenieros de suelos; en caso 

contrario, sería indispensable desarrollar otras que sí sean satisfactorias 

para este prop6sito. 
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4.2.3 Desarrollo de modelos consistentes. Se ha visto en la sec 3.3.2 

que en general los dos parámetros necesarios para caracterizar un material 

elástico lineal e isotrópico no son constantes, a causa de los efectos de 

los niveles de esfuerzo inicial y final, y que además 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 sería convenie~ 

te desarrollar el modelo en forma completa. Más precisamente, supuesto que 

los parámetros del modelo lineal se toman como dependientes del nivel de e~ 

fuerzas, el modelo es no lineal y sería deseable estructurar las ecuaciones 

constitutivas en forma consistente. 

En el propio inciso 3.3.2 se vieron las leyes hiperbólicas y las leyes par~ 

bólicas, que constituyen dos casos importantes de leyes empíricas que fueron 

formuladas para la situación específica 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-deformación capaces de de~ 

cribir situaciones más 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-deformación elásticas, 

y con mayor generalidad leyes de deformación, se vio que la ley de deforma 

ción de segundo orden es capaz de incorporar, al menos cualitativamente, 

los aspectos más importantes del comportamiento de los suelos. Sin embargo, 

como 10 ha señalado Reséndiz (1970), .los resultados experimentales indican 

que el grado de aproximación de esta ecuación es poco satisfactoria, por 
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10 que sería deseable examinar modelos de orden más alto. Actualmente en 

el Instituto de Ingeniería, UNAM, se llevan a cabo investigaciones con e~ 

ta finalidad. 

4.2.4 Relaciones incrementales y espacio-fase. Las relaciones lineales 

por tramos pueden generalizarse pasando en el límite al caso de relaciones 

incrementales. Se ha Visto que la expresión incremental de una ley de de 

formación no es más que la expresi6n diferencial de dicha ley, la que en 

general adopta la forma 

= G.. dE: (4.2.4.1)
I J pq pq 

Y G.. satisface la condición 
I Jpq 

aG .. knIJ IV (4.2.4.2)
dE: 

pq 

para toda i, j, k, ~, p, q. 

R~laciones de tipo más general pueden obtenerse si a G.. no se le pide
IJ pq 

satisfacer la condici6n de la ec 4.2.4.2. 

Además, conviene notar que G. J depende de E: ,y que en casos más genera
I pq pq 

les puede depender de la historia de las deformaciones. 

La situación es similar a lo que sucede en probabilidad con algunos procesos 

no markovianos , los cuales es frecuente que se reduzcan a procesos markovi~ 

nos si el espacio fase se define apropiadamente (Herrera, 1963) ampliando 
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el número de sus dimensiones, por 10 que se ocurre hacer algo semejante 

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

idea está relacionada con conceptos utilizados en mecánica de medios con 

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

estado (Co1eman y Gurtin, 1967; Rice, 1971). 

4.2.5 Adaptación de modelos reol6gicos. Se ha visto que es necesario 11e 

var a cabo la adaptación de modelos reo1ógicos a las condiciones específi 

cas de los suelos. Tal vez el caso en que la necesidad de tal adaptación 

es más urgente, es el de la teoría de la plasticidad. En ella, las rela 

ciones esfuerzo-deformación hasta ahora desarrolladas son adecuadas para 

muchos metales, pero inapropiadas para suelos. En particular, los suelos 

violan dos postulados básicos; 

al 	 La influencia de las presiones hidrostáticas no es apreciable, 

excepto si son muy altas 

b) oLa deformación ocurre a volumen prácticamente constante. 

4.2.6 Revisión del concepto de preconsolidaci6n y de la teoría para ~ 

cillas rerroldeadas saturadas. La teoría de Cambridge, relativa a las re 

laciones esfuerzo-deformación de arcillas remoldeadas (Roscoe y Burland, 

1968), consti tuye una aportación importante para la comprensi6n del compo!. 

tamiento de arcillas; además, contribuye a crear una metodología para in 

corporar la información causal o inducida acerca de los suelos en las ecua 

ciones constitutivas. Sin embargo, desde este último punto de vista adole 

ce de limitaciones considerables. 

~ -~-"""""-o~._,."......~.I';"~--.~-­
".:.. '. 
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Hasta cierto punto, esta teoría puede catalogarse como basada en postul~ 

dos bien definidos. Al mismo tiempo, las arcillas remoldeadas a las cuales 

se aplica, constituyen suelos artificiales de tipo más simple que los nat~ 

rales y cuyo comportamiento se acerca más a satisfacer hipótesis sencillas. 

Pero al formular los postulados del modelo no se ha ido suficientemente l~ 

jos para establecerlos con claridad, ni en la fase experimental se ha pue~ 

to suficiente énfasis en la comprobación de las hipótesis fundamentales. 

Mas bien, se puede decir que los postulados más básicos son oscuros y que 

se ha prestado demasiada atención a los detalles algebraicos, en un afán 

de obtener buena coincidencia entre las predicciones y las observaciones 

experimentales; afán que puede estar justificado en la necesidad de hacer 

aplicaciones inmediatas, pero que resulta negativo para el desarrollo de 

una metodología aplicable en condiciones más generales, ya que impide es 

tab1ecer propiedades básicas importantes. 

Un hecho de gran trascendencia es que en el espacio p, q, e (donde p es la 

presión efectiva, q el esfuerzo desviador y e la relación de vacíos), las 

trayectorias de los estados para pruebas drenadas y no drenadas, de compre 

sión triaxial, definen una superficie única, la que se llama superficie 

frontera de los estados (fig 6). Este resultado aporta información de c~ 

rácter fundamental acerca del comportamiento de las arcillas remoldeadas. 

Efectivamente, en general las trayectorias correspondientes a pruebas dr~ 

nadas definen una superficie y las que se obtienen en pruebas no drenadas 

definen otra superficie; el hecho de que ambas superficies coincidan refl~ 

ja una peculiaridad del comportamiento de esta clase de arcillas, al que 

aparentemente no se le ha prestado suficiente atención ni ha sido interpr~ 

tado adecuadamente. 
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Habitualmente se dice que un suelo está preconsolidado si en el pasado ha 

soportado una presión efectiva mayor que la presente. Sea p el valor pr~ 

sente de la presión efectiva y PMel máximo que ha alcanzado, entonces e~ 

tá preconsolidado si PM> p. Sin embargo, .como se verá, dicha hipótesis 

s~ halla en contradicción 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 = PMen todo el 

recorrido, por 10 que no se presenta preconsolidación; la superficie así 

generada puede tomarse como la definición de la superficie frontera de los 

estados. Ahora bien, en esta superficie, el valor de la presión efectiva 

se halla unívocamente determinado por e y q,por 10 que es factible escri 

biT PE(e,q) para esta función. En general, la presión observada en una 

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

ci6n determinado por PM, por 10 que se puede escribir p(PM,e,q). 

Si se define 
-, 

(4.2.6.1) 

entonces 

(4.2.6.2) 

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

ra (fig 6). 
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:\ltenlativamente, 1:1 ce '1.2.6.1 puede escribirse 

(4.2.6.3) 

L3 presión,P
E 

se interpreta como lffia presión elástica, porClue solo depende 

dE' e y q; en tal caso, la cc 4.2.6.:) a su vez indica que la presión elásti 

ca (total) es indcpentliente del grado de prcconsolidación, pero se descoJIlJ.';Q 

ne en una presión observada p y una presión de preconsolidación p debida 
p 

a fuerzas internas que se generan por el grado de preconsolidación. 

Para un suelo normalmente consolidado, PM = P y P
p 

es nula; es dccir, 

pp(p,q,e) = 'o. Por otra parte, si el suelo no es capaz de exhibir efectos 

de la preconsolidación 

(4.2.6.4) 

en este caso, la relación entre la presión efectiva, el esfuerzo desviador 

y la relación de vacíos es elástica. Desde luego, en general las deform~ 

ciones de cizallamiento pueden no ser elásticas, aun cuando la presión efcc 

tiva satisfaga la ec 4.2.6.4. El fenómeno de preconsolidación está carac 

terizado por p > O. 
P 

Considérese ahora una prueba de compresión triaxial no drenada (fig 6) y, 

por consecuencia, a volumen constante. 

A medida que el esfuerzo cortante-aumenta, la relación de vacíos tiende 

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

que da lugar a que la presión efectiva disminuya. En tal trayectoria 

p < PM' por lo que se produce preconsolidación inducida. En estas condiciones 

P > O, y consecuentemente la trayectoria no se halla sobre la superficie
P 
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generada por estados correspondientes a pruebas drenadas, 10 cual contr~ 

dice el hecho experimental, base de la definición de la superficie front~ 

ra de los estados, que indica que la superficie que generan las trayectQ 

rias recorridas en pruebas de compresi6n triaxial drenadas, coincide con 

la que se obtiene en pruebas drenadas. 

La paradoja anterior puede superarse si se abandona la hipótesis de que la 

preconsolidaci6n está determinada por la presi6n máxima. Una hipótesis al 

ternativa plausible físicamente, es que la preconsolidaci6n se determina 

por la relaci6n de vacíos mínima, e , que el material ha alcanzado. 
m 

Efectivamente, debido a la naturaleza de las fuerzas de sobreconsolidación, 

no es claro si están determinadas por las fuerzas máximas de contacto que 

han soportado las partículas del suelo, o si dependen más bien de las dis ~ 

: 
" 	

tancias mínimas a que han estado las partículas unas con respecto a otras. 

En el primer caso sería la presi6n máxima, PM, la determinante y en el se 

gundo, la relaci6n de vacíos mínima, eM, 

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

teriormente. En efecto, la ec 4.2.6.3 toma la forma 

= p{e ,q,e) + p (e ,q,e) 	 (4.2.6,S)
m P m 

En una prueba de compresión triaxia1 drenada, la presión de poro se mantie 

ne constante, en tanto que la presión efectiva aumenta y la relación de v~ 

cías disminuye, por 10 que e = em, y consecuentemente P p = O en tal proye~ 

toria; es decir, la trayectoria en este caso se encuentra en la superficie 

frontera de los estados (fig 6). Además, en una prueba no drenada la re1~ 

ción de vacíos se mantiene constante, por 10 que e = e 
m 

. Es decir, p
P 

'" O 
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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 argumentación anterior puede concluirse que la preconso1idación no 

está determinada por la presión máxima, sino por la re1aci6n de vacíos mi 

nima. Una consecuencia inmediata es que las trayectorias contenidas en la 

superficie frontera de los estados (fig 6), se separan de ella siempre que 

la re1aci6n de vacíos crece. Esta observaci6n tiene a su vez posibi1id~ 

des prometedoras, yá que parece indicar caminos para la predicción de las 

deformaciones no elásticas. 

El estudio de otras implicaciones de es'ta definici6n de preconsolidaci6n, 

tiene interés y deben ser examinadas con mayor amplitud. 

También la teoría de las arcillas remoldeadas saturadas de la escuela de 

Cambridge amerita ser revisada, utilizando una metodología que agote las 

posibilidades de la argumentación aquí presentada. 
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