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Las arcillas son materiales que a menudo, suelen dar problemas al Ingeniero Geotecnista, 
específicamente en Ingeniería de Cimentaciones, a tal grado que la sola presencia de agua 
origina un comportamiento plástico en ella, por este motivo, realizar un buen diseño de 
cimentaciones, predecir los asentamientos que ocurrirán a corto y largo plazo, representan un 
gran reto hoy en día. Sin embargo se han realizado trabajos de investigación experimentales 
alrededor del mundo, a lo largo de la historia, como precedente se tienen los trabajos 
realizados por Karl V. Terzaghi (considerado padre de la Mecánica de Suelos), A. Casagrande, 
Taylor, por mencionar algunos grandes investigadores en el ámbito de la Mecánica de Suelos.  
 
En la presente tesis se hará un análisis detallado acerca de la predicción de asentamientos en 
las arcillas, problema que, como se mencionó anteriormente es de fundamental importancia 
para el Ingeniero Geotecnista; un claro ejemplo es la Torre de Pisa en Italia, que si bien es un 
atractivo turístico mundial, sufrió una inclinación, que claramente, si se hiciera una revisión con 
los respectivos reglamentos de construcción del mundo, no cumpliría. Un ejemplo 
correspondiente a la Ciudad de México, es el Templo Mayor, que ha sufrido asentamientos 
considerables, pero que, gracias a Ingenieros mexicanos, se logró frenar este efecto. Podré 
seguir mencionando muchos más casos, en los que predecir con buena aproximación los 
asentamientos suele ser la diferencia, entre una buena obra de ingeniería, y un fracaso que 
implicaría pérdidas millonarias y en el peor de los casos vidas humanas. 
 
El primer antecedente, correspondiente al cálculo de asentamientos en suelos, es la teoría de 
la Elasticidad desarrollada por Robert Hooke (1670), que por evidentes razones, no fue 
propuesta o diseñada originalmente para su aplicación en mecánica de suelos, pero que ha 
dado excelentes resultados en el cálculo de asentamientos a corto plazo, partiendo de la 
hipótesis que dichas deformaciones ocurren a volumen constante, de esta teoría se detallará 
aún más en capítulos posteriores. 
 
Terzaghi, a su vez, contribuyó enormemente en estructurar de manera formal, el estudio de las 
propiedades del suelo, uno de los efectos de su gran visión e inteligencia fue el desarrollo de la 
teoría de la consolidación en arcillas, la cual establece que, si una arcilla totalmente saturada, 
sufre un incremento de esfuerzos, dicho incremento de esfuerzos lo tomará, en un inicio, 
completamente el agua presente en los poros del suelo, lo anterior generado por una condición 
no drenada, dada la baja permeabilidad de la arcilla, pero que, en el transcurso del tiempo la 
presión en el agua se disipará, hasta que ésta sea nula, generando un incremento en los 
esfuerzos efectivos, que a su vez ocasionan un cambio de volumen (Rendulic, 1970). 
 
Lo que Terzaghi ignoraba, es que en el fenómeno de la consolidación, el agua adherida 
(adsorbida) a los poros de las partículas sólidas, ocasiona un fenómeno viscoso, que es de 
consideración importante en algunos tipos de arcillas, Zeevaert (1948), estudió dicho 
fenómeno, y determinó en algunos casos, que la deformación debida al fenómeno de 
viscosidad intergranular (consolidación secundaria, creep) es cerca del 50 % de la deformación 
debida a la consolidación primaria. 
 
Si bien, las teorías propuestas en los últimos años han dado buenos resultados, los problemas 
de ingeniería se tornan cada vez más complejos, lo que implica que el número de cálculos 
incrementen notablemente, por ello, el empleo de herramientas auxiliares, o mejor dicho 
complementarias, es necesario. Las computadoras representan una de las herramientas más 
poderosas, su capacidad de procesamiento crece a un ritmo exponencial; actualmente son 
capaces de realizar millones de cálculos en cuestión de segundos. Lo que se traduce, en la 
resolución de problemas cada vez más complejos. Otra herramienta que es de vital 
importancia, y ha tomado gran relevancia en mecánica de suelos, es el método de elementos 
finitos, el cual está basado fundamentalmente en la discretización del medio, como su nombre 
lo indica en elementos, que generalmente están vinculados por ecuaciones de esfuerzo o 
desplazamiento; es evidente que a mayor número de elementos, el problema se simulará de 
manera más real. Ahora bien, es posible conjuntar estas dos poderosas herramientas de 
cálculo, lo que da como resultado, programas muy potentes capaces de realizar modelos que 
arrojen resultados que asemejen la realidad. 
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Con lo expuesto anteriormente, se pretende dar una visión general de cómo se pueden 
emplear los programas de computadora para optimizar el tiempo de cálculo, comprendiendo las 
hipótesis en que se basan los modelos constitutivos y en qué casos es posible emplearlos o 
qué consideraciones se deben tener presentes. Por tal motivo el actual Reglamento de 
Construcción del Distrito Federal, propone el uso de la modelación numérica como método de 
cálculo para estimar asentamientos, pero, validando mediante pruebas de laboratorio, los 
parámetros que se emplearán en el modelo. 
 
Pero claro está, que lo mencionado en el párrafo anterior es válido, si no se pierde el 
razonamiento ingenieril, ya que es el que nos da la sensibilidad para entender los problemas y 
crear un criterio propio cada vez más amplio. 
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1.1 Objetivos 
 

- Definir de manera global qué es una arcilla. 
 

- Clasificar a las arcillas, en función de su sensibilidad. 
 

- Establecer el comportamiento a corto y largo plazo de las arcillas, según la clasificación 
realizada. 
 

- Calcular los asentamientos a corto plazo por medios analíticos y con modelación 
numérica, para su posterior comparación. 

 
- Calcular los asentamientos a largo plazo por medios analíticos y con modelación 

numérica, para su posterior comparación. 
 

- Realizar un ejemplo de aplicación en cimentación superficial rígida, desplantada en una 
arcilla sensitiva y una arcilla no sensitiva, obteniendo los asentamientos y la 
distribución de esfuerzos en la masa de suelo. 

 
- Observar las principales diferencias (asentamientos y distribución de esfuerzos) entre 

los ejemplos de aplicación, para dar una visión general, acerca de cómo deben ser 
analizados tales casos y qué herramientas arrojan resultados más realistas 

 
- Dar algunas recomendaciones sobre el correcto empleo de la modelación numérica 

como herramienta de análisis y evitar su uso indiscriminado. 
 
 
 
 
1.2 Alcances 
 

- Determinar cómo están constituidas las arcillas, desde el punto de vista 
granulométrico, molecular y químico. 
 

- Determinar qué tipo de fuerzas intervienen en su estructura molecular.  
 

- Determinar el comportamiento constitutivo correspondiente, de acuerdo a los puntos 
mencionados anteriormente, y obtener así una clasificación detallada de las arcillas. 
 

- Diferenciar qué tipo de análisis se emplea para calcular asentamientos a corto plazo y 
a largo plazo, y qué parámetros elásticos y/o de compresibilidad intervienen en cada 
caso. 

 
- Determinar la distribución de esfuerzos en la masa de suelo, geostáticos y por una 

sobrecarga en la superficie mediante la teoría de Boussinesq, Westergard, Frölich y la 
integración de estos métodos realizada por el Ing. Julio Damy Rios y Carlos Casales. 

 
- Emplear la teoría de la elasticidad lineal para el cálculo de asentamientos inmediatos 

(corto plazo), desarrollando las hipótesis en que se fundamenta 
 

- Emplear la teoría de la consolidación para el cálculo de asentamientos diferidos (largo 
plazo), desarrollando las hipótesis en que se fundamenta 

 
- Emplear el modelo de Zeevaert para el cálculo de asentamientos por consolidación 

secundaria (Creep), desarrollando las hipótesis en que se fundamenta. 
 

- Establecer las bases, hipótesis, teorías y el proceso de cálculo del método de 
elementos finitos. 
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- Definir las hipótesis del modelo Soft Soil (Plaxis) y a qué tipo de arcilla es aplicable su 
uso. 

 
- Definir las hipótesis del modelo Soft Soil Creep (Plaxis) y a qué tipo de arcilla es 

aplicable su uso. 
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Como preámbulo para definir de manera precisa a las arcillas, se hará un análisis en cuanto a 
las fases que constituyen un elemento diferencial de suelo, dichas fases son: sólida, líquida y 
gaseosa. La parte sólida está formada principalmente por partículas minerales, la fase líquida 
generalmente por agua (particularmente es la que interesa el Ingeniero geotecnista) y la 
gaseosa, que es, hasta el día de hoy la que menos preponderancia tiene en los análisis de 
mecánica de suelos; como punto fundamental, es necesario definir, cómo es que se relacionan 
dichas fases, es por ello que surgen relaciones, las cuales están basadas en peso y volumen, a 
éstas se les llama relaciones volumétricas y gravimétricas, empleadas frecuentemente en el 
cálculo de esfuerzos. Cabe mencionar que la fase sólida presenta una variedad de tamaños, 
que va, desde los 70 mm (grava) hasta 2 µm (arcilla), lo cual genera, que se tenga una 
clasificación estandarizada de los suelos, basada en el tamaño de las partículas sólidas.  
 
Para poder entender este concepto de clasificación, se deben definir la relación entre fases, las 
características granulométricas y los límites de Atterberg, de este último punto se detallará más 
adelante. 
 
Partiendo de la Fig. 2.1, la cual muestra las fases presentes en el suelo, se hará la 
determinación de cada una de las relaciones correspondientes. 
 
 

	
  
Fig.	
  2.1	
  Fases	
  en	
  el	
  suelo.	
  

 
Donde las literales de la parte izquierda, representan los pesos respectivos de cada una de las 
fases, en mecánica de suelos el peso de la parte gaseosa suele despreciarse (𝑊! = 0), 
análogamente en la parte derecha se muestran los volúmenes correspondientes. 
Consecuentemente, se definen las relaciones, tres son de fundamental importancia: porosidad, 
relación de vacíos y grado de saturación.  
 
La porosidad es la relación entre el volumen de vacíos y el volumen total, ec. 2.1. 
 
 

𝑛 = !!
!!

       (ec. 2.1) 
 

 
La relación de vacíos es el cociente entre el volumen de vacíos y el volumen de sólidos, ec.2.2. 
 
 

𝑒 = !!
!!

       (ec. 2.2) 
 
 
Es posible relacionar las ecs.2.1 y 2.2 de tal forma que: 
 
 

𝑛 = !
!!!

      (ec. 2.3) 
 

𝑒 = !
!!!

      (ec. 2.4) 
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El grado de saturación indica el porcentaje del volumen de vacíos que se encuentra lleno de 
agua, es decir, es el cociente entre el volumen de líquido y el volumen de vacíos, ec. 2.5. 
 
 

𝑆 = !!
!!

       (ec. 2.5) 
 
 
Sin embargo, existen otras relaciones, no menos importantes, muy empleadas en la práctica 
profesional, tales como: la humedad, el peso específico, peso específico relativo (ó densidad 
de sólidos). 
 
La humedad ó contenido de agua, se define como la relación entre el peso de líquido y el peso 
de sólidos, ec. 2.6. 
 
 

𝑤 = !!
!!

      (ec. 2.6) 
 

 
El peso específico, puede definirse de manera independiente a cada una de las fases del 
suelo, ó bien a la muestra total, de aquí se desprende un subgrupo: 
 
Peso específico de la masa total, ec. 2.7. 
 
 

𝛾! =
!!
!!

      (ec. 2.7) 
 

 
Peso específico seco, ec. 2.8. 
 
 

𝛾! =
!!
!!

      (ec. 2.8) 
 
 
Peso específico relativo o densidad de sólidos, ec. 2.9. 
 
 

𝐺! =
!!
!!

       (ec. 2.9) 
 

 
donde 𝛾! es el peso específico del agua a 4ºC. 
 
Para tener una mayor sensibilidad en cuanto a los valores típicos de las relaciones de fases en 
arcillas, Lambe y Whitman por ejemplo nos dicen que, la mortmorilonita sódica saturada puede 
presentar con bajas presiones de confinamiento una relación de vacíos superior a 25, por otro 
lado, se han realizado pruebas en la arcilla lacustre de la Ciudad de México, arrojando 
contenidos de agua superiores a 300 %. Otro aspecto fundamental para realizar una buena 
clasificación de suelos, sobre todo para diferenciar los suelos gruesos de los finos, es el 
tamaño de las partículas predominantes en una muestra; uno de los procedimientos más 
empleados es la prueba granulométrica, haciendo pasar una porción de suelo a través de 
tamices con diferentes diámetros (aplicable para suelos gruesos) o bien la prueba del 
hidrómetro (aplicable a suelos finos). Del proceso mencionado anteriormente es posible 
construir una curva, llamada curva granulométrica, como la que se muestra en la Fig. 2.2. Pero 
existe una consideración especial en cuanto a la precisión de la curva granulométrica, si bien, 
la aproximación es muy buena para suelos gruesos, la aplicación a suelos finos es discutible, 
ya que parte de hipótesis poco realistas, por ejemplo, considerar a las partículas finas con un 
diámetro equivalente efectivo diferente al real. 
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Fig.	
  2.2	
  Curva	
  granulométrica	
  (Lambe,	
  1951) 

 
Como complemento para clasificar a los suelos finos, Atterberg y A. Casagrande (1948) 
realizaron un trabajo de investigación bastante amplio, el cual, está fundamentado, en el 
concepto de que un suelo fino puede estar dentro de cuatro estados de consistencia según su 
humedad. Para delimitar de una manera óptima dichos estados, se determinaron los límites 
correspondientes, llamados Límites de Atterberg. En la Fig. 2.3 se detalla un esquema en el 
que está ubicados dichos límites. La determinación de éstos no es parte de la presente tesis, 
por lo cual no se abundará sobre los procesos experimentales para su obtención; sin embargo 
es importante establecer el significado físico de los Límites de Atterberg. El límite de 
contracción 𝑤! divide al estado semisólido del estado sólido, y es límite en el cual el suelo, 
mantiene un volumen constante, es decir, ha perdido completamente su contenido de agua 
(excepto el agua adsorbida), el límite plástico 𝑤! se define, como el límite en el que existe un 
comportamiento plástico del suelo, es decir, que presente deformaciones permanentes sin 
rebote elástico y sin agrietarse, el límite líquido 𝑤! representa el contenido de agua en el que el 
suelo presenta un comportamiento plástico, pero que está cerca de que el suelo presente 
características de un fluido, en otras palabras, que su resistencia al corte sea nula. 
 

	
  
Fig.	
  2.3	
  Límites	
  de	
  consistencia	
  (Lambe,	
  1951) 
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En arcillas es de particular importancia, la obtención de los límites líquido y plástico, 
denominados límites de plasticidad, para delimitar bajo qué intervalo de humedad la arcilla 
tendrá un comportamiento estrictamente plástico, este intervalo se denomina, índice de 
plasticidad Ip, el cual está representado mediante la ec. 2.10. 
 
 

𝐼! = 𝑤! − 𝑤!      (ec. 2.10) 
 
 
Para la clasificación de suelos finos (limos y arcillas) el límite liquido junto con el índice de 
plasticidad juegan un papel primordial, esto se observa en la carta de plasticidad de la Fig. 2.4. 
 

	
  
Fig.	
  2.4	
  Carta	
  de	
  plasticidad	
  (Casagrande,	
  1945) 

 
Otra de las consideraciones que se deben hacer, es definir la génesis del suelo, es decir, el 
proceso bajo el cual se formó, por ello, la siguiente clasificación engloba los tipos de suelo que 
se formaron bajo un proceso de deposición: depósitos eólicos, depósitos aluviales, depósitos 
de origen volcánico y depósitos glaciares. Los de particular interés en la presente tesis se 
enfocarán a los de origen aluvial, que son: 
 
Depósito fluvial. Son los materiales depositados en los cauces del rio, abarcando un gran 
intervalo de tamaños, que van desde fragmentos de roca y grava en pendientes fuertes, hasta 
arena y limo en pendientes suaves. Presentan una estratificación errática. 
 
Depósitos lacustres y marinos. Son depósitos de limo y arcilla con arena fina depositados en 
aguas tranquilas, por tanto, su estratificación tiende a ser más uniforme. 
 
Depósitos de aluvión. Al desembocar los ríos en los valles, se presenta una reducción de 
velocidad y por consiguiente, la sedimentación del material más fino que el de los depósitos 
fluviales, formándose los deltas; las características del material deltaico dependerán de la 
presencia de sales en el agua. 
 
Depósitos aluvio-lascustres. Son los que se forman en las orillas de los lagos, debido a la 
regresión y transgresión de los sedimentos con motivo de la fluctuación del nivel de agua en el 
lago. 
 
En la Fig. 2.5 se presentan algunos ejemplos de suelos depositados de acuerdo a la 
clasificación realizada anteriormente. 
 
 
 



2	
  	
  	
  Arcillas	
  Sensitivas	
  	
  	
  	
  	
  	
   	
   	
  	
  

	
   11	
  

 
 

	
  
	
   	
  	
  	
  	
  	
  	
  	
  	
  	
  (a)	
   	
   	
   	
  	
  	
  	
  	
  	
  	
  (b)	
   	
   	
   	
  	
  	
  	
  	
  	
  (c)	
   	
   	
   	
  	
  	
  	
  	
  	
  (d)	
  

Fig.	
  2.5	
  Tipos	
  de	
  depósitos	
  aluviales.	
  (a)	
  depósito	
  fluvial,	
  (b)	
  depósito	
  marino,	
  (c)	
  depósito	
  aluvial,	
  (d)	
  
depósitos	
  aluvio-­‐lacustre. 

 
2.1 Definición 
 
De acuerdo a las consideraciones hechas anteriormente, una arcilla puede definirse, 
primeramente de acuerdo a su origen, como un suelo transportado producto de agentes 
erosivos como el viento, los glaciares, ríos, corrientes de agua superficial; estos agentes van 
depositando a su paso las partículas más finas; un caso peculiar son los depósitos lacustres y 
marinos, generalmente de granos finos, debido a las bajas velocidades de las aguas que 
fluyen. Paralelamente, de acuerdo a su tamaño, las arcillas son menores a 2 µm, cuyas 
partículas pueden presentar una estructura floculenta o dispersa, de acuerdo a lo anterior, 
presentan una baja permeabilidad. La presencia de agua en las arcillas, hace que prevalezca 
un comportamiento plástico (delimitado por los límites de plasticidad), es decir, bajo un estado 
de esfuerzos, tiende a deformarse permanentemente sin sufrir agrietamientos, lo que conlleva 
a que no se presenten deformaciones elásticas (en algunos casos). Como complemento, 
Skempton (1953) determinó que los límites de Atterberg están relacionados con la cantidad de 
agua adsorbida sobre la superficie de las partículas de suelo, uno de los razonamientos que 
usó fue que, es de esperarse que el agua adsorbida venga muy influenciada por la cantidad de 
arcilla presente en el suelo, de esto se desprendió una magnitud que él llamó actividad. 
 
 

𝐴𝑐𝑡𝑖𝑣𝑖𝑑𝑎𝑑  𝑑𝑒  𝑢𝑛𝑎  𝑎𝑟𝑐𝑖𝑙𝑙𝑎 = Ì!"#$%  !"  !"#$%&'&(#(
%  !"  !"#$  !"#$%  !"  !  !"

   (ec. 2.11) 
 
 
Generalmente están constituidas por minerales, en su gran mayoría, caolinita, ilita y 
montmorilonita (Budhu, 2010); dichos minerales determinarán el comportamiento mecánico de 
las arcillas en mayor o menor grado. La caolinita está presente en arcillas que se encuentran 
en regiones tropicales húmedas, la ilita está constituida por lentes de aluminio intercalados 
entre dos capas de silicatos, la montmorilonita tiene una estructura similar a la ilita, con la 
diferencia que las fuerzas que predominan son las de Van der Wals y se presenta un 
intercambio de iones. 
 
Sin embargo, uno de los fenómenos que se presenta exclusivamente en las arcillas sensitivas y 
que las caracteriza, es la consolidación secundaria, si bien, también se presenta en arcillas no 
sensitivas el efecto de éste es poco significativo, como sí lo es en las arcillas sensitivas. Por tal 
motivo se extenderá el estudio a determinar los asentamientos debidos a la consolidación 
secundaria, para ello es necesario conocer el origen de los suelos, así como su composición 
mineralógica y química, lo cual se detalla en capítulos posteriores. 
 
De manera cuantitativa, la sensibilidad (St) de una arcilla está determinada mediante la ec. 2.12 
(Bowles, 1997). 
 

𝑆! =
!!  !"#$%&'#(#
!!  !"#$%&"'&$

     (ec. 2.12) 
 
 
Valores de S mayores de 4, indican que una arcilla es sensitiva. 
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2.2 Origen geológico 
 
La variedad de materiales que se encuentran en la corteza terrestre es prácticamente ilimitada, 
a menudo representan una problemática desde el punto de vista ingenieril, ya que van desde 
grandes bloques, gravas, arenas, limos hasta arcillas. Para comprender mejor el 
comportamiento de estos materiales es necesario definir, el origen de los suelos, cómo llegaron 
al lugar en el que se encuentran actualmente, su composición mineralógica. Para acotar el 
estudio, se delimitará primeramente a definir la composición de la corteza terrestre, cuyo 
espesor va de 30 a 40 km según estudios sísmicos realizados, la composición de la corteza se 
muestra en la Fig. 2.6. 
 

	
  
Fig.	
  2.6	
  Composición elemental de la corteza terrestre (Press y Siever, 1994). 

Por otra parte la superficie de la corteza terrestre está expuesta a ciertos procesos que la 
afectan de manera considerable, estos procesos son: movimiento de la corteza, erosión, 
deposición y formación de sedimentos los cuales forman parte de un ciclo, llamado ciclo 
geológico (Fig. 2.7). 
 

	
  
Fig.	
  2.7	
  Ciclo	
  geológico	
  (Mitchell	
  y	
  Soga,	
  2005) 

El desgaste de la corteza puede ser provocado por procesos físicos, químicos y 
microbiológicos, dando como resultado: Minerales inalterados de resistencia alta, nuevas 
formaciones más estables que tienen la misma estructura que los minerales originales, nuevas 
formaciones similares a las originales pero con diferente estructura interna, productos alterados 
producto de la transportación (coloides, arcillas minerales, minerales precipitados, etc.). 
 
Así pues, es de vital importancia para la Mecánica de Suelos conocer las características y el 
proceso geológico de los depósitos que forman los materiales del subsuelo. En lo consecuente 
se enfocará al estudio detallado de las arcillas. 
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moves from the interior of Earth toward the surface
has a significant influence on the characteristics of the
resulting rock. The more rapid the cooling, the smaller
are the crystals that form because of the reduced time
for atoms to attain minimum energy configurations.
Cooling may be so rapid in a volcanic eruption that no
crystalline structure develops before solidification, and
an amorphous material such as obsidian (volcanic
glass) is formed.

2.3 GEOLOGIC CYCLE AND GEOLOGICAL
TIME

The surface of Earth is acted on by four basic proc-
esses that proceed in a never-ending cycle, as indi-
cated in Fig. 2.2. Denudation includes all of those pro-
cesses that act to wear down land masses. These in-
clude landslides, debris flows, avalanche transport,
wind abrasion, and overland flows such as rivers and
streams. Weathering includes all of the destructive me-
chanical and chemical processes that break down
existing rock masses in situ. Erosion initiates the
transportation of weathering products by various
agents from one region to another—generally from
high areas to low. Weathering and erosion convert
rocks into sediment and form soil. Deposition involves
the accumulation of sediments transported previously

from some other area. Sediment formation pertains to
processes by which accumulated sediments are densi-
fied, altered in composition, and converted into rock.

Crustal movement involves both gradual rising of
unloaded areas and slow subsidence of depositional ba-
sins (epirogenic movements) and abrupt movements
(tectonic movements) such as those associated with
faulting and earthquakes. Crustal movements may also
result in the formation of new rock masses through
igneous or plutonic activity. The interrelationships of
these processes are shown in Fig. 2.3.

More than one process acts simultaneously in na-
ture. For example, both weathering and erosion take
place at the surface during periods of uplift, or oro-
genic activity (mountain building), and deposition, sed-
iment formation, and regional subsidence are generally
contemporaneous. This accounts in part for the wide
variety of topographic and soil conditions in any area.
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Lo transformación química de los minerales que forman la roca, produce nuevos componentes 
mineralógicos que vienen a constituir materiales muy finos hasta coloidales. De la alteración 
físico-química resultan los minerales de arcilla que tienen propiedades individuales, 
principalmente cohesivas. Por medio del transporte originado por el viento, explosiones 
volcánicas, el agua, la gravedad y el hielo, estos fragmentos forman nuevos depósitos de rocas 
sedimentarias no consolidadas. El conocimiento adecuado de las características mecánicas de 
estos sedimentos; la permeabilidad, compresibilidad y la resistencia al esfuerzo cortante, son 
necesarias para el entendimiento y solución de problemas de estabilidad en Ingeniería. 
 
Por lo expuesto anteriormente los suelos tienen su origen en la descomposición de la roca 
madre, debido, a la acción de agentes erosivos. A su vez dicha descomposición puede ser de 
tipo física, química o físico-química. La erosión física da como resultado materiales granulares 
(grava y arena) e incluso limos, por otro lado la erosión química es propia de la formación de 
arcillas sobre todo de las sensitivas. 
 
La descomposición física puede ser de dos tipos las cuáles son: 
 

a) Erosión in situ 
 
a.1 Cambios de temperatura 
a.2 Crecimiento de cristales 
a.3 Esfuerzos en la corteza terrestre 
a.4 Efecto de la gravedad 
 

b) Erosión por transporte 
b.1 Agua 
b.2 Viento 
b.3 Glaciares 

 
De manera análoga, la descomposición química, se debe a diferentes procesos, en los que se 
encuentran: 
 

a) Hidratación. Resulta como consecuencia de la adición de agua a un compuesto 
químico para formar como conclusión otro compuesto químico, con diferentes 
características. 

 
b) Hidrólisis. Es la descomposición química de una sustancia por medio del agua, se 

produce como efecto de que el agua libre, de los climas tropicales de intensa 
pluviosidad, donde las rocas están formadas fundamentalmente de Silicatos y Oxidos 
de Fe y Al, el agua libre debilita la unión con estos elementos y provoca su 
descomposición. 

 
c) Disolución. Aún cuando la disolución es un fenómeno físico, en la erosión de los suelos 

y rocas, actúa casi siempre acompañado de una importante combinación y 
transformación química. Si bien las formaciones calcáreas (roca caliza) son en general 
poco solubles en agua, (0,065 gr/litros) cuando en el agua de contacto está presente al 
anhídrido carbónico, el carbonato de calcio es disuelto lentamente en forma de 
bicarbonato de calcio que puede llegar a una concentración en agua de 160 gr/litros. 

 
d) Oxidación. La oxidación que sufren los óxidos ferrosos liberados debido a la hidrólisis, 

los lleva a transformarse en óxidos férricos. Una evidencia de este accionar se da en la 
erosión química que sufren los basaltos que primeramente se descomponen en 
Saprolitos de color amarillo y posteriormente por una fuerte oxidación debido al 
oxígeno disuelto que aportan las lluvias, se transforman en Lateritas con un fuerte color 
rojo. 
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2.3 Estructura interna 
 
Para el estudio adecuado de las propiedades índices y mecánicas, y en general para 
comprender el comportamiento mecánico relacionado con la masa del subsuelo, es necesario 
conocer con precisión el tipo de estructura interna que presenta el suelo, es decir, hacer un 
enfoque microscópico y observar cómo están organizadas sus partículas, dicha organización 
sigue a su vez leyes que rigen su comportamiento, de acuerdo a las fuerzas predominantes en 
el tipo de estructura respectiva. 
 

a) Estructura simple. Es aquella producida cuando las fuerzas debidas al campo 
gravitacional terrestre son claramente predominantes en la disposición de las 
partículas; es por lo tanto, típica de suelos de grano grueso (gravas y arenas limpias) 
de masa comparativamente importante. El comportamiento mecánico e hidráulico de 
un suelo de estructura simple, queda definido por dos características: La compacidad 
y la orientación de las partículas. En la Fig. 2.8 se muestran algunos tipos de 
estructuras simples. 
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Fig.	
  2.8	
  Estructura	
  simple,	
  (a)	
  cúbica	
  simple,	
  (b)	
  cúbica	
  tetraédrica,	
  (c)Tetraoctogonal	
  senoidal,	
  (d)	
  
Piramidal,	
  (e)	
  Tetraédrica	
  (van	
  Olphen,	
  1977) 

 
b)  Panal. Esta estructura se considera típica en granos de tamaño de 0,02 mm de 

diámetro, que son arrastrados y depositados ya sea por el agua o por los vientos. En 
estas partículas, la gravitación ejerce un efecto que hace que tiendan a 
sedimentarse, pero dada su pequeña masa, otras fuerzas naturales pueden hacerse 
de magnitud comparable, concretamente si la partícula antes de llegar a su ubicación 
final en el depósito toca a otra partícula ya depositada, la fuerza de adherencia 
desarrollada entre ambas, puede neutralizar al peso, haciendo que la partícula 
quede detenida antes de completar su carrera; otra partícula puede ahora añadírsele 
y el conjunto de ellas podrá llegar a formar una celda, con cantidad importante de 
vacío (Fig. 2.9). 
 

 

	
  
Fig.	
  2.9	
  Estructura	
  de	
  panal	
  (van	
  Olphen,	
  1977) 

 
c) Floculenta. Se presenta por sedimentación de partículas menores de 2 µm; estas 

partículas pueden permanecer en suspensión indefinidamente, pues en ellas el peso 
ejerce poca influencia en comparación con las fuerzas eléctricas entre partículas 
cargadas negativamente y las fuerzas moleculares ejercidas por el agua. Las cargas 
eléctricas de las partículas coloidales pueden, sin embargo, neutralizarse bajo la 
influencia de la adición de iones de carga positiva opuesta; un electrolito por ejemplo,  
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poco densos el grado de acomodo es menor; en ellos el volumen de vacíos y, por ende la 

capacidad de deformación serán mayores. 

Una base de comparación para tener una idea de la densidad alcanzable por  una 

estructura simple, se tiene estudiando la disposición de un conjunto de esferas  iguales. 

En las figuras se muestran los estados mas suelto y mas denso posible de tal conjunto. 

 

 
a) Cúbico simple  b) Cúbico tetraédrico  c) Tetraoctogonal senoidal  d) Piramidal         

e) tetraédrico 

 

 

Tipo de estructura Volumen unitario Porosidad Relación de vacíos 

Cúbico simple 8. R3 47.64 0.91 

Cúbico tetraédrico 3.3.4 R  39.54 0.65 

Tetrágono esferoidal 6. R3 30.19 0.43 

Piramidal 3.2.4 R  25.95 0.34 

Tetraédrico 3.2.4 R  25.95 0.34 
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Esquema de Estructura Panaloide 

 

5.3. Estructura Floculenta 

Cuando en el proceso de sedimentación dos partículas de diámetros menores de 0,02 

mm llegan a tocarse, se adhieren con fuerza y se sedimentan juntas; así, otras partículas 

pueden unirse al grupo, formando un grumo con estructura similar a un panal. 

Cuando estos grumos llegan al fondo, forman a su vez panales, cuyas bóvedas no están 

ya formadas por partículas individuales, sino por otros grumos. 

El mecanismo anterior produce una estructura muy blanda y suelta, con gran volumen 

de vacíos, llamada floculenta y, a veces, panaloide de orden superior. 

Las partículas menores de 0,0002 mm = 0,2 micrones se consideran ya coloides; estas 

partículas pueden permanecer en suspensión indefinidamente, pues en ellas el peso 

ejerce poca influencia en comparación con las fuerzas eléctricas entre partículas 

cargadas negativamente y las fuerzas moleculares ejercidas por el agua. Cuando dos de 

estas partículas tienden a acercarse, sus cargas ejercen una repulsión que los aleja de 

nuevo, las vibraciones moleculares del agua impiden que las partículas se precipiten y el 

resultado es un movimiento característico en rápido zig-zag, conocido como Browniano 

(el botánico inglés Brown lo observó por primera vez al estudiar suspensiones de 

clorofila al microscopio). Por este mecanismo, las partículas coloidales de suelo en 

suspensión no se sedimentarán. 

Las cargas eléctricas de las partículas coloidales pueden, sin embargo, neutralizarse bajo 

la influencia de la adición de iones de carga positiva opuesta, un electolito por ejemplo, 

en ácido tal como el clorhídrico, se disocia en agua en iones positivos y negativos (Cl- y 

H+) y por efecto de los iones H+ en solución, los coloides neutralizan sus cargas y 

chocan entre sí, quedando unidas por  las fuerzas de adherencia desarrolladas. De esta 

manera, comienzan a formarse los flóculos de mayor masa, que tienden a depositarse. 
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en ácido tal como el clorhídrico, se disocia en agua en iones positivos y negativos 
(Cl- y H+) y por efecto de los iones H+ en solución, los coloides neutralizan sus 
cargas y chocan entre sí, quedando unidas por las fuerzas de adherencia 
desarrolladas. De esta manera, comienzan a formarse los flóculos de mayor masa, 
que tienden a depositarse. En el mar, la sal actúa como electrolito. 

 
 

	
  
Fig.	
  2.10	
  Estructura	
  floculenta	
  (van	
  Olphen,	
  1977) 

 
d) Estructura en “Castillo de naipes”. Es similar a la estructura floculenta, sin embargo, 

la forma laminar de los minerales de arcilla es fundamental en la estructuración, tal y 
como se muestra en la Fig. 2.11. 
 
 
	
  

	
  
Fig.	
  2.11	
  Estructura	
  en	
  “Castillo	
  de	
  naipes”	
  (van	
  Olphen,	
  1977)	
  

	
  
e) Estructura dispersa. Algunas investigaciones modernas han indicado que una 

hipótesis estructural del tipo de “castillo de naipes”, en la cual las partículas tienen 
contactos mutuos, si bien puede aceptarse como real en muchos casos quizás no es 
la más estable en la que pudiera pensarse. Cualquier perturbación que pueda existir, 
como deformación por esfuerzo cortante, tiende en general a disminuir los ángulos 
entre las diferentes láminas de material. Conforme esto sucede, actúan entre las 
partículas, presiones osmóticas inversamente proporcionales al espaciamiento entre 
ellas. Las presiones osmóticas tienden a hacer que las partículas se separen y 
adopten una posición como la que se muestra en la Fig. 2.12. 
 

 
 

	
  
Fig.	
  2.12	
  Estructura	
  dispersa	
  (van	
  Olphen,	
  1977) 
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                                                               Presión osmótica     

 
                                        (a) 

 

 

                                                                                         Presión osmótica 

 
                                        (b) 

 

En la parte c) se muestra la estructura en su condición final. 

 

 

 

 
(c) Estructura Dispersa 

 

Debe hacerse notar que el conjunto de estructuras someramente descriptos, no 

constituye una serie de posibilidades reales en la naturaleza, sino simplemente algunas 

de las hipótesis de estructuración de que hoy se habla.  

Muchos investigadores que aceptan alguna de las explicaciones anteriores, rechazan 

otras  y no existe pleno acuerdo al respecto. También ha de observarse que con las 

estructuras en Fcastillo de naipesG o dispersa, se generarán estructuras compuestas 

análogas a las ya tratadas con las formas estructurales mas clásicas. 

 

6.- EL AGUA EN LOS SUELOS 

6.1. Procedencia del agua del suelo 

En general el suelo en estado natural, en menor o mayor grado, siempre está húmedo. El 

agua que contiene (teniendo sólo en cuenta la fase líquida), puede ser clasificada, por su 

origen, de la siguiente manera:  
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Estructura en -Castillo de Naipes5 

 

Debe notarse que, según esta hipótesis de estructuración, también corresponde al suelo 

un importante volumen de vacíos y que las reflexiones anteriores sobre consolidación de 

los suelos por el peso de los suprayacentes conservan su validez.  

 

5.6 Estructura dispersa 

Algunas investigaciones modernas han indicado que una hipótesis estructural del tipo de 

-castillo de naipes5, en la cual las partículas tienen contactos mutuos, si bien puede 

aceptarse como real en muchos casos quizás no es la más estable en la que pudiera 

pensarse.  

Cualquier perturbación que pueda existir, como deformación por esfuerzo cortante, 

tiende en general a disminuir los ángulos entre las diferentes láminas de material. 

Conforme esto sucede, actúan entre las partículas, presiones osmóticas inversamente 

proporcionales al espaciamiento entre ellas. Las presiones osmóticas tienden a hacer que 

las partículas se separen y adopten una posición tal como la que esquemáticamente se 

muestra en la figura siguiente. 

Aunque a primera vista no lo parezca, algunos autores opinan que este arreglo es más 

estable. 

En las partes a) y b) de la figura se muestra el mecanismo por el cual la presión 

osmótica, para llegar a una condición mas uniforme, tiende a hacer que las partículas se 

separen.  
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2.4 Mineralogía 
 
La mineralogía es el principal factor que determinará el comportamiento mecánico e hidráulico 
de los suelos, específicamente en arcillas; los minerales de arcilla tienen características muy 
puntuales, son partículas de tamaño pequeño, tienen una carga eléctrica negativa, presentan 
gran plasticidad al mezclarlas con agua y una alta resistencia a la intemperie, los principales 
minerales de arcilla son silicatos de aluminio hidratados (Mitchell y Soga, 2005). Para 
determinar la composición mineralógica es necesario realizar un análisis termo diferencial, de 
rayos X, entre otros más, estos estudios no son propios del ingeniero, si no del físico o químico. 
Sin embargo, tres grupos de minerales son de particular importancia en mecánica de suelos. 
 
Montmorilonitas. Constituidos principalmente por el mineral del mismo nombre, en donde la 
relación de sílice a alúmina es de 4 a 1; la alúmina generalmente está reemplazada 
parcialmente por óxido de hierro o magnesio. Tienen la capacidad de expandirse en presencia 
de agua. 
 
Ilitas. Son productos de la hidratación de micas blancas. Algunos minerales de este grupo 
contienen sustituciones de la alúmina por hierro y magnesio. La relación de sílice a alúmina es 
aproximadamente 2, los granos tienen propiedades de adsorción mucho menos activas que en 
el caso de las montmorilonitas. 
 
Caolinitas. Se forma por la caolinización de las rocas ígneas feldespáticas, su relación de sílice 
a alúmina es de 1, la actividad superficial de estos minerales es pequeña. Las arcillas del grupo 
de las caolinitas en su estado natural saturado no se expanden al ser aliviadas de carga ni se 
reblandecen por el mismo concepto y al ser deshidratadas no sufren contracción. 
 
 
2.5 Características mecánicas 
 
Como se mencionó en el numeral 2.4 el comportamiento mecánico está ligado directamente a 
la mineralogía de las arcillas, uno de los principales aspectos es la relación esfuerzo-
deformación-tiempo, aunque éste no es el único factor que influye en el comportamiento 
mecánico de las arcillas, también están: 
 
 

- Estado de esfuerzos al que haya estado sometida anteriormente 
- Estructura interna y mineralogía 
- Fuerzas cohesivas intergranulares. 
- Forma, dimensiones y resistencia propia de los granos 
- Grado de consolidación 
- Permeabilidad 
- Tiempo 

 
Es importante recalcar que el tiempo es un factor a considerar, sobre todo en el 
comportamiento a largo plazo, ya que se ha observado que después de aplicado un incremento 
de esfuerzo inmediato, existe una deformación inmediata, pero que conforme transcurre el 
tiempo el material se sigue deformando. Por tal motivo es posible definir ciertos modelos 
constitutivos que se asemejan al comportamiento real de las arcillas, entre los cuales están: 
 
 

- Modelo elástico 
- Modelo plástico 
- Modelo viscoso 
- Modelo elasto-plástico 
- Modelo plasto-viscoso 
- Modelo elasto-plástico viscoso 

 
El comportamiento dependerá de las condiciones iniciales (drenadas o no drenadas) y del tipo 
de análisis, si es a corto o largo plazo. 
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Agua	
  en	
  los	
  poros	
  
del	
  suelo	
  

Agua	
  adsorbida	
  
Agua	
  adsorbida	
  

 
2.6 Características hidráulicas 
 
Están ligadas directamente a la permeabilidad que presenten las arcillas, o bien de la velocidad 
a la cual se aplican los esfuerzos. Así pues la permeabilidad se define como la velocidad con la 
que el agua pasa a través del suelo, bajo un gradiente hidráulico unitario, Ley de Darcy (ec. 
2.13). 
 

𝑣 = 𝑘𝑖      (ec. 2.13) 
 
donde i es el gradiente hidráulico (ec. 2.14), v la velocidad de flujo y k el coeficiente de 
permeabilidad ó conductividad hidráulica. 
 

𝑖 = !!
!

      (ec. 2.14) 
 
Los valores típicos de k para una arcilla son del orden de 1𝑥10!! !"

!
 ó menores. 

 
Sin embargo el aspecto más influyente en este rubro, es que las arcillas contienen, por así 
llamarlas, dos tipos de agua, la primera correspondiente a la que se encuentra en los poros que 
obedece a fuerzas de tipo gravitacional, y la segunda el agua adherida a la superficie de los 
granos (agua adsorbida) que está supeditada a fuerzas de tipo electromagnética; cabe 
mencionar que el agua adherida a los granos presenta una viscosidad variable con respecto al 
tiempo (Fig. 2.13). 
 
 
 

	
  
Fig.	
  2.13	
  Agua	
  presente	
  en	
  las	
  arcillas	
  (Zeevaert,	
  1948) 

 
 
2.7 Comportamiento a corto y largo plazo 
 
Debido a la baja permeabilidad que presentan las arcillas, requieren de un tiempo considerable 
para disipar la presión de poro y garantizar que existan condiciones drenadas. Por otro lado en 
un lapso relativamente corto el comportamiento será diferente ya que habrá una deformación a 
volumen constante. Lo anterior queda demostrado al realizar pruebas triaxiales del tipo UU 
(condiciones a corto plazo) y del tipo CU con medición de presión de poro (condiciones a largo 
plazo), como las que se muestran en las gráficas de las Figs. 2.14a y 2.14b, respectivamente, 
observando que después de un tiempo considerable, las arcillas exhiben cierta fricción. En lo 
correspondiente a parámetros de deformabilidad, este tipo de materiales presentan 
deformaciones elásticas (inmediatas) y por consolidación primaria y secundaria (largo plazo), 
siendo éstas últimas dos, las de mayor consideración para el Ingeniero Geotecnista. 
 
 



2	
  	
  	
  Arcillas	
  Sensitivas	
  	
  	
  	
  	
  	
   	
   	
  	
  

	
   18	
  

 
 

	
  	
  	
   	
  
	
   	
   	
   (a)	
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Fig.	
  2.14	
  Resultados	
  de	
  pruebas	
  triaxiales	
  UU	
  (a)	
  y	
  CU	
  (b) 

 
 
 
2.8 Localización geográfica 
 
Para entrar en contexto y puntualizar la importancia de las arcillas sensitivas, es necesario 
ubicar de manera geográfica en dónde es posible encontrar estos materiales. Las arcillas 
sensitivas se encuentran en todo el mundo, pero, existen depósitos de gran magnitud, los 
cuáles han sido motivo de estudios detallados, que han permitido conocer el comportamiento 
de éstas. En el mapamundi de la Fig. 2.15 se muestran los principales depósitos de arcillas 
sensitivas. 
 
 

 
Fig.	
  2.15	
  Principales	
  depósitos	
  de	
  arcillas	
  sensitivas 
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CAPÍTULO 3 
 
 

DISTRIBUCIÓN DE ESFUERZOS 
EN LA MASA DE SUELO 
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La distribución de esfuerzos en la masa de suelo, como lo han demostrado algunos 
investigadores (Boussinesq, Westergard, Frölich, entre otros), está determinada 
exclusivamente por propiedades geométricas, es decir, por la magnitud de las cargas, la forma 
de aplicación de las mismas (puntual, circular, rectangular, triangular, poligonal), si la carga 
está aplicada en la superficie o dentro de la masa de suelo, la profundidad; siempre y cuando 
se cumplan las siguientes hipótesis, un medio semi-infinito, continuo, homogéneo, isótropo, 
elástico, lineal. Por otro lado, introduciremos el concepto de esfuerzos efectivos, debido a que, 
también existe la posibilidad de generar un cambio en el estado de esfuerzos inicial, aún 
cuando no se aplique una sobrecarga, es decir, una disminución en la presión de poro, 
generará un incremento de los esfuerzos efectivos de acuerdo a la ec. 3.1, y por tanto, que el 
suelo se deforme. Para ello, es indispensable definir las fuerzas que actúan así como también 
el área de contacto de éstas. 
 

𝜎! = 𝜎 − 𝑢     (ec. 3.1) 
 

Donde 
 
𝜎!  𝐸𝑠𝑓𝑢𝑒𝑟𝑧𝑜  𝑒𝑓𝑒𝑐𝑡𝑖𝑣𝑜  
𝜎  𝐸𝑠𝑓𝑢𝑒𝑟𝑧𝑜  𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙  
𝑢  𝑃𝑟𝑒𝑠𝑖ó𝑛  𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟𝑠𝑡𝑖𝑐𝑖𝑎𝑙  (ó  𝑑𝑒  𝑝𝑜𝑟𝑜) 
 
La ec. 3.1, define el principio fundamental de la mecánica de suelos. 
 
Ahora bien, si hacemos un análisis microscópico, determinaremos las fuerzas que actúan en la 
masa de suelo, la Fig. 3.1 nos ayudará a comprender este análisis. 
 
 

	
  
Fig.	
  3.1	
  Definición	
  de	
  esfuerzo	
  (Lambe	
  et	
  al,	
  2012)	
  

	
  
Si colocamos una celda de medición (elemento A) dentro del terreno, las partículas ejercerán 
fuerzas normales y tangenciales sobre las caras del elemento sensible, si cada cara es 
cuadrada, de lado a, es posible definir los esfuerzos que actúan sobre la celda mediante las 
ecs. 3.2. 
	
  

𝜎! =
!!
!!
	
   	
   	
   	
   	
   (ec.	
  3.2a)	
  

	
  
𝜎! =

!!
!!
	
  	
   	
   	
   	
   (ec.	
  3.2b)	
  

	
  
𝜏! =

!!
!!
	
   	
   	
   	
   	
   (ec.	
  3.2c)	
  

	
  
𝜏! =

!!
!!
	
   	
   	
   	
   	
   (ec.	
  3.2d)	
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Donde Nv y Nh son las fuerzas normales en direcciones vertical y horizontal, respectivamente; 
Tv y Th son las fuerzas tangenciales vertical y horizontal, respectivamente. Si consideramos 
ahora un sistema de partículas más complejo, y colocamos un plano imaginario, como el de la 
Fig. 3.2, podremos definir los esfuerzos normal y tangencial en la masa de suelo. 
 
	
  
	
  

	
  
Fig.	
  3.2	
  Definición	
  de	
  los	
  esfuerzos	
  en	
  un	
  sistema	
  de	
  partículas	
  (Lambe	
  et	
  al,	
  2012)	
  

 
La suma de las componentes normales al plano de todas las fuerzas, dividida por el área del 
plano es el esfuerzo normal (ec. 3.3), análogamente la suma de las componentes tangenciales 
(en dirección X ó Y) dividida por el plano será el esfuerzo tangencial o cortante (ec. 3.4). 
 
 

𝜎 = !
!!
	
   	
   	
   	
   	
   	
   (ec.	
  3.3)	
  

	
  
𝜏! =

!!
!!
	
   	
   	
   	
   	
   (ec.	
  3.4a)	
  

	
  
𝜏! =

!!
!!
	
   	
   	
   	
   	
   (ec.	
  3.4b)	
  

	
  
 

3.1 Esfuerzos geostáticos 
 
Los esfuerzos en la masa de suelo como se mencionó anteriormente, pueden ser causados por 
dos factores principales, por una sobrecarga o por el peso propio del suelo, ambos casos 
suelen ser complicados de analizar dada la complejidad de la estructura del mismo, sin 
embargo, en esta parte nos enfocaremos a analizar el efecto del peso propio; existe una 
simplificación, la cual se presenta a menudo en la naturaleza, y que da lugar a un estado de 
esfuerzos muy sencillo: cuando la superficie del terreno es horizontal, las propiedades no 
varían de manera horizontal en una gran extensión. Este caso se presenta frecuentemente, 
específicamente en suelos sedimentarios, las arcillas de acuerdo a su origen geológico, se 
engloban en este campo. A este estado de esfuerzos se le denomina geostático, y pueden ser 
verticales u horizontales. 
 
Los esfuerzos geostáticos tienen la particularidad, que no presentan esfuerzos tangenciales 
horizontales ni verticales, es decir, se puede calcular únicamente considerando el peso de 
suelo que está por encima de la profundidad a la que se quiere obtener el esfuerzo, empleando 
la ec. 3.5. 
 
 

𝜎! = 𝛾𝑧      (ec. 3.5) 
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Donde 
 
𝜎!  𝐸𝑠𝑓𝑢𝑒𝑟𝑧𝑜  𝑣𝑒𝑟𝑡𝑖𝑐𝑎𝑙  𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙  
 
𝛾  𝑃𝑒𝑠𝑜  𝑒𝑠𝑝𝑒𝑐í𝑓𝑖𝑐𝑜  𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙  𝑑𝑒𝑙  𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜  
 
𝑧  𝑃𝑟𝑜𝑓𝑢𝑛𝑑𝑖𝑑𝑎𝑑   
 
La ec. 3.5 se limita a considerar el peso específico como constante; generalmente un suelo 
resultará más compacto al aumentar la profundidad, por el efecto de los esfuerzos geostáticos, 
por ello, si el peso específico varía de forma continua, los esfuerzos verticales se calculan 
mediante la ec. 3.6. 
 

𝜎! = 𝛾!(𝑧)
!
! 𝑑𝑧     (ec. 3.6) 

 
La relación entre los esfuerzos geostáticos vertical y horizontal, se expresa por un coeficiente 
denominado coeficiente de esfuerzo lateral K, definido por la ec. 3.7, cabe mencionar que los 
esfuerzos son totales. 
 

𝐾 = !!
!!

      (ec. 3.7) 
 

Si bien los esfuerzos definidos (vertical y horizontal) son los totales, cuando existe la presencia 
de agua, es posible calcular los esfuerzos efectivos, mediante la ec. 3.1, y realizar los análisis 
en término de los esfuerzos efectivos. Cuando se habla de esfuerzos efectivos, se define un 
nuevo coeficiente que relaciona los esfuerzos vertical y horizontal, denominado coeficiente de 
presión de tierras en reposo K0 (ec. 3.8). 
 

𝐾! =
!!
!

!!!
      (ec. 3.8) 

 
Es posible calcular los esfuerzos geostáticos, empleando el modelado numérico por medio del 
elemento finito, dicha herramienta es muy potente, esto se ve reflejado en un ejemplo sencillo, 
si consideramos un estrato de arcilla con un peso específico total 𝛾 = 18 !"

!! y espesor 𝑧 = 22𝑚, 
empleando la ec. 3.1 obtenemos que a 22m de profundidad tenemos un esfuerzo vertical 
𝜎! = 396  𝑘𝑃𝑎. Ahora bien, si hacemos el modelo, vemos en la Fig. 3.3 que se obtiene el mismo 
resultado a dicha profundidad. 
 
 

	
  
Fig.	
  3.	
  3	
  Cálculo	
  de	
  los	
  esfuerzos	
  geostáticos	
  con	
  modelado	
  numérico 
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3.2 Esfuerzo debido a una sobrecarga en la superficie 
 
La distribución de esfuerzos en la masa de suelo, puede calcularse mediante la teoría de la 
elasticidad, Boussinesq (1885) encontró la solución para calcular los esfuerzos bajo un punto al 
aplicar un carga puntual en la superficie, considerando que es un medio semi-infinito, elástico, 
lineal, homogéneo, isótropo. De acuerdo a la Fig. 3.3 el esfuerzo vertical a cierta profundidad 
se calcula en función de la ec. 3.9. 
 
 

 	
  
Fig.	
  3.4	
  Carga	
  puntual	
  aplicada	
  en	
  la	
  superficie	
  (Boussinesq,	
  1885) 

 

𝜎! =
!!
!!!!

. !

!! !
!
!

!
!
     (ec. 3.9) 

 
donde 
 
𝑄  𝐶𝑎𝑟𝑔𝑎  𝑝𝑢𝑛𝑡𝑢𝑎𝑙  𝑎𝑝𝑙𝑖𝑐𝑎𝑑𝑎  𝑒𝑛  𝑠𝑢𝑝𝑒𝑟𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒  
 
𝑧  𝑃𝑟𝑜𝑓𝑢𝑛𝑑𝑖𝑑𝑎𝑑  𝑑𝑒𝑙  𝑝𝑢𝑛𝑡𝑜  𝑑𝑒  𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟é𝑠  
 
𝑟  𝐷𝑖𝑠𝑡𝑎𝑛𝑐𝑖𝑎  ℎ𝑜𝑟𝑖𝑧𝑜𝑛𝑡𝑎𝑙  𝑚𝑒𝑑𝑖𝑑𝑎  𝑑𝑒𝑙  𝑝𝑢𝑛𝑡𝑜  𝑑𝑒  𝑎𝑝𝑙𝑖𝑐𝑎𝑐𝑖ó𝑛  𝑑𝑒  𝑙𝑎  𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎  𝑎𝑙  𝑝𝑢𝑛𝑡𝑜  𝑑𝑒  𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟é𝑠  
 
Otro método para calcular los esfuerzos debidos a una carga puntual en la superficie, es el que 
propone Westergard, basándose en las mismas hipótesis que Boussinesq. 
 

𝜎! =
!"
!!!!

!

!! !
!
!

!
!
    (ec. 3.10) 

 
Donde 
 

𝐾 = !!!!
!(!!!)

     (ec. 3.10a) 

 
 
De manera análoga Frölich propone una ecuación similar a las anteriores. 
 

𝜎! =
!"
!!!!

!

!! !
!
!

!!!
!

    (ec. 3.11) 

 
𝜒 = 2  𝑝𝑎𝑟𝑎  𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜𝑠  𝑒𝑠𝑡𝑟𝑎𝑡𝑖𝑓𝑖𝑐𝑎𝑑𝑜𝑠  
 
𝜒 = 4, 𝑝𝑎𝑟𝑎  𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜𝑠  𝑒𝑛  𝑞𝑢𝑒  𝑙𝑎  𝑐𝑜𝑚𝑝𝑟𝑒𝑠𝑖𝑏𝑖𝑙𝑖𝑑𝑎𝑑  𝑠𝑒  𝑟𝑒𝑑𝑢𝑐𝑒  𝑐𝑜𝑛  𝑙𝑎  𝑝𝑟𝑜𝑓𝑢𝑛𝑑𝑖𝑑𝑎𝑑 
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3.2.1 Rectangular 

 
Las soluciones propuestas anteriormente, se pueden integrar para obtener la distribución de 
esfuerzos, generados por un área rectangular cargada uniformemente, con la limitante que 
dicha integración se hizo para calcular los esfuerzos en la esquina de dicha área, pero que, 
empleando el principio de superposición es posible determinar la distribución de esfuerzos bajo 
cualquier punto aún afuera del área cargada.  

 
 

	
  
Fig.	
  3.5	
  Área	
  rectangular	
  cargada	
  uniformemente 

a) Ecuación de Boussinesq 
 
 

𝜎! =
!
!!
[ !
!!!! +

!
!!!!

!"

!!!!!!!
+ tan!!( !"

!!!!!!!
)]   (ec. 3.12) 

 
 

b) Ecuación de Westergard 
 
 

𝜎! =
!
!!
tan!! !"

! !!!!!!!!
    (ec. 3.13) 

 
 

c) Ecuación de Frölich 
 
c.1) 𝜒 = 2 
 

𝜎! =
!
!!

!

!!!!
tan!! !

!!!!
+ !

!!!!
tan!! !

!!!!
  (ec. 3.14a) 

 
 
c.2) 𝜒 = 4 
 

𝜎! =
!
!!
[ !
!!!! +

!
!!!!

!"
!!!!!!!

+ !(!!!!!)

(!!!!)
!
!
tan!! !

!!!!
+ !(!!!!!

(!!!!)
!
!
tan!!( !

!!!!
)] (ec. 3.14b) 

 
 
Donde 
 
 

𝑚 =
𝐵!
𝑧

 
 
 

𝑛 =
𝐵!
𝑧
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3.2.2 Circular 

 
Las gráficas de las Figs. 3.6 y 3.7 dan los esfuerzos normales (vertical y horizontal) producidos 
por una carga uniformemente repartida en una superficie circular de radio R. Otra herramienta 
que es de uso común, son las cartas de Newmark, de las cuales no se detallará ya que no es el 
objetivo de esta tesis. 

 
 

	
  
Fig.	
  3.6	
  Esfuerzo	
  vertical	
  por	
  sobrecarga	
  circular 

	
  
Fig.	
  3.7	
  Esfuerzos	
  debidos	
  a	
  sobrecarga	
  circular	
  en	
  superficie	
  (Newmark,	
  1942). 

 
Donde 
 
∆𝜎! = ∆𝜎! 
 
∆𝜎! = ∆𝜎! 
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3.2.3 Poligonal 

 
Tomando como base la Fig. 3.8 se detalla el proceso para el cálculo de la distribución de 
esfuerzos, causada por un área poligonal cargada uniformemente. Posteriormente se muestran 
las integraciones hechas para la solución de Boussinesq, Westergard y Frölich. 

 
 
 

	
   	
  
Fig.	
  3.8	
  Polígono	
  cargado	
  uniformemente 

 
 
 

1. 𝑥!! = 𝑥! − 𝑥!; 𝑦!! = 𝑦! − 𝑦! (j = i, i+1) 
 

2. 𝐹 = 𝑥!!𝑦!!!! − 𝑥!!!! 𝑦!! 
	
  

a) Si F = 0, S = 0 
b) Si F > 0, S = 1 
c) Si F < 0, S = -1 

 
3. 𝐶 = 𝑥!!𝑥!!!! + 𝑦!!𝑦!!!!  

 
4. 𝛼 = tan!! !

!
 

	
  
5. 𝜌! = 𝑥!!

! + 𝑦!!
!  , (j = i, i+1) 

 
6. 𝐿 = (𝑥!!!! − 𝑥!!)! + (𝑦!!!! − 𝑦!!)! 

	
  
 

7. 𝐻 = !!!!!! !"#!
!

 
 

8. 𝐴 = !
!
 

	
  
9. a) 𝑅! = 𝑀𝑒𝑛𝑜𝑟  (𝜌!!, 𝜌!!!! ) 

b)	
  𝑅! = 𝑀𝑎𝑦𝑜𝑟  (𝜌!!,𝜌!!!! )	
  
	
  

10. 𝐷 =   𝑅! − 𝑅! cos𝛼 
a) Si D > 0, S’ = 1 
b) Si D < 0, S’ = -1 
c) Si D = 0, S’ = 0 

	
  
 
 
Posteriormente se calculan los siguientes parámetros, dependiendo de la fórmula que se 
emplee. 
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𝐴 =
𝑧
𝐻	
  

	
  
𝑟! =

!!
!
	
  	
  (i	
  =	
  1,	
  2)	
  

	
  
𝑞! =

!!
!
	
  	
  (i	
  =	
  1,	
  2)	
  

	
  
	
  

1. Ecuación de Boussinesq 
 
 

𝜎! =
𝑆𝑄
2𝜋

𝛼 − 𝑆! tan!! 𝐵! − tan!! 𝐵! +
𝑆!𝐵! + 𝐵!
𝐴! + 1

 

 
Donde 
 

𝐵! =
𝑞!! − 1
𝑟!! + 1

     , 𝑖 = 1, 2  

 
 

2. Ecuación de Westergaard 
 
 

𝜎! =
𝑆𝑄
2𝜋

𝛼 − 𝑆! tan!!𝑊! − tan!!𝑊!  
 
Donde 
 

𝑊! = 𝐾
𝑞!! − 1
𝐾! + 𝑟!!

     , (𝑖 = 1, 2) 

 
𝐾 = 𝐶𝑜𝑛𝑠𝑡𝑎𝑛𝑡𝑒 
 
 

3. Ecuación de Fröhlich 
 
 
a) 𝜒 = 2 
 

𝜎! =
𝑆𝑄
2𝜋

1
𝐴! + 1

𝑆! tan!!(
𝐸!
𝐴! + 1

+ tan!!(
𝐸!
𝐴! + 1

)} 

 
Donde 
 

𝐸! = 𝑞!! − 1    , (𝑖 = 1, 2) 

 
 
 
b) 𝜒 = 4 
 

𝜎! =
𝑆𝑄
4𝜋

1
𝐴! + 1

𝑆!𝐶! + 𝐶!  
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Donde 
 

𝐶! =
3𝐴! + 2
𝐴! + 1

tan!!
𝑞!! − 1
𝐴! + 1

+
𝑞!! − 1
𝑟!! + 1

      	
  

(𝑖 = 1, 2) 
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CAPÍTULO 4 
 
 
 

TEORÍA DE LA CONSOLIDACIÓN 
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4.1 Consolidación primaria 
 
4.1.1. Definición 

 
Cuando una arcilla totalmente saturada es sometida a un incremento de esfuerzo externo, en 
principio dicho incremento lo tomará directamente el agua de los poros, generando un 
incremento en la presión intersticial; después de cierto tiempo transcurrido, se presenta un 
diferencial entre la presión de poro y la presión en la frontera, ocasionando una condición 
drenada, es decir, que exista flujo de agua, disipándose gradualmente la presión de poro, este 
fenómeno va ligado directamente con la permeabilidad que se tenga, por tanto, el incremento 
de esfuerzos los irá tomando la parte sólida, incrementando así los esfuerzos efectivos y por 
consiguiente que la arcilla presente cierta deformación. A este fenómeno se le denomina 
consolidación. En el diagrama de la Fig. 4.1 se resume de manera esquemática dicho 
fenómeno. 

 
 

	
  
Fig.	
  4.1	
  Modelo	
  reológico	
  (consolidación) 

 
El sistema de resortes con una rigidez K equivalente representan el esqueleto del suelo, el 
agua propiamente a la fase líquida y las válvulas por donde sale el agua, la permeabilidad k. 

 
La teoría de la consolidación fue desarrollada por Terzaghi en 1925, (año considerado como el 
nacimiento de la mecánica de suelos moderna) él propuso el modelo reológico de la Fig. 4.1 y 
la ecuación que gobierna la consolidación unidimensional (ec. 4.1). 

 
 
 

𝐶!
!!!
!"!

= !"
!"

     (ec. 4.1) 
 

Donde 
 

𝑢  𝑃𝑟𝑒𝑠𝑖ó𝑛  𝑑𝑒  𝑝𝑜𝑟𝑜, 𝑒𝑠  𝑓𝑢𝑛𝑐𝑖ó𝑛  𝑑𝑒  𝑙𝑎  𝑝𝑟𝑜𝑓𝑢𝑛𝑑𝑖𝑑𝑎𝑑  𝑧  𝑦  𝑒𝑙  𝑡𝑖𝑒𝑚𝑝𝑜  𝑡  
 
𝑧  𝑃𝑟𝑜𝑓𝑢𝑛𝑑𝑖𝑑𝑎𝑑  
 
𝑡  𝑇𝑖𝑒𝑚𝑝𝑜  
 
𝐶!  𝐶𝑜𝑒𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒  𝑑𝑒  𝑐𝑜𝑛𝑠𝑜𝑙𝑖𝑑𝑎𝑐𝑖ó𝑛 
 
La manera de obtener el coeficiente de consolidación, así como la definición de otros 
parámetros de interés, se hará más adelante. 

 
 

 

210 Chapter 7

Piston

Spring

Pore water

Figure 7.1 Mechanical model to explain the process of consolidation

when all the load will be carried by the spring and none by the water. The time required to attain this
condition depends upon the number and size of the holes made in the piston. A few small holes
represents a clay soil with poor drainage characteristics.

When the spring-water system attains equilibrium condition under the imposed load, the
settlement of the piston is analogous to the compression of the clay-water system under external
pressures.

One-Dimensional Consolidation
In many instances the settlement of a structure is due to the presence of one or more layers of soft
clay located between layers of sand or stiffer clay as shown in Fig. 7.2A. The adhesion between the
soft and stiff layers almost completely prevents the lateral movement of the soft layers. The theory
that was developed by Terzaghi (1925) on the basis of this assumption is called the
one-dimensional consolidation theory. In the laboratory this condition is simulated most closely by
the confined compression or consolidation test.

The process of consolidation as explained with reference to a mechanical model may now be
applied to a saturated clay layer in the field. If the clay strata shown in Fig 7.2 B(a) is subjected to an
excess pressure Ap due to a uniformly distributed load/? on the surface, the clay layer is compressed over

Sand

Sand

Drainage
faces

Figure 7.2A Clay layer sandwiched between sand layers
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4.1.2. Hipótesis 

 
- Homogeneidad 
- Totalmente saturado (S = 100%) 
- El agua y los granos del suelo son incompresibles 
- Un elemento diferencial de dimensiones dx, dy y dz tendrá el mismo 

comportamiento que uno con dimensiones x, y, z 
- El flujo de agua es unidimensional 
- La compresión es unidimensional 
- Es válida la Ley de Darcy (𝑣 = 𝑘𝑖) 
- Las propiedades del suelo son constantes con respecto al tiempo 
- Los parámetros dependen del nivel de esfuerzo vertical 
 
 

4.1.3. Curva de consolidación 
 

Para obtener una curva de consolidación, es común realizar ensayes en el odómetro, el 
dispositivo se muestra en Fig. 4.2., cabe mencionar que en la prueba al restringir los 
desplazamientos horizontales, la única deformación que se tendrá será la vertical, lo que 
conlleva a que la deformación volumétrica total 𝜀!, sea igual a la deformación vertical 𝜀!. 
 

 

	
  
Fig.	
  4.2	
  Odómetro. 

 
Durante una prueba de consolidación, se aplican varios incrementos de esfuerzo, en cada 
incremento se tendrá una curva de consolidación diferente, es importante definir bajo qué 
cargas se iniciará el proceso, ya que es primordial conocer cuál ha sido el máximo esfuerzo 
que ha soportado el suelo a lo largo de su historia geológica. Una curva de consolidación se 
define como una gráfica tiempo-deformación en escala semilogarítmica (Fig. 4.3). 
 

 

	
  
Fig.	
  4.3	
  Curvas	
  de	
  consolidación	
  típicas	
  de	
  arcillas	
  sensitivas. 

  
 

De las curvas de consolidación es posible obtener el coeficiente de consolidación CV. Para ello 
es necesario definir el factor tiempo T, el cuál es un parámetro adimensional que va ligado 
directamente con el grado de consolidación U, en la curva de la Fig. 4.4 se presenta la relación 
entre estos dos valores. 
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Fig.	
  4.4	
  Curva	
  factor	
  tiempo	
  vs.	
  grado	
  de	
  consolidación	
  

	
  
La importancia de este gráfico toma relevancia, al calcular el Cv, comúnmente se usa el t50 que 
es el tiempo necesario para que una muestra de suelo se consolide al 50% el valor del factor 
tiempo para U50 es 𝑇!" = 0.197. de la ec. 4.2, tenemos. 

 
 

𝐶! = 𝑇 !!!

!
     (ec. 4.2) 

 
Donde 

 
𝑇  𝐹𝑎𝑐𝑡𝑜𝑟  𝑡𝑖𝑒𝑚𝑝𝑜  
 
𝑡  𝑇𝑖𝑒𝑚𝑝𝑜  𝑑𝑒𝑝𝑒𝑛𝑑𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒  𝑑𝑒𝑙  𝑔𝑟𝑎𝑑𝑜  𝑑𝑒  𝑐𝑜𝑛𝑠𝑜𝑙𝑖𝑑𝑎𝑐𝑖ó𝑛  𝑐𝑜𝑠𝑖𝑑𝑒𝑟𝑎𝑑𝑜  
 
𝐻!   𝐸𝑠𝑝𝑒𝑠𝑜𝑟  𝑒𝑓𝑒𝑐𝑡𝑖𝑣𝑜, 𝑡𝑟𝑎𝑦𝑒𝑐𝑡𝑜𝑟𝑖𝑎  𝑚á𝑥𝑖𝑚𝑎  𝑑𝑒  𝑢𝑛𝑎  𝑝𝑎𝑟𝑡í𝑐𝑢𝑙𝑎  𝑑𝑒  𝑎𝑔𝑢𝑎 

 
 

En la fig. 4.5 se muestra un método gráfico para la obtención del t50. 
 
 

	
  
Fig.	
  4.5	
  Obtención	
  de	
  t50 
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4.1.4. Solución 

 
La solución de la ec. 4.1 se realiza por medio de una serie de Taylor (Taylor, 1948). 

 
 

𝑢 = (!
!

!!!
!!! 𝑢! sin

!"#
!!

𝑑𝑧)(sin !"#
!!
)!!

! 𝑒
!!!!!!!
!!!   (ec. 4.3) 

 
donde 

 
𝑛 = 2𝑚 + 1;           𝑚 = 0, 1, 2,… ,∞    (ec. 4.3a) 

 
𝑀 = !

!
(2𝑚 + 1)     (ec. 4.3b) 

 
 

Con estos parámetros definidos la ec. 4.3 se puede reescribir como: 
 
 

𝑢 = !!!
!

sin!"
!

𝑒!!!!!!!
!!!     (ec. 4.4) 

 
 

Usualmente los programas de elemento finito calculan el grado de consolidación medio 𝑈!, para 
ello se hace una parametrización de la profundidad z con respecto al espesor H. Empleando la 
ec. 4.4 se obtienen unas curvas llamadas isócronas, son curvas que representan el grado de 
consolidación a diferentes valores de z/H para un mismo factor tiempo T (Fig. 4.6). 

 
 

	
  
Fig.	
  4.6	
  Isócronas 
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4.2 Consolidación secundaria 
 
La teoría de la consolidación de Terzaghi, aparentemente da buenos resultados para el cálculo 
de asentamientos en función del tiempo, en depósitos de arcilla, sin embargo este proceso se 
lleva a cabo a medida que se disipa la presión de poro (agua gravitacional), pero, se observa 
que, las deformaciones siguen aumentando con respecto al tiempo, esto debido a un fenómeno 
de origen viscoso-intergranular (agua adsorbida), es decir, por el agua que se encuentra 
adherida a los granos. El efecto plasto-viscoso es causado, principalmente, por el 
“resbalamiento” de los granos entre sí, hasta encontrar una posición más estable, por efecto de 
la carga aplicada. 
 
Buisman (1936) fue tal vez, el primer autor en investigar este fenómeno (creep), y proponer una 
ley que determinara los asentamientos, ya que la teoría de la consolidación no era suficiente 
para ello. Dicha ley, se resume en la ec. 4.5. 
 
 

𝜀 = 𝜀! − 𝐶! log
!!!!!

!!
       ;   𝑝𝑎𝑟𝑎  𝑡! > 0   (ec. 4.5) 

 
 

Donde 𝜀! es la deformación unitaria al final del proceso de consolidación, 𝑡′ el tiempo efectivo 
medido a partir del inicio de la consolidación secundaria, 𝑡! el tiempo correspondiente al final 
del proceso de consolidación y 𝐶! es una constante que depende del tipo de minerales de 
arcilla. 
 
Basándose en los trabajos de Bjerrum (1967), Garlanger (1972) propuso una nueva ecuación 
para definir la consolidación secundaria  
 
 

𝑒 = 𝑒! − 𝐶! log
!!!!!

!!
    (ec. 4.5) 

 
 
En la gráfica de la Fig. 4.7 se observa la curva de consolidación que define la ec. 4.5. 
 
 

	
  
Fig.	
  4.7	
  Curva	
  de	
  consolidación	
  (Buisman,	
  1936) 

 
Como se puede observar en la Fig. 4.7, el comportamiento plástico con retardamiento viscoso 
entre los granos, está regido por una ley logarítmica lineal. Más adelante se detallará que 
existen diferentes curvas de consolidación, estudiadas por Zeevaert. 
 
  
4.2.1 Definición 

 
La consolidación secundaria, creep, viscosidad intergranular, se define como el proceso en el 
cual un depósito de arcilla, presenta deformaciones con respecto al tiempo, por efecto del agua 
adsorbida, es decir, el agua que se encuentra adherida a los granos, ocasionando un  
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fenómeno viscoso, dicha viscosidad, varía en función del tiempo. Zeevaert (1948) investigó 
dicho fenómeno, y propuso un modelo reológico (Fig. 4.8), para definir el comportamiento a 
largo plazo de las arcillas, que definió como unidad Z. 

 
 

	
  
Fig.	
  4.8	
  Modelo	
  reológico	
  ,	
  unidad	
  Z	
  (Zeevaert,	
  1948)	
  

	
  
Dicho	
  modelo	
  consta	
  de	
  dos	
  amortiguadores	
  en	
  un	
  arreglo	
  en	
  paralelo,	
  el	
  amortiguador	
  N	
  con	
  una	
  
fluidez	
  𝜙!	
  constante,	
  mientras	
  que	
   el	
   amortiguador	
  2	
  presenta	
  una	
   fluidez	
  𝜙!	
  que	
  disminuye	
   con	
  
respecto	
  	
  al	
  tiempo.	
  Las	
  ecs.	
  4.6	
  y	
  4.7	
  definen	
  el	
  comportamiento	
  de	
  la	
  unidad	
  Z.	
  

	
  
	
  

𝜀! = 𝜙!𝜎!	
   	
   	
   	
   (ec.	
  4.6)	
  
	
  

𝜀! =
!
!!!

𝜎!	
   	
   	
   	
   (ec.	
  4.7)	
  
   
  
Más adelante se determinará la relación entre estas ecuaciones, para posteriormente, 
resolverlas.  

 
  
4.2.2 Hipótesis 

 
 
- El fenómeno de consolidación secundaria tiene efecto, aunque en menor magnitud, 

al iniciar la consolidación primaria, es decir, ocurren de manera simultánea. 
 

- El suelo está compuesto por dos estructuras internas con comportamiento 
mecánico diferente; la primera formada por minerales de arcilla que generan 
flóculos y representan la estructura viscosa intergranular, llamados poros 
microscópicos; la segunda formada por granos más grandes y que son capaces de 
soportar los esfuerzos efectivos, llamados poros SS (Fig. 4.9). 

 
- La presión en los poros microscópicos siempre será igual o mayor a la presión en 

los poros SS. 
 
 
 
 

 
















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Φ
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Φ
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=
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N
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b

a
tb

a lnσε    (20) 

 
z

N 2

z  
 
Figura 4. Modelo de viscosidad intergranular. Unidad Z 
(Zeevaert, 1986) 
 
 
En el modelo de Newton, de acuerdo con las ecuaciones 
16 y 19 
 

z

N

N
St

N

N

tb
a

a

σεσ
++

Φ

Φ
=

Φ
=

•1
 

 
Para t = 0   σN = σz, de donde b = 0 
 
Reemplazando en la ecuación 20 
 



















Φ

Φ
+

=

N

N
zSt a

a
t

a lnσε     (21) 

 
Por otra parte  ln x = 2.31 log10 x = 2.31 log x 
 
Tomando en cuenta un gran número de modelos Z en 
serie 
 







 Φ

+= t
a

a
N

zSt 1log31.2 σε    (22) 

 
Pero 
 

o

St
St

z∆
=

δ
ε  

 
Por lo tanto 
 

( ) 





 Φ

+∆= t
a

za
N

ozSt 1log31.2 σδ   (23) 

 
St = Ct log [1 +  t]     (24) 
 
siendo 
 
Ct = 2.31  (zo) σz     (25) 
 

a

NΦ
=λ       (26) 

 
La ecuación 23 la podemos poner de la siguiente forma 
 

( )
( )








 ∆

∆

Φ
+= t

C

z

z

C

a
C

v

e

e

vN
tSt

2

2
1logδ   

 
Pero (ecuación 14) 
 

( )2

e

v

z

tC
T

∆
=  

 

( )







 ∆Φ
+= T

C

z

a
C

v

eN
tSt

2

1logδ  

 

( )TCtSt ξδ += 1log     (27) 

 
donde 
 

( )
v

eN

C

z

a

2∆Φ
=ξ      (28) 

 
Por otra parte, de la ecuación 6 despejamos A 
 









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−

−=

o

z
a

z

z
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δ
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1ln

    (29) 
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Fig.	
  4.9	
  Estructura	
  de	
  arcillas	
  sensitivas	
  (Zeevaert,	
  1948) 

 
 

4.2.3 Curvas de consolidación 
 

Como se mencionó anteriormente, las curvas de consolidación son curvas deformación-tiempo 
que se generan aplicando un incremento de esfuerzo, en una prueba de consolidación; si bien 
en la consolidación primaria el comportamiento de éstas estará regido por sus propiedades 
mecánicas, en el caso de la consolidación secundaria los factores predominantes son la 
composición mineralógica y la presencia de sales que facilitan el proceso de floculación, dando 
origen a diferentes curvas de consolidación. 

 
Antes de definir las curvas, es necesario aclarar que existe un esfuerzo crítico 𝜎!, el cual es el 
esfuerzo con el que se rompe la estructura original del suelo, es el análogo al esfuerzo de 
preconsolidación en arcillas no sensitivas. 

 
 

4.2.3.1. Curva Tipo I 
 

Este tipo de curvas son características de suelos que tienen un nivel de esfuerzo actual, 
relativamente bajo con respecto al esfuerzo crítico (Fig. 4.10). 

 
 

	
  
Fig.	
  4.10	
  Curva	
  Tipo	
  I	
  (Zeevaert,	
  1948) 

 
Esta curva fue determinada de manera aproximada por Buisman (1936), observando una 
función lineal logarítmica en la parte de la consolidación secundaria. 

 



	
  
4	
  	
  	
  Teoría	
  de	
  la	
  Consolidación	
   	
   	
  	
  	
  	
  	
  	
  	
  

	
   37	
  

 
4.2.3.2. Curva Tipo II 

 
Para un nivel de esfuerzos mayor que el de las curvas tipo I, es decir, más cercano al esfuerzo 
crítico, se tiene la curva tipo II. 
 

	
  
Fig.	
  4.11	
  Curva	
  Tipo	
  II	
  (Zeevaert,	
  1948) 

 
4.2.3.3. Curva Tipo III 

 
Cuando se tiene un nivel de esfuerzos muy aproximado al esfuerzo crítico, la configuración de 
la curva, s como la que se muestra en la Fig. 4.12. 

 

	
  
Fig.	
  4.12	
  Curva	
  Tipo	
  III	
  (Zeevaert,	
  1948) 

 
4.2.3.4. Curva Tipo IV 

 
Si el nivel de esfuerzos es mayor que el esfuerzo crítico, se tendrá una curva como la que se 
muestra en la Fig. 4.13. 
 

	
  
Fig.	
  4.13	
  Curva	
  Tipo	
  IV	
  (Zeevaert,	
  1948) 
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4.2.4 Solución 

 
Tomando como referencia el modelo reológico de la Fig. 4.8 se establece el equilibrio y la 
compatibilidad de deformaciones, mediante las ecs. 4.8 y 4.9. 

 
 

Δ𝜎 = 𝜎! + 𝜎!     (ec. 4.8) 
 
 

∆𝜀 = 𝜀! = 𝜀!     (ec. 4.9) 
 
 

Sustituyendo e igualando los términos correspondientes de las ecs. 4.6 y 4.7, la solución de la 
ecuación diferencial: 

 
 

𝜀! =
!

!! !
!!
!!
Δ𝜎     (ec. 4.10) 

 
 

es 
 
 

𝜀! = 𝑎  Δ𝜎  𝑙𝑛
!! !

!!
!!

!! !
!!

    (ec. 4.11) 

 
 

Si consideramos que existe una infinidad de unidades Z, la ecuación que define el 
comportamiento plasto-viscoso de las arcillas sensitivas es (Zeevaert, 1984): 

 
 

!!
!!!!

= 𝛽 log 1 + 𝜉𝑇!     (ec. 4.12) 
 
  
Donde: 
 
𝑚!  𝐶𝑜𝑒𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒  𝑑𝑒  𝑐𝑜𝑚𝑝𝑟𝑒𝑠𝑖𝑏𝑖𝑙𝑖𝑑𝑎𝑑  𝑣𝑜𝑙𝑢𝑚é𝑡𝑟𝑖𝑐𝑎  𝑒𝑛  𝑐𝑜𝑛𝑠𝑜𝑙𝑖𝑑𝑎𝑐𝑖ó𝑛  𝑠𝑒𝑐𝑢𝑑𝑎𝑟𝑖𝑎  
 
𝛽  𝑃𝑎𝑟á𝑚𝑒𝑡𝑟𝑜  𝑞𝑢𝑒  𝑟𝑒𝑙𝑎𝑐𝑖𝑜𝑛𝑒  𝑙𝑎  𝑐𝑜𝑛𝑠𝑜𝑙𝑖𝑑𝑎𝑐𝑖ó𝑛  𝑝𝑟𝑖𝑚𝑎𝑟𝑖𝑎  𝑐𝑜𝑛  𝑙𝑎  𝑠𝑒𝑐𝑢𝑛𝑑𝑎𝑟𝑖𝑎, 𝑖𝑔𝑢𝑎𝑙  𝑎  
 
𝛽 =

𝑚!

𝑚!
 

 

𝜉  𝑃𝑎𝑟á𝑚𝑒𝑡𝑟𝑜  𝑎𝑑𝑖𝑚𝑒𝑛𝑠𝑖𝑜𝑛𝑎𝑙, 𝑖𝑔𝑢𝑎𝑙  𝑎  
4.61
𝛽

𝜙!
𝜙!

 

 
 

 
4.3. Curva de compresibilidad 

 
En una prueba odométrica, se obtiene una serie de curvas de consolidación, las cuales 
corresponden a ciertos incrementos de esfuerzo, ahora bien, para cada incremento de esfuerzo 
se tiene una deformación ó una relación de vacíos al final del proceso de consolidación, 
entonces, si dibujamos cada par de puntos en una gráfica en escala semilogarítmica, 
tendremos una curva llamada curva de compresibilidad, Por otra parte, como se mencionó 
anteriormente, el comportamiento de las arcillas dependerá de su composición mineralógica, su 
estructura molecular y de su origen geológico, así, la curva de compresibilidad, tendrá una 
forma característica, si se trata de una arcilla sensitiva ó de una arcilla no sensitiva, en la Fig. 
4.14, se observa la diferencia entre éstas. 
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   (a)	
   	
   	
   	
   	
  	
  	
  	
  	
  	
  	
  	
  	
  	
  	
  	
  	
  	
  	
  (b)	
  

Fig.	
  4.14	
  Curvas	
  de	
  compresibilidad	
  (a)	
  arcillas	
  no	
  sensitivas,	
  (b)	
  arcillas	
  sensitivas	
  (Deméneghi,	
  2010)	
  

 
 
 

4.4. Arcillas no sensitivas 
 

Las arcillas no sensitivas, generalmente se forman por sedimentos depositados en cuerpos de 
agua dulce, por tanto, su estructura molecular es dispersa (Zeevaert, 1988), de tal modo, que la 
viscosidad intergranular (aunque se presenta el fenómeno creep), se considera despreciable 
para fines de cálculo, en algunos casos. 

 
Tomando como referencia la curva de compresibilidad de la Fig. 4.14a, es posible clasificar a 
este tipo de arcillas, en función del estado de esfuerzos actual, de tal modo que, si el esfuerzo 
actual se encuentra en la rama de recarga, se dice que una arcilla es preconsolidada, y 
viceversa, si el esfuerzo actual es mayor cae en la  rama virgen, la arcilla será normalmente 
consolidada, en otras palabras, está en un proceso de consolidación. De aquí se define un 
nuevo parámetro llamado relación de preconsolidación (OCR Overconsolidation ratio), definido 
mediante la ec. 4.13. 

 
 

𝑂𝐶𝑅 = !!
!!!

     (ec. 4.13) 
 

 
Donde 

 
𝜎!  𝐸𝑠𝑓𝑢𝑒𝑟𝑧𝑜  𝑑𝑒  𝑝𝑟𝑒𝑐𝑜𝑛𝑠𝑜𝑙𝑖𝑑𝑎𝑐𝑖ó𝑛  
 
𝜎′!  𝐸𝑠𝑓𝑢𝑒𝑟𝑧𝑜  𝑣𝑒𝑟𝑡𝑖𝑐𝑎𝑙  𝑎𝑐𝑡𝑢𝑎𝑙 
 
 
Para calcular asentamientos a corto plazo, simplemente se aplica la teoría de la elasticidad, 
considerando un valor del módulo de Poisson ν = 0.5 , el módulo de la elasticidad E se obtiene 
de la curva esfuerzo-deformación de una prueba triaxial UU. Se ha observado que el valor de E 
depende del grado de alteración del material, específicamente en arcillas normalmente 
consolidadas (Skempton y Bjerrrum, 1957). 

 
Los asentamientos a largo plazo de un estrato de arcilla preconsolidada, totalmente saturada, 
se obtienen a partir de resultados de pruebas de consolidación unidimensional, practicadas 
sobre muestras inalteradas extraídas del estrato de suelo. En ocasiones la estimación de la 
compresión se acerca en forma más o menos satisfactoria a la compresión que sufre el estrato 
en el campo. Sin embargo, otras veces ocurre que la deformación de la arcilla en el campo es 
menor que la deformación estimada con los resultados del ensaye de consolidación 
unidimensional. Skempton y Bjerrum (1957) analizaron este fenómeno y concluyeron que esta 
diferencia se debe a que el incremento de esfuerzo desviador in situ no necesariamente es  
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similar al incremento de esfuerzo desviador en el laboratorio. Esta discrepancia hace que el 
incremento de presión de poro en el campo sea menor que el incremento de presión de poro 
en el consolidómetro, lo que a su vez da lugar a que la compresión in situ sea menor que la 
compresión en el laboratorio. 

 
Por otra parte, una arcilla preconsolidada ha almacenado energía de deformación debido a la 
mayor carga que tuvo durante su historia geológica; cuando ocurre en este suelo un 
incremento de esfuerzo desviador, se libera parte de esta energía de deformación. En 
consecuencia, el incremento de presión de poro en el campo resulta menor que el incremento 
de presión de poro en el odómetro. 

 
En lo que resta de la presente tesis, se realizarán únicamente análisis en arcillas 
preconsolidadas, ya que generalmente no se diseñan cimentaciones superficiales en arcillas 
normalmente consolidadas, debido a que tendrán asentamientos de gran magnitud. Es por ello 
que, cuando se haga referencia a arcillas no sensitivas, se hablará específicamente de arcillas 
preconsolidadas. 

 
 

4.5. Arcillas sensitivas 
 

Las arcillas sensitivas se forman en cuerpos de agua salada, y, por esta razón, poseen una 
estructura floculenta, lo que ocasiona que su comportamiento sea muy diferente a las arcillas 
que se producen en cuerpos de agua dulce. La estructura floculenta da lugar a que en una 
arcilla sensitiva sus partículas queden unidas entre sí, y, por tanto, su rigidez no dependa de 
manera significativa de la presión vertical efectiva en el campo; es decir, su rigidez (o 
deformabilidad) está supeditada más al pegamento entre partículas que a la presión vertical 
efectiva. 
 
Por otra parte, la adhesión entre los granos es relativamente débil, lo que ocasiona que, 
además de la deformación por consolidación primaria, en estos suelos se manifieste en forma 
notable el fenómeno de deformación por consolidación secundaria. Así, las arcillas sensitivas 
exhiben diversas clases de curvas de consolidación, siendo tres de ellas típicas: (a) curvas tipo 
I, (b) curvas tipo II, y (c) curvas tipo III (Zeevaert, 1948). 
 
Los cationes del agua reducen la carga eléctrica negativa de la superficie de las partículas del 
suelo, y favorecen la unión de dichas partículas; este fenómeno da lugar a una estructura 
floculenta (o estructura en “castillo de naipes”) del suelo, el cual queda formado por “cadenas”, 
cuyos eslabones son los propios granos del mismo. A estos sedimentos los denominamos 
“arcillas sensitivas”. 

 
En la Fig. 4.14b se presenta la curva de compresibilidad de una arcilla sensitiva, en la cual se 
observa un comportamiento diferente al de una arcilla preconsolidada o normalmente 
consolidada. 
 
Las partículas de las arcillas sensitivas quedan unidas por un “pegamento” (de baja magnitud). 
Si el incremento de carga sobre este suelo es pequeño y no rompe la liga entre partículas, la 
deformación del mismo suele ser pequeña, mientras que si el incremento es de magnitud tal 
que destruye dicha liga, la deformación del suelo es muy grande, lo que conduce a fuertes 
asentamientos de las obras construidas sobre él. 
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El modelado numérico permite realizar diferentes análisis, en función de los esfuerzos, ya sean 
totales o efectivos, correspondientes a condiciones a corto y largo plazo, respectivamente, 
tomando como referencia el principio de los esfuerzos efectivos. Para ello se define el sistema 
de ejes coordenados que se empleará (Fig. 5.1).  
 
 

	
  
Fig.	
  5.1	
  Sistema	
  de	
  ejes	
  coordenados 

 
De la Fig. 5.1 se define el tensor esfuerzo, mediante la ec. 5.1. 
 
 

𝜎 =
𝜎!! 𝜎!" 𝜎!"
𝜎!" 𝜎!! 𝜎!"
𝜎!" 𝜎!" 𝜎!!

     (ec. 5.1) 

 
 
Si aplicamos el principio de los esfuerzos efectivos al tensor esfuerzo se tiene que: 
 

𝜎 ´ =
𝜎!!´ 𝜎!" 𝜎!"
𝜎!" 𝜎!!´ 𝜎!"
𝜎!" 𝜎!" 𝜎!!´

     (ec. 5.2) 

 
 

Cabe mencionar que los esfuerzos cortantes efectivos son iguales a los esfuerzos cortantes 
totales, debido a que el agua (como la mayoría de los fluidos) no presenta resistencia al 
esfuerzo cortante. Para un elemento diferencial de suelo, el tensor esfuerzo es simétrico. 
 
Existe otro sistema coordenado, con el cual es posible representar el estado de esfuerzos de 
un elemento de suelo, denominado espacio de esfuerzos principales (Fig. 5.2). 
 
 

	
  
Fig.	
  5.2	
  Espacio	
  de	
  esfuerzos	
  principales 

 

PRELIMINARIES ON MATERIAL MODELLING

2 PRELIMINARIES ON MATERIAL MODELLING

A material model is described by a set of mathematical equations that give a relationship
between stress and strain. Material models are often expressed in a form in which
infinitesimal increments of stress (or 'stress rates') are related to infinitesimal increments
of strain (or 'strain rates'). All material models implemented in PLAXIS are based on a
relationship between the effective stress rates, �̇', and the strain rates, ⇥̇. In the following
section it is described how stresses and strains are defined in PLAXIS. In subsequent
sections the basic stress-strain relationship is formulated and the influence of pore
pressures in undrained materials is described. Later sections focus on initial conditions
for advanced material models.

This Material Models Manual is a general manual for all PLAXIS programs and uses the
coordinate system as used in most programs (Figure 2.1). Please note that the new
PLAXIS 3D uses a different coordinate system where z is the vertical axis. Users should
realize this when reading this manual.

2.1 GENERAL DEFINITIONS OF STRESS

Stress is a tensor which can be represented by a matrix in Cartesian coordinates:

� =

⇤

⌥⌥⌥⇧

�xx �xy �xz

�yx �yy �yz

�zx �zy �zz

⌅

���⌃
(2.1)

In the standard deformation theory, the stress tensor is symmetric such that �xy = �yx ,
�yz = �zy and �zx = �xz . In this situation, stresses are often written in vector notation,
which involve only six different components:

� =
�

�xx �yy �zz �xy �yz �zx

⇥
T (2.2)

According to Terzaghi's principle, stresses in the soil are divided into effective stresses,
�', and pore pressures, �w :

� = �' + �w (2.3)

Pore pressures are generally provided by water in the pores. Water is considered not to

y

z
x

�
�

�

�

�

��

�

�

xx

xy

xz

yy

yx
yz

zz zx

zy

Figure 2.1 General three-dimensional coordinate system and sign convention for stresses
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-

-

-

- = - = -�'1

�'1

�'2

�'2

�'3

�'3

Figure 2.2 Principal stress space

Principal effective stresses can be written in terms of the invariants:

⌅'1 = p' +
2
3

q sin
⇤

⇥ � 2
3

⇤

⌅
(2.9a)

⌅'2 = p' +
2
3

q sin(⇥) (2.9b)

⌅'3 = p' +
2
3

q sin
⇤

⇥ +
2
3

⇤

⌅
(2.9c)

in which ⇥ is referred to as Lode 's angle (a third invariant), which is defined as:

⇥ =
1
3

arcsin
⇤

27
2

J3

q3

⌅
(2.10)

with

J3 = (⌅'xx � p')
�
⌅'yy � p'

⇥
(⌅'zz � p')� (⌅'xx � p')⌅2

yz

�
�
⌅'yy � p'

⇥
⌅2

zx � (⌅'zz � p')⌅2
xy + 2⌅xy⌅yz⌅zx (2.11)

2.2 GENERAL DEFINITIONS OF STRAIN

Strain is a tensor which can be represented by a matrix with Cartesian coordinates as:

⇧ =

⇧

   ⌥

⇧xx ⇧xy ⇧xz

⇧yx ⇧yy ⇧yz

⇧zx ⇧zy ⇧zz

⌃

⌦⌦⌦�
(2.12)

Strains are the derivatives of the displacement components, i.e. ⇧ij = 5(⌃ui /⌃j + ⌃uj /⌃i),
where i and j are either x , y or z. According to the small deformation theory, only the
sum of complementing Cartesian shear strain components ⇧ij and ⇧ji result in shear
stress. This sum is denoted as the shear strain �. Hence, instead of ⇧xy , ⇧yx , ⇧yz , ⇧zy , ⇧zx
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Los esfuerzos principales, tienen la particularidad de no presentar esfuerzos cortantes, es 
decir, son esfuerzos normales aplicados a un plano, correspondiente. 
 
PLAXIS® define los esfuerzos principales efectivos, de acuerdo a las ecs. 5.3a, 5.3b y 5.3c. 
 
 

𝜎!´ = 𝑝´ + !
!
𝑞 sin 𝜃 − !

!
𝜋     (ec. 5.3a) 

 
𝜎!´ = 𝑝´ + !

!
𝑞 sin 𝜃     (ec. 5.3b) 

 
𝜎!´ = 𝑝´ + !

!
𝑞 sin 𝜃 + !

!
𝜋     (ec. 5.3c) 

 
 
Donde 
 
 

𝑝´ =
1
3
𝜎!!´ + 𝜎!!´ + 𝜎!!´  

 
 

𝑞 =
1
2

𝜎!!´ − 𝜎!!´ + 𝜎!!´ − 𝜎!!´ + 𝜎!!´ − 𝜎!!´ + 6 𝜎!"! + 𝜎!"! + 𝜎!"!  

 
 

𝜃 =
1
3
sin!!

27
2
𝐽!
𝑞!

 

 
 
𝐽! = 𝜎!!´ − 𝑝´ 𝜎!!´ − 𝑝´ 𝜎!!´ − 𝑝´ − 𝜎!!´ − 𝑝´ 𝜎!"! − 𝜎!!´ − 𝑝´ 𝜎!"! − 𝜎!!´ − 𝑝´ 𝜎!"! + 2𝜎!"𝜎!"𝜎!"  
 
 
Una vez definido el estado de esfuerzos, independientemente del sistema, es posible 
relacionarlo con un estado de deformaciones, dicho estado de deformaciones está supeditado 
a un modelo el cual a su vez, depende del tipo de material y de las condiciones de drenaje, 
pero, de manera general, el estado de deformaciones se define con el tensor de la ec. 5.4. 
 
 

𝜀 =

𝜀!! 𝛾!"
!
!
𝛾!"

!
!
𝛾!" 𝜀!!

!
!
𝛾!"

!
!
𝛾!"

!
!
𝛾!" 𝜀!!

      (ec. 5.4) 

 
   
Donde cada una de las componentes del tensor es: 
 
 

𝜀!! =
!!!
!"

     (ec. 5.5a) 
 
 

𝜀!! =
!!!
!"

     (ec. 5.5b) 
 
 

𝜀!! =
!!!
!"

     (ec. 5.5c) 
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𝛾!" = 𝜀!" + 𝜀!" =

!!!
!"

+ !!!
!"

    (ec. 5.5d) 
 
 

𝛾!" = 𝜀!" + 𝜀!" =
!!!
!"
+ !!!

!"
     (ec. 5.5e) 

 
 

𝛾!" = 𝜀!" + 𝜀!" =
!!!
!"

+ !!!
!"

    (ec. 5.5f) 
 
 
En analogía a los invariantes del tensor esfuerzo, también se definen las deformaciones 
principales, y se determinan de manera similar que los esfuerzos principales. Por otra parte la 
deformación volumétrica unitaria es (ec. 5.6). 
 
 

𝜀! = 𝜀!! + 𝜀!! + 𝜀!! = 𝜀! + 𝜀! + 𝜀!   (ec. 5.6) 
 

La deformación volumétrica unitaria es negativa cuando se tiene una contracción y positiva en 
caso de dilatancia. En complemento a lo anterior, para modelos elastoplásticos, la deformación 
unitaria 𝜀, se divide en su componente elástica y plástica (ec. 5.7). 
 
 

𝜀 = 𝜀! + 𝜀!     (ec. 5.7) 
 

 
Una vez definidos los estados de esfuerzo y deformación, se debe realizar un análisis 
representativo, el cual está en función de: la alta o baja permeabilidad de la arcilla, la velocidad 
de aplicación de la carga, condiciones a corto o largo plazo, es decir, si se presenta drenaje o 
no en dicho material. 
 
 
5.1 	
  Análisis en términos de esfuerzos totales, con parámetros no drenados 
 
Para simular el comportamiento no drenado de las arcillas, es decir, condiciones a corto plazo, 
se realiza un análisis en términos de esfuerzos totales empleando parámetros elásticos no 
drenados (𝐸!, 𝜐!) y parámetros de resistencia no drenados (𝜙!, 𝑐!). El valor típico de 𝜐! es de 
0.5, sin embargo, en el modelado numérico al introducir dicho valor, se genera una matriz 
singular (det𝑀 = 0), ocasionando errores de cálculo, esto se soluciona dando valores entre 
0.495 y 0.499. De pruebas triaxiales no consolidadas-no drenadas (UU), se han obtenido 
resultados de 𝜙! = 0! , esto es para arcillas totalmente saturadas. Los valores de 𝐸!  𝑦  𝑐! 
dependerán del origen geológico, mineralogía, entre otras características mencionadas en 
capítulos anteriores de la presente tesis. 
 
La desventaja principal de este tipo de análisis es que no hace una distinción entre los 
esfuerzos efectivos y la presión de poro, pero que, sin embargo, logra simular el 
comportamiento de la arcilla en condiciones a corto plazo  
 
 
5.2  Análisis en términos de esfuerzos efectivos, con parámetros drenados 
 
Para simular el comportamiento a largo plazo de las arcillas, es necesario hacer una distinción 
entre los esfuerzos efectivos y la presión de poro, tal y como se indican en las ecs. 5.8. 
 
 

𝜎!! = 𝜎!!´ + 𝑝!     (ec. 5.8a) 
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𝜎!! = 𝜎!!´ + 𝑝!     (ec. 5.8b) 

 
 

𝜎!! = 𝜎!!´ + 𝑝!      (ec. 5.8c) 
 
 

𝜎!" = 𝜎!"´       (ec. 5.8d) 
 
 

𝜎!" = 𝜎!"´       (ec. 5.8e) 
 
 

𝜎!" = 𝜎!"´      (ec. 5.8f) 
 

Donde a su vez, la presión de poro 𝑝!, se separa en dos componentes, una llamada presión de 
poro estacionaria 𝑝!"#$%& y el exceso de presión de poro 𝑝!"#!$$, de acuerdo a la ec. 5.9. 
 

𝑝! = 𝑝!"#$%& + 𝑝!"#!$$    (ec. 5.9) 
 

Donde 
 
𝑝!"#$%&  𝑃𝑟𝑒𝑠𝑖ó𝑛  𝑔𝑒𝑛𝑒𝑟𝑎𝑑𝑎  𝑝𝑜𝑟  𝑒𝑙  𝑛𝑖𝑣𝑒𝑙  𝑓𝑟𝑒á𝑡𝑖𝑐𝑜 
  
𝑝!"#!$$  𝑃𝑟𝑒𝑠𝑖ó𝑛  𝑔𝑒𝑛𝑒𝑟𝑎𝑑𝑎  𝑑𝑢𝑟𝑎𝑛𝑡𝑒  𝑢𝑛  𝑝𝑟𝑜𝑐𝑒𝑠𝑜  𝑑𝑒  𝑑𝑒𝑓𝑜𝑟𝑚𝑐𝑖ó𝑛  𝑝𝑙á𝑠𝑡𝑖𝑐𝑎, 𝑝𝑜𝑟  𝑒𝑗𝑒𝑚𝑝𝑙𝑜  𝑙𝑎  𝑐𝑜𝑛𝑠𝑜𝑙𝑖𝑑𝑎𝑐𝑖ó𝑛 
 
Debido a que en un análisis a largo plazo, el tiempo es un factor importante, la variación de 𝑝! 
será la misma que 𝑝!"#!$$, es decir: 
 
 

𝑝! = 𝑝!"#!$$     (ec. 5.10) 
 

Empleando la ley de Hooke generalizada, se obtiene que: 
 
 

𝜀!!!
𝜀!!!

𝜀!!!
𝛾!"!

𝛾!"!

𝛾!"!

= !
!´

1 −𝜐′ −𝜐′
−𝜐′ 1 −𝜐
−𝜐′ −𝜐′ 1

0                       0                     0
0         0       0
0         0       0

0       0         0
0       0         0
0       0         0

2 + 2𝜐′   0 0
0 2 + 2𝜐′ 0
0 0 2 + 2𝜐′

𝜎!!
𝜎!!
𝜎!!
𝜎!"
𝜎!"
𝜎!"

  (ec. 5.11) 

 
 
Para las arcillas el valor del módulo de Poisson es del orden de 𝜐! ≤ 0.35 
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6.1 Analíticos 
 
Los modelos analíticos están basados en la resolución de ecuaciones constitutivas que 
representan el fenómeno de asentamientos, mediante soluciones cerradas, es decir, son 
exactas y únicas, aunque no siempre es posible resolver dichos fenómenos por estos métodos, 
ya que en muchas otras ocasiones las ecuaciones son muy complejas y para llegar a su 
solución requieren métodos numéricos. 
 
 
6.1.1 Elástico lineal 

 
El modelo elástico lineal, es quizá, el modelo más antiguo para el cálculo de asentamientos 
(Hooke, 1670). Si bien fue propuesto originalmente para la teoría de la resistencia de 
materiales, ha dado muy buenos resultados en la mecánica de suelos moderna, sobre todo 
para la predicción de asentamientos a corto plazo, aunque también es posible emplear este 
modelo para calcular asentamientos a largo plazo, de esto se hablará más adelante. 

 
 

6.1.1.1. Reología 
 

Robert Hooke en 1670, realizó un experimento en el cual observó, que la deformación de un 
resorte era proporcional a la fuerza aplicada, en la Fig. 6.1 se muestra la reología de su 
modelo. 

 
 

	
  
Fig.	
  6.1	
  Modelo	
  reológico	
  (Hooke,	
  1670)	
  

 
La ecuación que describe el modelo reológico de la Fig. 6.1 es: 

 
 

𝛿 = !
!
!"
!

      (ec. 6.1) 
 

 
Donde 

 
𝐸  𝐶𝑜𝑛𝑠𝑡𝑎𝑛𝑡𝑒  𝑑𝑒  𝑝𝑟𝑜𝑝𝑜𝑟𝑐𝑖𝑜𝑛𝑎𝑙𝑖𝑑𝑎𝑑  
 
𝐹  𝐹𝑢𝑒𝑟𝑧𝑎  𝑎𝑝𝑙𝑖𝑐𝑎𝑑𝑎  
 
𝐴  Á𝑟𝑒𝑎  𝑑𝑒  𝑙𝑎  𝑠𝑒𝑐𝑐𝑖ó𝑛  𝑡𝑟𝑎𝑛𝑠𝑣𝑒𝑟𝑠𝑎𝑙  
 
𝐿  𝐿𝑜𝑛𝑔𝑖𝑡𝑢𝑑   
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La ec. 6.1 se puede modificar, para emplearla en términos de esfuerzo y deformación unitaria, 
quedando: 

 
 

𝜎 = 𝐸𝜀     (ec. 6.2) 
   

 
Donde 

 

𝜎 =
𝐹
𝐴

 
 

𝜀 =
𝛿
𝑙
 

 
 

La ec. 6.2 se puede representar en una curva esfuerzo - deformación como la que se muestra 
en la Fig. 6.2. El parámetro E es la pendiente de la recta. 

 
 

	
  
Fig.	
  6.2	
  Curva	
  esfuerzo	
  –	
  deformación	
  

 
Cabe mencionar que en este modelo, el nivel de esfuerzos no es importante, ya que al efectuar 
un ciclo de carga – descarga el material recuperará su forma original, siguiendo la misma 
trayectoria. 

 
 

6.1.1.2.  Parámetros empleados 
 

Los parámetros que se emplean en este modelo, son fundamentalmente dos, el primero, es el 
módulo de elasticidad E, que es la pendiente de la curva esfuerzo – deformación de la Fig. 6.2. 
y el segundo denominado relación de Poisson 𝜐, definido mediante la ec. 6.3. 

 
 

𝜐 = − !!
!!

     (ec. 6.3) 
 

Donde 
 

𝜀!  𝐷𝑒𝑓𝑜𝑟𝑚𝑎𝑐𝑖ó𝑛  𝑢𝑛𝑖𝑡𝑎𝑟𝑖𝑎  𝑡𝑟𝑎𝑛𝑠𝑣𝑒𝑟𝑠𝑎𝑙  
 
𝜀!   𝐷𝑒𝑓𝑜𝑟𝑚𝑎𝑐𝑖ó𝑛  𝑢𝑛𝑖𝑡𝑎𝑟𝑖𝑎  𝑙𝑜𝑛𝑔𝑖𝑡𝑢𝑑𝑖𝑛𝑎𝑙 

 
Haciedo énfasis en los valores de los parámetros elásticos antes mencionados, el módulo E 
depende en gran medida del grado de alteración del material, por ejemplo el módulo de 
elasticidad de una arcilla inalterada será mayor que el de una arcilla remoldeada. En el caso de  
 

____________________________________________________________________________________ 9 

3. MODELADO NUMÉRICO 

Para realizar el modelado numérico se empleará el software PLAXIS, el cual permite considerar 
diferentes modelos constitutivos, según el tipo de material que se tenga, así como las condiciones 
hidráulicas de análisis. En esta parte, los análisis se limitarán a considerar únicamente problemas 
que se pueden simplificar a estado plano de deformaciones.  

 

3.1 Modelo Elástico Lineal 
 

Los modelos de materiales, ya sea suelo o roca, están basados generalmente como una relación 
entre incrementos infinitesimales de esfuerzo e incrementos infinitesimales de deformación 
unitaria, dicha relación puede ser expresada mediante la ec 2 (Ley de Hooke), esta ecuación 
considera que el material es homogéneo e isótropo. 

!! ! !! (ec 2) 

Donde: 

!!!"#$%&!!"!!"#$!%&'"!
!!!"#$%&!!"!!"#"$%&%'!!"#!!"#$%&"'!
!!!"#$%&!!"!!"#$%&'()$*"+!!"#$%&#$'! 

Es de suma importancia mencionar que este tipo de enfoque, excluye de manera explícita la 
presión de poro de la curva esfuerzo-deformación. 

En dicho modelo únicamente se emplean dos parámetros, E y !. Cabe mencionar que la aplicación 
del modelo únicamente es para calcular deformaciones pequeñas a corto plazo. 

Haciedo énfasis en los parámetros elásticos antes mencionados, el módulo E depende en gran 
medida del grado de alteración del material, por ejemplo el módulo de elasticidad de una arcilla 
inalterada será menor que el de una arcilla remoldeada, en el caso de la relación de Poisson, un 
valor de ! ! ! indica un cambio de volumen conservando su forma, un valor de ! ! !!! conlleva a 
una deformación a volumen constante. Otro aspecto fundamental es que en el modelo pueden 
emplearse parámetros drenados o no drenados según el tipo de análisis que se requiera. En la Fig 
5 se muestra la curva esfuerzo-deformación correspondiente a este modelo. 

 

 

Fig 5 Curva esfuerzo-deformación modelo elástico lineal. 
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la relación de Poisson, un valor de 𝜈 = 0 indica un cambio de volumen conservando su forma, 
un valor de 𝜈 = 0.5 conlleva a una deformación a volumen constante. 
 
 
6.1.1.3.  Cálculo de asentamientos 

 
Si bien existen un sin fin de ecuaciones que permiten calcular asentamientos elásticos, la ec. 
6.4, que está en función del estado de esfuerzos en la masa de suelo, tiene un enfoque desde 
la mecánica del medio continuo. 

 
 

𝛿! =
!
!
𝜎! − 𝜐 𝜎! + 𝜎! 𝐻    (ec. 6.4) 

 
 

La ec. 6.4 tiene el inconveniente de determinar los esfuerzos vertical 𝜎! y horizontales 𝜎! y 𝜎!, 
de manera independiente, sin embargo se calculan por medio de las ecs. 6.5a, 6.5b y 6.5c, 
esto es para una sobrecarga rectangular uniformemente repartida, en la esquina de ésta. 

 
 

𝜎! =
!
!!

!
!!!!!

+ !
!!!!!

!"#
!
+ tan!! !"

!"
   (ec. 6.5a) 

 
 

𝜎! =
!
!!

!
!
− !"#

!!!!! !
− tan!! !"

!"
+ 1 − 2𝜐 tan!! !

!
− tan!! !"

!"
  (ec. 6.5b) 

 
 
𝜎! =

!
!!

!
!
− !"#

!!!!! !
− tan!! !"

!"
+ 1 − 2𝜐 tan!! !

!
− tan!! !"

!"
   (ec. 6.5c) 

 
 

Donde 
 

𝑞  𝑆𝑜𝑏𝑟𝑒𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎  𝑒𝑛  𝑙𝑎  𝑠𝑢𝑝𝑒𝑟𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒  
 
𝐵  𝑃𝑎𝑟á𝑚𝑒𝑡𝑟𝑜  𝑖𝑔𝑢𝑎𝑙  𝑎   𝑥! + 𝑦! + 𝑧! 

 
 

Otras expresiones propuestas por algunos autores, para calcular los asentamientos en la 
esquina de un área cargada uniformemente, son: 

 
 

Scheilcher 
 
 

𝛿! =
! !!!!

!"
𝑦𝑙𝑛 !! !!!!!

!
+ 𝑥𝑙𝑛 !! !!!!!

!
   (ec. 6.6) 

 
 

Steinbrenner 
 
 

𝛿! =
! !!!!

!"
𝑦𝑙𝑛

!! !!!!! !!!!!

! !!!
+ 𝑥𝑙𝑛

!! !!!!! !!!!!

! !!!
+ ! !!! !!!!

!!"
ℎ tan!! !"

!!
  (ec. 6.7) 

 
 

𝐴 = 𝑥! + 𝑦! + ℎ! 
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Por otra parte los asentamientos dependerán, de, si la aplicación de la carga en superficie, se 
hace sobre una cimentación rígida o flexible, los efectos de esta nueva consideración se 
observan en la Fig. 6.3. 

 
 

   	
  
	
  	
  	
  	
  	
  	
  	
  (a)	
   	
   	
   	
   	
   	
  	
  	
  (b)	
  

Fig.	
  6.3	
  Distribución	
  de	
  esfuerzos	
  y	
  deformaciones	
  en	
  cimentación	
  rígida	
  (a)	
  y	
  flexible	
  (b) 

 
En una cimentación rígida los asentamientos son uniformes, mientras que la distribución de 
esfuerzos es variable, observándose un incremento sumamente grande en los extremos; por 
contraparte en una cimentación flexible los esfuerzos son uniformes, mientras que los 
asentamientos difieren entre extremo y centro considerablemente. 

 
 
 
 

6.1.2 Modelo de Terzaghi 
 

Está basado en la teoría de la consolidación, la cual fue descrita en el capítulo 4, este modelo 
es empleado para calcular asentamientos diferidos, es decir, a largo plazo, empleando el 
principio de los esfuerzos efectivos, el cual establece que un incremento ∆𝜎′ ocasiona una 
deformación 𝛿. 

 
 

6.1.2.1.  Reología 
 

La reología del modelo de Terzaghi está basada en un arreglo en paralelo de los modelos de 
Hooke (resorte) y Newton (amortiguador), tal y como se muestra en la Fig. 6.4. 

 
 

	
  	
  	
  	
  	
  	
  	
  	
  	
  	
  	
   	
  
Fig.	
  6.4	
  Modelo	
  reológico	
  (Terzaghi,	
  1925) 

 
Ahora bien, si consideramos una cantidad suficiente de modelos en serie, representaremos de 
manera más real el comportamiento del suelo (Fig. 6.5). 
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Fig.	
  6.5	
  Modelo	
  reológico	
  de	
  Terzaghi. 

 
La descripción del modelo, es que al aplicar una sobrecarga P, inicialmente la tomará el agua 
generando un incremento en la presión de poro, a medida que transcurre el tiempo se genera 
un gradiente hidráulico lo que ocasiona que el agua fluya hacia fuera (se crea un diferencial de 
presión en el material y su periferia), por tanto, el incremento de esfuerzo lo irá tomando 
gradualmente el elemento rígido, el proceso de consolidación finalizará hasta que la presión de 
poro se disipe completamente, es decir, cuando ya no haya incremento en los esfuerzos 
efectivos. La presión de poro u, es función del tiempo t y la profundidad z. 

 
 

6.1.2.2.  Parámetros empleados 
 

La determinación de estos parámetros se hace de forma experimental, mediante pruebas de 
consolidación unidimensional. Específicamente de las curvas de consolidación y 
compresibilidad. 

 
 

𝐶! =
!(!!!)
!!!!

     (ec. 6.8a) 
 

𝐶! =
!!!!!

!
    (ec. 6.8b) 

 
Siendo 

 
𝐶!  𝐶𝑜𝑒𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒  𝑑𝑒  𝑐𝑜𝑛𝑠𝑜𝑙𝑖𝑑𝑎𝑐𝑖ó𝑛  
 
𝑘  𝑃𝑒𝑟𝑚𝑒𝑎𝑏𝑖𝑙𝑖𝑑𝑎𝑑  𝑑𝑒𝑙  𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜  
 
𝑒  𝑅𝑒𝑙𝑎𝑐𝑖ó𝑛  𝑑𝑒  𝑣𝑎𝑐í𝑜𝑠  𝑖𝑛𝑖𝑐𝑖𝑎𝑙  𝑎𝑛𝑡𝑒𝑠  𝑑𝑒𝑙  𝑝𝑟𝑜𝑐𝑒𝑠𝑜  𝑑𝑒  𝑐𝑜𝑛𝑠𝑜𝑙𝑖𝑑𝑎𝑐𝑖ó𝑛  
 
𝛾!  𝑃𝑒𝑠𝑜  𝑣𝑜𝑙𝑢𝑚é𝑡𝑟𝑖𝑐𝑜  𝑑𝑒𝑙  𝑎𝑔𝑢𝑎  
 
𝐻!   𝐸𝑠𝑝𝑒𝑠𝑜𝑟  𝑒𝑓𝑒𝑐𝑡𝑡𝑖𝑣𝑜,𝑚á𝑥𝑖𝑚𝑎  𝑡𝑟𝑎𝑦𝑒𝑐𝑡𝑜𝑟𝑖𝑎  𝑞𝑢𝑒  𝑟𝑒𝑐𝑜𝑟𝑟𝑒  𝑢𝑛  𝑝𝑎𝑟𝑡í𝑐𝑢𝑙𝑎  𝑑𝑒  𝑎𝑔𝑢𝑎  
 
𝑇!  𝐹𝑎𝑐𝑡𝑜𝑟  𝑡𝑖𝑒𝑚𝑝𝑜, 𝑙𝑖𝑔𝑎𝑑𝑜  𝑎𝑙  𝑝𝑜𝑟𝑐𝑒𝑛𝑡𝑎𝑗𝑒  𝑑𝑒  𝑐𝑜𝑛𝑠𝑜𝑙𝑖𝑑𝑎𝑐𝑖ó𝑛  
 
𝑡  𝑡𝑖𝑒𝑚𝑝𝑜  𝑚𝑒𝑑𝑖𝑑𝑜  𝑒𝑛  𝑙𝑎  𝑝𝑟𝑢𝑒𝑏𝑎  𝑑𝑒  𝑐𝑜𝑛𝑠𝑜𝑙𝑖𝑑𝑎𝑐𝑖ó𝑛 
 
Los siguientes parámetros se obtienen de la curva de compresibilidad descrita en el capítulo 4. 
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𝑎! =

∆!
∆!!

     (ec. 6.9) 
 

 
𝑚! =

!!
!!!

     (ec. 6.10) 
 

Siendo 
 

𝑎!  𝑀ó𝑑𝑢𝑙𝑜  𝑑𝑒  𝑐𝑜𝑚𝑝𝑟𝑒𝑠𝑖𝑏𝑖𝑙𝑖𝑑𝑎𝑑  
 
∆𝑒  𝐶𝑎𝑚𝑏𝑖𝑜  𝑒𝑛  𝑙𝑎  𝑟𝑒𝑙𝑎𝑐𝑖ó𝑛  𝑑𝑒  𝑣𝑎𝑐í𝑜𝑠  𝑒𝑛  𝑓𝑢𝑛𝑐𝑖ó𝑛  𝑑𝑒𝑙  𝑛𝑖𝑣𝑒𝑙  𝑑𝑒  𝑒𝑠𝑓𝑢𝑒𝑟𝑧𝑜  
 
∆𝜎!𝐼𝑛𝑐𝑟𝑒𝑚𝑒𝑛𝑡𝑜  𝑑𝑒  𝑙𝑜𝑠  𝑒𝑠𝑓𝑢𝑒𝑟𝑧𝑜𝑠  𝑒𝑓𝑒𝑐𝑡𝑖𝑣𝑜𝑠  
 
𝑚!  𝑀ó𝑑𝑢𝑙𝑜  𝑑𝑒  𝑐𝑜𝑚𝑝𝑟𝑒𝑠𝑖𝑏𝑖𝑙𝑖𝑑𝑎𝑑  𝑣𝑜𝑙𝑢𝑚é𝑡𝑟𝑖𝑐𝑎 

 
 

 
6.1.2.3.  Cálculo de asentamientos 

 
En este modelo, es muy importante considerar el nivel de esfuerzos que se empleará para 
obtener los parámetros antes mencionados, ya que éstos están en función de dicho nivel de 
esfuerzos, por ello, para calcular los asentamientos se debe determinar cuál será el estado de 
esfuerzos al que será sometido el suelo. Este análisis se hace en términos de esfuerzos 
efectivos. Una de las simplificaciones más importantes que se puede hacer al considerar la 
consolidación como unidimensional es la que se presenta en la ec. 6.11. 

 
 

𝛿 = ∆!
!!!

𝐻     (ec. 6.11) 
 
 

Despejando ∆𝑒 de la ec. 6.9 y sustituyendo en la ec. 6.11. 
 
 

𝛿 = !!∆!!

!!!
𝐻    (ec. 6.12) 

 
 

Sustituyendo la ec. 6.10 en la ec. 6.12, tenemos el asentamiento total al final del proceso de 
consolidación para un nivel de esfuerzos específico. 

 
 

𝛿 = 𝑚!∆𝜎!𝐻    (ec. 6.13) 
 

Sin embargo, es frecuente que se necesiten conocer los asentamientos antes de que finalice el 
proceso de consolidación, lo que conlleva a determinar el grado de consolidación, para ello es 
necesario conocer el coeficiente de consolidación 𝐶! , determinar el factor tiempo 𝑇! 
correspondiente propiamente al tiempo bajo el cual se requiere conocer los asentamientos. 
Esto es, del asentamiento total calculado mediante la ec. 6.13 únicamente bastará con 
multiplicarlo por el grado de consolidación U (ec. 6.14). 

 
 

𝛿! = 𝛿𝑈     (ec. 6.14) 
 

6.1.3 Modelo de Zeevaert 
 

El modelo de Zeevaert se emplea para cálculo de deformaciones debidas al fenómeno de 
viscosidad intergranular, el cuál es característico de arcillas de origen lacustre y marino (arcillas  
 



	
  
6	
  	
  	
  Modelos	
  Constitutivos	
   	
   	
  

	
   53	
  

 
sensitivas). La consolidación secundaria tiene gran importancia en estos materiales, este 
fenómeno es evidente después de haberse disipado por completo la presión de poro durante el 
proceso de consolidación. En algunos materiales la consolidación secundaria es más notoria 
que en otros, esto dependerá de los minerales de los que esté conformada la arcilla, en las 
curvas de consolidación de la Fig. 6.6 se observa claramente este efecto. 

 

	
  
Fig.	
  6.6	
  Fenómeno	
  de	
  viscosidad	
  intergranular	
  (Zeevaert,	
  1948)	
  

	
  
Este modelo está basado en el hecho de que, la deformación volumétrica unitaria se divide en 
dos partes, la primera debida a un elemento de Newton (que representa el agua gravitacional), 
con fluidez constante con respecto al tiempo, y el segundo, un elemento que representa el 
agua adherida a los granos del suelo, la cuál tiene una fluidez que disminuye en función del 
tiempo, el arreglo en paralelo de los dos elementos se denomina unidad Z, y representa de 
manera reológica la consolidación secundaria. En la Fig. 6.7 se observan los dos componentes 
considerados, la suma de las respectivas deformaciones unitarias es igual a la deformación 
volumétrica unitaria (ec. 6.15). 

 
 

	
  
Fig.	
  6.7	
  Estructura	
  molecular	
  (Zeevaert,	
  1948) 

 
∆𝜀! = ∆𝜀!! + ∆𝜀!"    (ec. 6.15) 

 
Donde 

 
∆𝜀!!  𝐷𝑒𝑓𝑜𝑟𝑚𝑎𝑐𝑖ó𝑛  𝑢𝑛𝑖𝑡𝑎𝑟𝑖𝑎  𝑑𝑒  𝑙𝑜𝑠  𝑚𝑎𝑐𝑟𝑜𝑝𝑜𝑟𝑜𝑠  
 
∆𝜀!"  𝐷𝑒𝑓𝑜𝑟𝑚𝑎𝑐𝑖ó𝑛  𝑢𝑛𝑖𝑡𝑎𝑟𝑖𝑎  𝑑𝑒  𝑙𝑜𝑠  𝑚𝑖𝑐𝑟𝑜𝑝𝑜𝑟𝑜𝑠 
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6.1.3.1. Reología 

 
Como se mencionó anteriormente el modelo de Zeevaert se compone de dos elementos, el 
primero con fluidez constante y el segundo con fluidez variable, en la Fig. 6.8 se muestra el 
modelo reológico, denominado unidad Z. 
 

 

	
  
Fig.	
  6.8	
  Unidad	
  Z	
  (Zeevaert,	
  1948) 

 
Las consideraciones de este modelo ya se detallaron en el capítulo 4, entonces, únicamente se 
presentarán las ecuaciones que rigen su comportamiento. 

 
 

𝜀! = 𝜙!𝜎!     (ec. 6.16) 
 
 

𝜀! =
!
!!!

𝜎!    (ec. 6.17) 
 

 
Estableciendo el equilibrio y la compatibilidad deformaciones se tiene que: 

 
 

Δ𝜎 = 𝜎! + 𝜎!     (ec. 6.18) 
 
 

 
∆𝜀 = 𝜀! = 𝜀!     (ec. 6.19) 

 
 

Sustituyendo e igualando los términos correspondientes de las ecuaciones anteriores la 
solución de la ecuación diferencial: 

 
 

𝜀! =
!

!! !
!!
!!
Δ𝜎     (ec. 6.20) 

 
es 

 

𝜀! = 𝑎  Δ𝜎  𝑙𝑛
!! !

!!
!!

!! !
!!

    (ec. 6.21) 

 

 
 

Deméneghi, A 

 

SOCIEDAD MEXICANA DE INGENIERÍA GEOTÉCNICA A.C. 

 
 

� �2e

v

z
tCT

�
�               (15) 
 

 
T = factor tiempo 
Cv = coeficiente de consolidación 
�ze = espesor efectivo del estrato que se está consolidando 

4.3 Consolidación secundaria 

Consideremos el modelo de viscosidad intergranular de la 
figura 4 (unidad Z; Zeevaert, 1986), que consiste en un 
amortiguador N con coeficiente de fluidez �N y otro 
amortiguador 2 cuya fluidez disminuye con el tiempo. 
 
En el amortiguador N 

 
NNN �� ��

	

             (16) 
 

En el amortiguador 2 
 
 

22 ��
tb

a
�

�
	

 
 

 
Por equilibrio 

 
�z = �N + �2              (17) 

 
Como los amortiguadores están en paralelo 

 
2

			

�� ��� NSt              (18) 
 

Sustituyendo en la ecuación 17 
 
 

2
1 		 �

�
�

� ���
a

tb
N

N
z  
 
 
 

St

N
z a

tb 	

��
�



��
�


 �
�

�
� �� 1

 
 
 
 

z

N

St

tba
a ��

��
�

�
	

         (19) 
 

 
 
Considerando �z = constante, integramos la ecuación 19 
 

 t

N
zSt
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0

ln �
�
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�
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�

N

N
zSt ab

atb
a ln��        (20) 

 
 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

�z

N 2

�z  
Figura 4. Modelo de viscosidad intergranular. Unidad Z 
(Zeevaert, 1986) 
 
En el modelo de Newton, de acuerdo con las ecuaciones 
16 y 19 

 
 

z

N

N
St

N
N

tba

a

���
��

�

��
�

�
	1

 
 

 
 
Para t = 0 �  �N = �z, de donde b = 0 

 
Reemplazando en la ecuación 20 
 

 
 

�
�
�
�

�




�
�
�
�

�




�

�
�

�

N

N
zSt a

at
a ln��          (21) 

 
 
 
Por otra parte  ln x = 2.31 log10 x = 2.31 log x 

 
Tomando en cuenta un gran número de modelos Z en serie 
 

 
�
�



�
�

 �
�� t

a
a N

zSt 1log31.2 ��        (22) 
 

 
Pero 
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Se ha demostrado que la consolidación secundaria, en muchas ocasiones, ocurre de manera 
simultánea a la consolidación primaria, aunque en mayor o menor grado. De la anterior se 
desprende un nuevo modelo reológico que consta de un arreglo en serie de la unidad de Kelvin 
y la unidad Z, el cual engloba ambos fenómenos (Fig. 6.9). Un suelo se representa mediante un 
arreglo en serie de varios de estos modelos. 

 

	
  
Fig.	
  6.9	
  Modelo	
  reológico	
  (Zeevaert,	
  1948) 

 
La ecuación que determina las deformaciones debidas a la consolidación primaria como a la 
consolidación secundaria es la ec. 6.22. 

 
 

!!
!!!!

= 𝐹 𝑇! + 𝛽 log 1 + 𝜉𝑇!    (ec. 6.22) 
 
 

En la siguiente parte se detallará el significado de cada uno de los parámetros empleados y su 
influencia respectiva. 
 

 
6.1.3.2. Parámetros empleados 

 
Antes de empezar a definir los parámetros, cabe resaltar, que el valor de éstos depende del 
nivel de esfuerzos que se esté aplicando, por tal razón es de suma importancia realizar de 
manera precisa la prueba de consolidación unidimensional. 

 
El nivel de esfuerzos será el que se determine mediante la expresión: 

 
 

𝜎! = 𝜎! +
∆!
!

    (ec. 6.23) 
 

Donde 
 

𝜎!   𝐸𝑠𝑓𝑢𝑒𝑟𝑧𝑜  𝑣𝑒𝑟𝑡𝑖𝑐𝑎𝑙  𝑖𝑛𝑖𝑐𝑖𝑎𝑙  
 
∆𝜎  𝐼𝑛𝑐𝑟𝑒𝑚𝑒𝑛𝑡𝑜  𝑑𝑒  𝑒𝑠𝑓𝑢𝑒𝑟𝑧𝑜 

 
 

De la ec. 6.22 se describen los siguientes parámetros: 
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𝛽, parámetro adimensional que correlaciona la consolidación secundaria con respecto a la 
consolidación primaria, es decir (ec. 6.24) 

 
 

𝛽 = !!
!!

     (ec. 6.24) 
 

Un valor alto de 𝛽, indica que el fenómeno viscoso intergranular, es considerable, por ejemplo 
un valor mayor de 0.5 es típico de arcillas sensitivas, tal y como se muestra en la gráfica de la 
Fig. 6.10. 

 
 

	
  
Fig.	
  6.10	
  Efecto	
  del	
  parámetro	
  𝜷	
  (Zeevaert,	
  1948) 

 
𝑚!, coeficiente de compresibilidad volumétrico viscoso intergranular, se obtiene de la pendiente 
de la curva de consolidación en la rama de la consolidación secundaria, mediante la ec. 6.25: 

 
 

𝑚! =
!!
!!"

     (ec. 6.25) 
 

 
Donde 

 
𝐶!  𝑃𝑒𝑛𝑑𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒  𝑑𝑒  𝑙𝑎  𝑟𝑎𝑚𝑎  𝑑𝑒  𝑐𝑜𝑛𝑠𝑜𝑙𝑖𝑑𝑎𝑐𝑖ó𝑛  𝑠𝑒𝑐𝑢𝑛𝑑𝑎𝑟𝑖𝑎  𝑒𝑛  𝑢𝑛  𝑐𝑖𝑐𝑙𝑜  𝑑𝑒  𝑙𝑎  𝑒𝑠𝑐𝑎𝑙𝑎  
𝑙𝑜𝑔𝑎𝑟í𝑡𝑚𝑖𝑐𝑎 

 
En la Fig. 6.11 se ilustra el significado físico del parámetro 𝐶!. 
 
 

	
  
Fig.	
  6.11	
  Valor	
  de	
  Ct	
  (Buisman,	
  1936) 

MATERIAL MODELS MANUAL

1

tc

⇥c

�⇥

C

ln t

t
a. Consolidation

1tc
C

-1/ ⇥̇

�c t '

t ' = t � tc

t

b. Creep behaviour

Figure 8.1 Standard oedometer test

The use of the Janbu method is attractive, because both ⇥c and C follow directly when
fitting a straight line through the data. In Janbu's representation of Figure 8.1b, ⇥c is the
intercept with the (non-logarithmic) time axis of the straight creep line. The deviation from
a linear relation for t < tc is due to consolidation.

Considering the classical literature it is possible to describe the end-of-consolidation
strain ⇤c , by an equation of the form:

⇤c = ⇤e
c + ⇤c

c = �A ln
�

�'
�'0

⇥
� B ln

�
�pc

�p0

⇥
(8.8)

Note that ⇤ is a logarithmic strain, rather than a classical small strain although we
conveniently omit the subscript 'H '. In the above equation �'0 represents the initial
effective pressure before loading and �' is the final effective loading pressure. The values
�p0 and �pc represent the pre-consolidation pressure corresponding to before-loading
and end-of-consolidation states respectively. In most literature on oedometer testing, one
adopts the void ratio e instead of ⇤, and log instead of ln, and the swelling (or
recompression) index Cs instead of A, and the compression index Cc instead of B. The
above constants A and B relate to Cr and Cc as:

A = Cr

(1 + e0) · ln 10
B =

Cc � Cr

(1 + eo) · ln 10
(8.9)

Combining Eqs. (8.4) and (8.8) it follows that:

⇤ = ⇤e + ⇤c = �A ln
�

�'
�'0

⇥
� B ln

�
�pc

�p0

⇥
� C ln

�
⇥c + t '

⇥c

⇥
(8.10)

where ⇤ is the total logarithmic strain due to an increase in effective stress from �'0 to �'
and a time period of tc + t '. In Figure 8.2 the terms of Eq. (8.10) are depicted in an ⇤ - ln �
diagram.

Up to this point, the more general problem of creep under transient loading conditions
has not yet been addressed, as it should be recalled that restrictions have been made to
creep under constant load. For generalising the model, a differential form of the creep
model is needed. No doubt, such a general equation may not contain t ' and neither ⇥c as
the consolidation time is not clearly defined for transient loading conditions.
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𝜉, Parámetro adimensional que indica la rapidez con la que se presenta la consolidación 
secundaria, al ser aplicado el incremento de esfuerzo, de tal modo que es una medida de 
tendencia, que representa la simultaneidad de ambos fenómenos, es igual a: 

 
 

𝜉 = !.!"
!

!!
!!

    (ec. 6.26) 
 
 

Donde 
 

𝜙!  𝐹𝑙𝑢𝑖𝑑𝑒𝑧  𝑝𝑟𝑜𝑚𝑒𝑑𝑖𝑜  𝑑𝑒𝑙  𝑎𝑔𝑢𝑎  𝑒𝑛  𝑙𝑜𝑠  𝑚𝑖𝑐𝑟𝑜𝑝𝑜𝑟𝑜𝑠 
  
𝜙!  𝐹𝑙𝑢𝑖𝑑𝑒𝑧  𝑑𝑒𝑙  𝑎𝑔𝑢𝑎  𝑒𝑛  𝑙𝑜𝑠  𝑚𝑎𝑐𝑟𝑜𝑝𝑜𝑟𝑜𝑠 

 
 

Las curvas de la Fig. 6.12 se muestran algunos valores de 𝜉 y su efecto en las deformaciones 
obtenidas. 

 
 

	
  
Fig.	
  6.12	
  Valores	
  de	
  𝝃	
  para	
  𝜷 = 𝟎.𝟔	
  (Zeevaert,	
  1948) 

 
 
6.1.3.3. Cálculo de asentamientos 

 
En el capítulo 4 se definieron, cuatro tipos de curvas de consolidación, siendo de principal 
importancia las curvas tipo I y II, por tal motivo, únicamente se harán los ajustes de dichas 
curvas, lo anterior porque las curvas tipo III y IV se generan para niveles de esfuerzo muy 
desfavorables (iguales o mayores al esfuerzo de preconsolidación). 

 
 

Curva Tipo I 
 
La configuración típica de una curva tipo I, es la que se muestra en la Fig. 6.11, donde 𝜀! y 𝑡! 
representan la deformación unitaria y el tiempo al final de la consolidación primaria, la 
pendiente C del tramo recto, se obtiene seleccionando dos ciclos consecutivos de la escala 
logarítmica, para lo cual se tiene: 

 
 

𝐶 = 𝛿! − 𝛿!    (ec. 6.27) 
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Ahora bien, si seleccionamos cierto nivel de esfuerzos obtendremos la curva de consolidación 
correspondiente, con lo cual los asentamientos se determinarán mediante la ec. 6.28. 

 
 

𝛿 = 𝛿!𝐹 𝑇! + 𝐶  𝑙𝑜𝑔(1 + 𝜉𝑇!)   (ec. 6.28) 
 

 
Con lo que bastará  calcular el coeficiente de consolidación 𝐶! para ese nivel de esfuerzos, 
posteriormente se determina el factor tiempo 𝑇!  mediante la ec. 6.8b y el grado de 
consolidación 𝐹(𝑇!) con la gráfica de la Fig. 4.4. Por último, de pruebas experimentales se ha 
obtenido un valor de 𝜉 = 5 para curvas tipo I. 
 
 
Curva Tipo II 
 
El valor de C, se obtiene de manera similar al de las curvas tipo I, la diferencia es que el valor 
de 𝜉 es determinado seleccionando un punto B, justo cuando termina la consolidación primaria 
donde 𝐹 𝑇! = 1, las coordenadas del punto B serán (𝛿! , 𝑡!). Posteriormente se selecciona otro 
punto de coordenadas (𝛿! , 𝑡!) el cual corresponde al mayor tiempo medido experimentalmente. 
El valor de 𝜉 será el equivalente a: 
 

𝜉 = !!

!!!
      (ec. 6.29) 

 
Donde 𝜏 representa un tiempo escogido arbitrariamente, entonces el problema es encontrar 
este tiempo que satisfaga la ec. 6.29, con lo que se tiene para los puntos B y F: 

 
 

𝛿! − 𝛿! = 𝐶  𝑙𝑜𝑔 !!!!
!!!!

    (ec. 6.30) 
 

Resolviendo la ec. 6.30 tenemos que: 
 
 

𝜏 =
!!!!!!!
!!!!

      (ec. 6.31) 
 

 
Donde 

 

𝑎 = 2.303
𝛿! − 𝛿!

𝐶
 

 
Una vez calculado 𝜏, obtenemos la deformación 𝛿!. 
 

𝛿! = 𝛿! − 𝐶 log 1 + !!
!

     (ec. 6.32) 
 

Con !!
!

 encontramos el 𝑡!"  de la curva de consolidación experimental, para una primera 
aproximación y calculamos 𝐶!. Para obtener un valor mejorado del coeficiente de consolidación 
se emplea la ec. 6.33. 
 

𝛿!" =
!!
!
+ 𝐶 log 1 + 0.2 !!

!!!
   (ec. 6.33) 

 
Con este nuevo valor de 𝛿!"  determinamos de la curva experimental un nuevo 𝑡!"  y 
consecuentemente obtenemos 𝐶! y 𝜉. Sustituyendo en la ec. 6.33 calculamos un nuevo 𝛿!" y 
de las curvas experimentales nuevamente obtenemos 𝑡!". El proceso se realizará de manera 
iterativa hasta que 𝐶! y 𝜉 no cambien sustancialmente entre dos iteraciones consecutivas.   
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6.2 Numéricos 
 
Los modelos numéricos por medio del método de elementos finitos, se basan en la resolución 
de un sistema de ecuaciones en derivadas parciales lineales o no lineales, que está regido por 
condiciones en la frontera (Krishnamoorthy, 1987), mediante métodos numéricos, ya que la 
solución no siempre es cerrada, y por tanto, se requiere de un proceso iterativo. A su vez el 
método del elemento finito, tiene como finalidad discretizar el medio, en elementos 
generalmente triangulares, que a su vez están ligados por nodos, en los que, para el caso 
específico de mecánica de suelos, deben satisfacer una compatibilidad de esfuerzos y 
deformaciones. Como ejemplo práctico en la Fig. 6.13 se muestra un modelo discretizado del 
subsuelo de la ciudad de México en zona de lago. 
 
 

	
  
Fig.	
  6.13	
  Discretización	
  de	
  un	
  medio	
  heterogéneo 

 
Definiendo de manera concreta la utilización del método del elemento finito, para cualquier 
medio se distinguirá entre: 
 
Dominio. Espacio geométrico que se analizará 
 
Condiciones de frontera. Variables conocidas y que condicionan el comportamiento del sistema 
 
Incógnitas. Variables del sistema que queremos conocer 
 

	
  
Fig.	
  6.14	
  Bases	
  del	
  elemento	
  finito	
  (Zienkiewicz,	
  1977) 
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Introducción al método de los elementos finitos                                                                                                                                          
  5

A. Carnicero

1.3 CONCEPTOS GENERALES DEL MÉTODO

La idea general del método de los elementos finitos es la división de un continuo en un

conjunto de pequeños elementos interconectados por una serie de puntos llamados nodos.

Las ecuaciones que rigen el comportamiento del continuo regirán también el del elemento.

De esta forma se consigue pasar de un sistema continuo (infinitos grados de libertad), que

es regido por una ecuación diferencial o un sistema de ecuaciones diferenciales, a un

sistema con un número de grados de libertad finito cuyo comportamiento se modela por un

sistema de ecuaciones, lineales o no.

En cualquier sistema a analizar podemos distinguir entre:

• Dominio. Espacio geométrico donde se va ha analizar el sistema.

• Condiciones de contorno. Variables conocidas y que condicionan el cambio del

sistema: cargas, desplazamientos, temperaturas, voltaje, focos de calor,...

• Incógnitas. Variables del sistema que deseamos conocer después de que las

condiciones de contorno han actuados sobre el sistema: desplazamientos, tensiones,

temperaturas,...

dominio

condiciones de contorno

           contorno

El método de los elementos finitos supone, para solucionar el problema, el dominio

discretizado en subdominios denominados elementos. El dominio se divide mediante

puntos (en el caso lineal), mediante líneas (en el caso bidimensional) o superficies ( en el

tridimensional) imaginarias, de forma que el dominio total en estudio se aproxime

mediante el conjunto de porciones (elementos) en que se subdivide. Los elementos se
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El método del elemento finito tiene sus orígenes, en el campo de la Ingeniería estructural, Levy 
en 1947, propuso el método de flexibilidad y rigidez, sin embargo se tornaba laborioso dada la 
cantidad de cálculos, este método tuvo su auge con el desarrollo de las computadoras. En 
1954 Argyris y Kelsey desarrollaron el análisis estructural por medio de matrices empleando 
por primera vez métodos energéticos, como el principio de los trabajos virtuales. 
 
Otro paso importante fue la modelación de elementos en dos dimensiones (Turner, 1956), 
específicamente en armaduras, marcos planos sometidos a esfuerzo normal. Sin embargo, la 
mayoría de los trabajos se enfocaba a calcular deformaciones elásticas, desplazamientos 
pequeños y esfuerzos bajos, en 1964 fue  Galagher, quien introdujo el cálculo de 
deformaciones de gran magnitud para materiales no lineales. Zinkiewics complementó el 
método, introduciendo problemas que involucran visco elasticidad. Una vez refinado el método, 
éste, se interpoló a la mecánica de sólidos para definir criterios de falla tales como el Mohr- 
Coulomb o el de Von Mises. 
 
En el campo de la mecánica de suelos, se definieron modelos, que simulan el comportamiento 
de los materiales, por medio de leyes constitutivas y el empleo de diversos parámetros, para 
tratar de asemejarse lo mayormente posible a la realidad. Con base en lo investigado en los 
capítulos anteriores  se proponen los siguientes modelos que se adaptan a las arcillas 
sensitivas en su comportamiento a corto y largo plazo; los modelos Soft Soil y Soft Soil Creep 
son los análogos a los modelos analíticos de Terzaghi y Zeevaert, respectivamente. 
 
 
6.2.1  Elástico lineal 
 
El modelo elástico lineal, en su enfoque numérico no dista en gran medida, a su 
correspondiente modelo analítico, ambos parten de los principios de la mecánica del medio 
continuo y están basados en la ley de Hooke. La principal diferencia radica en cómo calcular 
los asentamientos, debido a que, este modelo, discretiza el medio resolviendo las ecuaciones 
para cada elemento. 
 
 
6.2.1.1. Características del modelo 
 

- La relación entre esfuerzos y deformaciones es proporcional 
- La rigidez no depende del nivel de esfuerzos 
- Las deformaciones son pequeñas 
- Realiza análisis en términos de esfuerzos efectivos o totales 
- Resuelve la ley de Hooke generalizada en forma matricial para cada elemento 

 
 
6.2.1.2. Parámetros empleados 
 
Al igual que en el modelo analítico, los parámetros empleados son el módulo de elasticidad E y 
la relación de Poisson 𝜈. Los valores de éstos dependerán de las condiciones de drenaje, en la 
parte de modelos analíticos ya se habló respecto a ello, por tal razón, no se abundará más. 
 
 
6.2.1.3. Solución numérica 
 
La mayoría de los materiales muestran una relación lineal entre esfuerzos y deformaciones, 
dicha relación se expresa mediante la ec. 6.34a. 
 
 

𝜎 = 𝑀𝜀      (ec. 6.34a) 
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Donde 
 
𝜎  𝑉𝑒𝑐𝑡𝑜𝑟  𝑑𝑒  𝑒𝑠𝑓𝑢𝑒𝑟𝑧𝑜𝑠 
 
𝑀  𝑀𝑎𝑡𝑟𝑖𝑧  𝑑𝑒  𝑟𝑖𝑔𝑖𝑑𝑒𝑐𝑒𝑠  𝑑𝑒𝑙  𝑚𝑎𝑡𝑒𝑟𝑖𝑎𝑙 
 
𝜀  𝑉𝑒𝑐𝑡𝑜𝑟  𝑑𝑒  𝑑𝑒𝑓𝑜𝑟𝑚𝑎𝑐𝑖𝑜𝑛𝑒𝑠 
 
 
La ec. 6.34 queda de la forma: 
 
 

𝜎!
𝜎!
𝜎!
𝜏!"
𝜏!"
𝜏!"

= !
!!!! !!!

1 − 𝜈 𝜈 𝜈
𝜈 1 − 𝜈 𝜈
𝜈 𝜈 1 − 𝜈

0                           0                     0
0                           0                     0
0                           0                     0

0                 0                 0
0                 0                 0
0                 0                 0

0.5 − 𝜈       0 0
0 0.5 − 𝜈 0
0 0 0.5 − 𝜈

  

𝜀!
𝜀!
𝜀!
𝛾!"
𝛾!"
𝛾!"

 (ec. 6.34b) 

 
 
Es posible obtener el módulo de rigidez al cortante 𝐺, el módulo de compresibilidad 𝐾 y el 
módulo de elasticidad odométrico  𝐸!"# en función de los parámetros elásticos (𝐸  𝑦  𝜈) mediante 
las ecs. 6.35a, 6.35b y 6.35c, respectivamente. 
 
 

𝐺 = !
!(!!!)

     (ec. 6.35a) 
 

𝐾 = !
!(!!!!)

     (ec. 6.35b) 
 

𝐸!"# =
!!! !

(!!!!)(!!!)
    (ec. 6.35c) 

 
 
Los parámetros de la ec. 6.35, son auxiliares, y se presentan como una alternativa para el 
modelo. Por otra parte, para el caso particular del módulo de elasticidad, se ha observado que 
en algunos materiales la rigidez aumenta con respecto a la profundidad, por ello el modelo 
incorpora la opción de calcular la rigidez a diferentes profundidades (ec. 6.36). 
 
 

𝐸 𝑦 = 𝐸!"# + 𝑦!"# − 𝑦 𝐸!"#                               𝑦 < 𝑦!"#   (ec. 6.36) 
 
 

Donde 
 
𝐸!"#  𝑀ó𝑑𝑢𝑙𝑜  𝑑𝑒  𝑒𝑙𝑎𝑠𝑡𝑖𝑐𝑖𝑑𝑎𝑑  𝑑𝑒  𝑟𝑒𝑓𝑒𝑟𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎  𝑐𝑜𝑟𝑟𝑒𝑠𝑝𝑜𝑛𝑑𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒  𝑎  𝑙𝑎  𝑝𝑟𝑜𝑓𝑢𝑛𝑑𝑖𝑑𝑎  𝑑𝑒  𝑟𝑒𝑓𝑒𝑟𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎  𝑦!"# 
 

𝐸!"#   𝑇𝑎𝑠𝑎  𝑑𝑒  𝑐𝑎𝑚𝑏𝑖𝑜  𝑑𝑒  𝐸  𝑐𝑜𝑛  𝑟𝑒𝑠𝑝𝑒𝑐𝑡𝑜  𝑎  𝑦,
𝑘𝑁
𝑚!

𝑚   
 
 
Como se mencionó en el capítulo 5 (Tipo de análisis), este es el único modelo de los 
propuestos, que puede realizar análisis en términos de esfuerzos efectivos o totales, de tal 
manera que para calcular las deformaciones, bastará con obtener la matriz de rigideces inversa 
(usando los parámetros respectivos) y pre multiplicarla por el vector de esfuerzos. La 
resolución de cada matriz corresponde a cada elemento en los que se discretizó el medio, el 
ensamble de la matriz global lo realiza el programa de manera automática y presenta los 
resultados totales. 
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Tomando la ec. 6.34b, tenemos, en términos de esfuerzos totales: 
 

𝜀!
𝜀!
𝜀!
𝛾!"
𝛾!"
𝛾!"

= !
!!

1 −𝜈! −𝜈!
−𝜈! 1 −𝜈!
−𝜈! −𝜈!       1

0                           0                     0
0                           0                     0
0                           0                     0

    0 0       0
    0         0               0
      0 0       0

2 + 2𝜈!       0 0
0 2 + 2𝜈! 0
0 0 2 + 2𝜈!

  

𝜎!
𝜎!
𝜎!
𝜏!"
𝜏!"
𝜏!"

   (ec. 6.37a) 

 
 
Y en términos de esfuerzos efectivos: 
 
 

𝜀!
𝜀!
𝜀!
𝛾!"
𝛾!"
𝛾!"

= !
!!

1 −𝜈′ −𝜈′
−𝜈′ 1 −𝜈′
−𝜈′ −𝜈′       1

0                           0                     0
0                           0                     0
0                           0                     0

    0 0       0
    0         0               0
      0 0       0

2 + 2𝜈′       0 0
0 2 + 2𝜈′ 0
0 0 2 + 2𝜈′

  

𝜎′!
𝜎′!
𝜎′!
𝜏′!"
𝜏′!"
𝜏′!"

   (ec. 6.37b) 

 
 
Existen correlaciones directas entre los parámetros no drenados (𝐸!  𝑦  𝜈!) y los parámetros 
drenados (𝐸!𝑦  𝜈!), de tal modo que: 
 
 

𝜈! =
!!!!(!!!!)
!!!!(!!!!)

      (ec. 6.38) 
 
 

𝐸! =
!!!

!(!!!!)
      (ec. 6.39) 

 
Donde 
 

𝜇 =
1
3𝑛

𝐾!
𝐾′

 
 
𝑛  𝑃𝑜𝑟𝑜𝑠𝑖𝑑𝑎𝑑  𝑑𝑒𝑙  𝑚𝑒𝑑𝑖𝑜 
 
𝐾!  𝑀ó𝑑𝑢𝑙𝑜  𝑑𝑒  𝑐𝑜𝑚𝑝𝑟𝑒𝑠𝑖𝑏𝑖𝑙𝑖𝑑𝑎𝑑  𝑑𝑒𝑙  𝑎𝑔𝑢𝑎 
 
 
6.2.2  Soft Soil 

 
Se basa en la teoría del estado crítico, propuesta por Roscoe. Es un modelo híbrido entre el 
Cam Clay y Mohr – Coulomb. 
 
 
6.2.2.1. Características del modelo 

 
Algunas de sus principales características son: la rigidez depende del nivel de esfuerzos, 
distingue entre un proceso de carga y uno de descarga, considera el esfuerzo de 
preconosolidación, tiene un criterio de falla similar al Mohr-Coulomb, su empleo se restringe al 
análisis en términos de esfuerzos efectivos. 
 
De manera general el modelo considera un estado isotrópico tanto de esfuerzos como de 
deformaciones, sin embargo, para el caso específico de la consolidación unidimensional se 
tiene que 𝜀! = 𝜀!. Por otra parte este modelo asume una relación lineal entre la deformación  
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unitaria y el esfuerzo efectivo en escala logarítmica, ya sea en un proceso de carga ó de 
descarga, según la Fig. 6.15. y las ecs. 6.40a y 6.40b. 
 

	
  
Fig.	
  6.15	
  Curva	
  de	
  compresibilidad	
  (Plaxis	
  V8)  

	
  
𝜀! − 𝜀!! = −𝜆∗ ln !!

!!
	
  	
   	
   	
   	
   (ec.	
  6.40a)	
  

	
  
𝜀! − 𝜀!!! = −𝜅∗ ln !!

!!
	
   	
   	
   	
   (ec.	
  6.40b)	
  

	
  
Donde	
  
	
  
𝜀!!  𝐷𝑒𝑓𝑜𝑟𝑚𝑎𝑐𝑖ó𝑛  𝑢𝑛𝑖𝑡𝑎𝑟𝑖𝑎  𝑖𝑛𝑖𝑐𝑖𝑎𝑙  𝑐𝑜𝑟𝑟𝑒𝑠𝑝𝑜𝑛𝑑𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒  𝑎  𝑝!	
  
	
  
𝜆∗  Í𝑛𝑑𝑖𝑐𝑒  𝑑𝑒  𝑐𝑜𝑚𝑝𝑟𝑒𝑠𝑖ó𝑛  𝑒𝑛  𝑙𝑎  𝑟𝑎𝑚𝑎  𝑣𝑖𝑟𝑔𝑒𝑛	
  
	
  
𝜅∗  Í𝑛𝑑𝑖𝑐𝑒  𝑑𝑒  𝑟𝑒𝑐𝑜𝑚𝑝𝑟𝑒𝑠𝑖ó𝑛  𝑒𝑛  𝑙𝑎  𝑟𝑎𝑚𝑎  𝑑𝑒  𝑑𝑒𝑠𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎  𝑜  𝑟𝑒𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎	
  
	
  
𝑝!  𝐸𝑠𝑓𝑢𝑒𝑟𝑧𝑜  𝑣𝑒𝑟𝑡𝑖𝑐𝑎𝑙  𝑒𝑓𝑒𝑐𝑡𝑖𝑣𝑜  𝑎𝑐𝑡𝑢𝑎𝑙	
  
	
  
	
  
De	
   la	
   Fig.	
   6.15	
   se	
   concluye	
   que	
   existe	
   una	
   infinidad	
   de	
   líneas	
   de	
   descarga-­‐recarga,	
   cada	
   una	
  
correspondiente	
  a	
  un	
  esfuerzo	
  de	
  preconsolidación	
  𝑝!	
  diferente.	
  El	
  esfuerzo	
  de	
  preconsolidación	
  es	
  
el	
  máximo	
  esfuerzo	
  soportado	
  por	
  el	
  suelo	
  a	
   lo	
   largo	
  de	
  su	
  historia,	
  al	
  aumentar	
  en	
  cada	
  ciclo	
  de	
  
recarga	
  –descarga	
  se	
  producen	
  deformaciones	
  plásticas	
  en	
  el	
  suelo.	
  
	
  
Un	
   aspecto	
   fundamental	
   de	
   este	
  modelo,	
   es	
   la	
   superficie	
  de	
   fluencia	
  bajo	
  un	
   estado	
  de	
   esfuerzos	
  
determinado	
  (ec.	
  6.41).	
  
	
  
	
  

𝑓 = 𝑓 − 𝑝!	
   	
   	
   	
   	
   (ec.	
  6.41)	
  
 
 
Donde 
 

𝑓 =
𝑞!

𝑀!(𝑝! + cot𝜙)
+ 𝑝′ 

 
 

𝑝! = 𝑝!!𝑒
!!!

!

!∗!!∗  
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on the tangent bulk modulus such that:

Kur ⌘
Eur

3(1� 2

⌫ur )
=

p'
⇤

(7.3)

in which the subscript ur denotes unloading / reloading. Note that effective parameters
are considered rather than undrained soil properties, as might be suggested by the
subscripts ur . Neither the elastic bulk modulus, Kur , nor the elastic Young's modulus,
Eur , is used as an input parameter. Instead, ⌫ur and ⇤ are used as input constants for
the part of the model that computes the elastic strains.

pp

"v

1

1

�*

*

lnp'

Figure 7.1 Logarithmic relation between volumetric strain and mean stress

An infinite number of unloading / reloading lines may exist in Figure 7.1, each
corresponding to a particular value of the isotropic pre-consolidation stress pp. The
pre-consolidation stress represents the largest stress level experienced by the soil.
During unloading and reloading, this pre-consolidation stress remains constant. In
primary loading, however, the pre-consolidation stress increases with the stress level,
causing irreversible (plastic) volumetric strains.

7.2 YIELD FUNCTION FOR TRIAXIAL STRESS STATE (�'
2

= �'
3

)

The Soft Soil model is capable to simulate soil behaviour under general states of stress.
However, for clarity, in this section, restriction is made to triaxial loading conditions under
which �'

2

= �'
3

. For such a state of stress the yield function of the Soft Soil model is
defined as:

f = f � pp (7.4)

where f is a function of the stress state (p', q) and pp, the pre-consolidation stress, is a
function of plastic strain such that:

f =

q2

M2

(p' + c cot ')

+ p' (7.5)

pp =

p0

p exp

✓
� "p

v

�⇤�⇤

◆
(7.6)
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𝑀  𝑃𝑒𝑛𝑑𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒  𝑑𝑒  𝑙𝑎  𝑙í𝑛𝑒𝑎  𝑑𝑒𝑙  𝑒𝑠𝑡𝑎𝑑𝑜  𝑐𝑟í𝑡𝑖𝑐𝑜 
 

𝑝′ =
𝜎′! + 𝜎′! + 𝜎′!

3
 

 
 
𝑞 = 𝜎′! − 𝜎′! 
 
La función de fluencia 𝑓  define una elipse en el plano 𝑝` − 𝑞  (Fig. 6.16), el parámetro 𝑀 
determina el punto más alto de dicha elipse. La altura de la elipse indica la relación entre los 
esfuerzos vertical y horizontal en una prueba de consolidación unidimensional. 
 
 

	
  
Fig.	
  6.16	
  Superficie	
  de	
  fluencia	
  en	
  el	
  plano	
  p’-­‐q 

 
Como se mencionó anteriormente, los puntos más altos de todas las elipses están localizados 
en la línea del estado crítico de pendiente 𝑀 (Burland, 1965; Burland 1967). El esfuerzo de 
preconsolidación se obtiene prolongando las elipses hasta el eje 𝑝′ . Las deformaciones 
elásticas corresponden a las que están dentro del área de la elipse, una vez que se toca el 
contorno de ésta, se producen deformaciones por flujo plástico. 
 
Para un estado de esfuerzos general, el comportamiento plástico del modelo Soft Soil está 
definido por seis funciones de fluencia; tres son por compresión y tres por el criterio de Mohr – 
Coulomb. Así, en el espacio de los esfuerzos principales, resultan estas seis funciones de 
fluencia representadas en la Fig. 6.17. 
 
 

	
  
Fig.	
  6.17	
  Superficie	
  de	
  fluencia	
  en	
  el	
  espacio	
  de	
  esfuerzos	
  principales 
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6.2.2.2. Parámetros empleados 
 
 
𝜆∗, Índice de compresión 
 
Es la pendiente de la rama virgen en una curva de compresibilidad 
 
 
 
𝜅∗, Índice de descarga – recarga 
 
Es la pendiente de la rama de descarga – recarga en una curva de compresibilidad 
 
Dado que el eje de los esfuerzos efectivos está en escala de logaritmo natural (ln) se calculan 
los correspondientes índices en escala logarítmica (base 10), con las ecs. 6.42a y 6.42b. 
 
 

𝜆∗ = !!
!.!(!!!)

      (ec. 6.42a) 
 
 

𝜅∗ = !!!
!.!(!!!)

      (ec. 6.42b) 
 
 

 
C, Cohesión 
 
Parámetro de resistencia, geométricamente representa la ordenada al origen, en el espacio de 
Mohr – Coulomb, cuantitativamente indica la capacidad del cementante en el suelo. 
 
 
 
𝜙, Ángulo de fricción interna 
 
Representa la variación del incremento de la resistencia al esfuerzo cortante con respecto al 
nivel de esfuerzos. 
 
 
 
𝜓, Ángulo de dliatancia 
 
Índica si un material es dilatante, es decir, si aumenta su volumen al incrementar el nivel de 
esfuerzos, es la pendiente inicial en una curva esfuerzo – deformación unitaria volumétrica. 
 
 
 
𝜐!", Relación de Poisson en descarga – recarga 
 
El módulo de Poisson es bien conocido en la teoría de la elasticidad, e indica la relación entre 
la deformación tangencial y la deformación longitudinal, sin embargo en este modelo dicha 
relación se definirá mediante la ec. 6.43. 
 
 
 

!!"
!!!!"

= !!
!!

      (ec. 6.43) 

 
 

 
𝑀, Pendiente de la línea del estado crítico 
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El coeficiente M se determina en función del coeficiente lateral de tierras en reposo para suelos 
normalmente consolidados 𝐾!!", mediante la ec. 6.44. 
 
 
 

𝑀 = 3 !!!!!!"
!

!!!!!
!" ! +

!!!!
!" !!!!!"

!∗
!∗!!

!!!!!
!" !∗

!∗! !!!!
!" !!!!"

    (ec. 6.44) 

 
 
De acuerdo a resultados experimentales los valores de M oscilan aproximadamente entre: 
 
 

2.8𝐾!!" ≤ 𝑀 ≤ 3.0𝐾!!" 
 
 
6.2.2.3. Solución numérica 
 
La solución numérica es similar al modelo Soft Soil Creep, excluyendo el efecto de la 
consolidación secundaria, dicha solución se detalla en la siguiente parte de la tesis. 
 
6.2.3  Soft Soil Creep 
 
Como se mencionó en el capítulo 2, Buisman (1936) fue tal vez el primer autor en proponer una 
teoría para estudiar el fenómeno de creep, esto al observar que el comportamiento de algunas 
arcillas no se ajustaba a las consideraciones de la teoría de la consolidación clásica. 
Posteriormente, tomando como base estos trabajos, se continuó con la investigación, por parte  
de autores como Bjeurrum (1967), Garlanger (1972), Mesri y Godlewski (1977) y Leroueil 
(1977). 
 
Este modelo al igual que el Soft Soil, está basado en la teoría del estado crítico, pero que, a 
diferencia de este último, considera el efecto del creep, ajustándose perfectamente a una curva 
de consolidación Tipo I ó II, por ende, simula de manera aceptable el comportamiento de una 
arcilla sensitiva. 
 
6.2.3.1. Características del modelo 
 
Algunas de las características generales del modelo son: la rigidez depende del nivel de 
esfuerzo, distingue entre un preceso de carga y descarga, considera el esfuerzo de 
preconosolidación, tiene un criterio de falla similar al Mohr-Coulomb, su empleo se restringe al 
análisis en términos de esfuerzos efectivos y considera el fenómeno de creep. 
 
Buisman (1936) propuso la siguiente ecuación para definir el creep bajo un incremento de 
esfuerzos efectivos. 
 
 

𝜀 = 𝜀! − 𝐶! log
!
!!

     (ec. 6.45) 
 

Donde 
 
𝜀!   𝐷𝑒𝑓𝑜𝑟𝑚𝑎𝑐𝑖ó𝑛  𝑢𝑛𝑖𝑡𝑎𝑟𝑖𝑎  𝑎𝑙  𝑓𝑖𝑛𝑎𝑙  𝑑𝑒  𝑙𝑎  𝑐𝑜𝑛𝑠𝑜𝑙𝑖𝑑𝑎𝑐𝑖ó𝑛  𝑝𝑟𝑖𝑚𝑎𝑟𝑖𝑎 
 
𝑡!   𝑇𝑖𝑒𝑚𝑝𝑜  𝑎𝑙  𝑓𝑖𝑛𝑎𝑙  𝑑𝑒  𝑙𝑎  𝑐𝑜𝑛𝑠𝑜𝑙𝑖𝑑𝑎𝑐𝑖ó𝑛  𝑝𝑟𝑖𝑚𝑎𝑟𝑖𝑎 
 
𝐶!  𝑃𝑒𝑛𝑑𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒  𝑑𝑒𝑙  𝑡𝑟𝑎𝑚𝑜  𝑟𝑒𝑐𝑡𝑜 
 
Para puntualizar más y enfocarnos propiamente al creep, la ec. 6.45 se puede reescribir de la 
siguiente forma: 
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𝜀 = 𝜀! − 𝐶! log

!!!!!
!!

     (ec. 6.46) 
 

Donde 
 
𝑡!𝑇𝑖𝑒𝑚𝑝𝑜  𝑒𝑓𝑒𝑐𝑡𝑖𝑣𝑜  𝑚𝑒𝑑𝑖𝑜  𝑎𝑙  𝑖𝑛𝑖𝑐𝑖𝑜  𝑑𝑒𝑙  𝑐𝑟𝑒𝑒𝑜, 𝑖𝑔𝑢𝑎𝑙  𝑎  𝑡 − 𝑡! 
 
Basado en los trabajos de Bjerrum (1967), Garlanger (1972) propuso una ecuación similar pero 
en términos de la relación de vacíos. 
 
 

𝑒 = 𝑒! − 𝐶! log
!!!!!

!!
     (ec. 6.47) 

 
Donde 
 
𝐶! = 𝐶!(1 + 𝑒!) 
 
 
En ocasiones es complicado determinar los valores de 𝜏!  y 𝑡!  según sea el caso, el 
procedimiento para hallar dichos valores es el siguiente. De acuerdo a las ecs. 6.48a y 6.48b. 
 
 

−𝜀 = !
!!!!!

     (ec. 6.48a) 
 
 

− !
!
= !!!!!

!
     (ec. 4.48b) 

 
 
Donde 
 

𝐶! =
𝐶!

1 + 𝑒! 𝑙𝑛10
=

𝐶!
𝑙𝑛10

 

 
 
Con lo que únicamente bastará con graficar la ec. 6.48b para obtener los parámetros 
correspondientes (Fig. 6.18). 
 

	
  
Fig.	
  6.18	
  Obtención	
  de	
  𝝉𝒄	
  y	
  𝒕𝒄 

 
Al calcular las deformaciones totales a causa del incremento en los esfuerzos efectivos, tanto 
por consolidación primaria y consolidación secundaria, la ecuación que gobierna el fenómeno 
es: 
 

MATERIAL MODELS MANUAL

1

tc

"c

�"

C

ln t

t
a. Consolidation

1tc
C

-1/ "̇

⌧c t '

t ' = t � tc

t

b. Creep behaviour

Figure 8.1 Standard oedometer test

The use of the Janbu method is attractive, because both ⌧c and C follow directly when
fitting a straight line through the data. In Janbu's representation of Figure 8.1b, ⌧c is the
intercept with the (non-logarithmic) time axis of the straight creep line. The deviation from
a linear relation for t < tc is due to consolidation.

Considering the classical literature it is possible to describe the end-of-consolidation
strain "c , by an equation of the form:

"c = "e
c + "c

c = �A ln

✓
�'
�'

0

◆
� B ln

✓
�pc

�p0

◆
(8.8)

Note that " is a logarithmic strain, rather than a classical small strain although we
conveniently omit the subscript 'H '. In the above equation �'

0

represents the initial
effective pressure before loading and �' is the final effective loading pressure. The values
�p0

and �pc represent the pre-consolidation pressure corresponding to before-loading
and end-of-consolidation states respectively. In most literature on oedometer testing, one
adopts the void ratio e instead of ", and log instead of ln, and the swelling (or
recompression) index Cs instead of A, and the compression index Cc instead of B. The
above constants A and B relate to Cr and Cc as:

A =

Cr

(

1 + e
0

)

· ln 10

B =

Cc � Cr

(1 + eo) · ln 10

(8.9)

Combining Eqs. (8.4) and (8.8) it follows that:

" = "e
+ "c

= �A ln

✓
�'
�'

0

◆
� B ln

✓
�pc

�p0

◆
� C ln

✓
⌧c + t '

⌧c

◆
(8.10)

where " is the total logarithmic strain due to an increase in effective stress from �'
0

to �'
and a time period of tc + t '. In Figure 8.2 the terms of Eq. (8.10) are depicted in an " - ln �
diagram.

Up to this point, the more general problem of creep under transient loading conditions
has not yet been addressed, as it should be recalled that restrictions have been made to
creep under constant load. For generalising the model, a differential form of the creep
model is needed. No doubt, such a general equation may not contain t ' and neither ⌧c as
the consolidation time is not clearly defined for transient loading conditions.
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𝜀 = −𝐴 ln !!

!!!
− 𝐵 ln !!"

!!!
− 𝐶 ln !!!!!

!!
   (ec. 6.49) 

 
Donde 
 
 

𝐴 =
𝐶!

1 + 𝑒! ln 10
 

 
 

𝐵 =
𝐶! − 𝐶!

1 + 𝑒! ln 10
 

 
𝜎!!   𝐸𝑠𝑓𝑢𝑒𝑟𝑧𝑜  𝑒𝑓𝑒𝑐𝑡𝑖𝑣𝑜  𝑖𝑛𝑖𝑐𝑖𝑎𝑙 
 
𝜎!  𝐸𝑠𝑓𝑢𝑒𝑟𝑧𝑜  𝑒𝑓𝑒𝑐𝑡𝑖𝑣𝑜  𝑓𝑖𝑛𝑎𝑙 
 
𝜎!!  𝐸𝑠𝑓𝑢𝑒𝑟𝑧𝑜  𝑑𝑒  𝑝𝑟𝑒𝑐𝑜𝑛𝑠𝑜𝑙𝑖𝑑𝑎𝑐𝑖ó𝑛  𝑎𝑛𝑡𝑒𝑠  𝑑𝑒𝑙  𝑝𝑟𝑜𝑐𝑒𝑠𝑜  𝑑𝑒  𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎 
 
𝜎!"   𝐸𝑠𝑓𝑢𝑒𝑟𝑧𝑜  𝑑𝑒  𝑝𝑟𝑒𝑐𝑜𝑛𝑠𝑜𝑙𝑖𝑑𝑎𝑐𝑖ó𝑛  𝑑𝑒𝑠𝑝𝑢é𝑠  𝑑𝑒  𝑙𝑎  𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎,      𝑛𝑢𝑒𝑣𝑜  𝑒𝑠𝑓𝑢𝑒𝑟𝑧𝑜  𝑑𝑒  𝑝𝑟𝑒𝑐𝑜𝑛𝑠𝑜𝑙𝑖𝑑𝑎𝑐𝑖ó𝑛 
 
 
En la curva de compresibilidad de la Fig. 6.19 se ilustran de manera esquemática las variables 
de la ec. 6.49 
 
 

	
  
Fig.	
  6.19	
  Curva	
  de	
  compresibilidad 

 
 
Si bien el proceso es un tanto diferente al propuesto por L. Zeevaert, los resultados finales son 
prácticamente iguales. 
 
La superficie de fluencia representada en un diagrama p –q, se muestra en la Fig. 6.20. Al 
tener un criterio de falla similar al Mohr – Coulomb, también se definen elipses, pero que a 
diferencia del modelo Soft Soil, éstas parten del origen de coordenadas. 
 
 
 
 

SOFT SOIL CREEP MODEL (TIME DEPENDENT BEHAVIOUR)

1

1

�'0 �p0 �pc �'

A

A+B

"ec

"cc

C ln(1 + t '/⌧c )

ln(��')

- "

NC - line

Figure 8.2 Idealised stress-strain curve from oedometer test with division of strain increments into
an elastic and a creep component. For t '+tc = 1 day, one arrives precisely on the NC-line

8.4 DIFFERENTIAL LAW FOR 1D-CREEP

The previous equations emphasize the relation between accumulated creep and time, for
a given constant effective stress. For solving transient or continuous loading problems, it
is necessary to formulate a constitutive law in differential form, as will be described in this
section. In a first step we will derive an equation for ⌧c . Indeed, despite the use of
logarithmic strain and ln instead of log, equation (Eq. 8.10) is classical without adding
new knowledge. Moreover, the question on the physical meaning of ⌧c is still open. In
fact, we have not been able to find precise information on ⌧c in the literature, apart from
Janbu's method of experimental determination.

In order to find an analytical expression for the quantity ⌧c , we adopt the basic idea that
all inelastic strains are time dependent. Hence total strain is the sum of an elastic part "e

and a time-dependent creep part "c . For non-failure situations as met in oedometer
loading conditions, we do not assume an instantaneous plastic strain component, as
used in traditional elastoplastic modelling. In addition to this basic concept, we adopt
Bjerrum's idea that the pre-consolidation stress depends entirely on the amount of creep
strain being accumulated in the course of time. In addition to (8.10) we therefore
introduce the expression:

" = "e
+ "c

= �A ln

✓
�'
�'

0

◆
� B ln

✓
�p

�p0

◆
(8.11)

where

�p = �p0

exp

✓
�"c

B

◆

Please note that ✏c is negative, so that �p exceeds �p0

. The longer a soil sample is left to
creep the larger �p grows. The time-dependency of the pre-consolidation pressure �p is
now found by combining Eqs. (8.10) and (8.11) to obtain:

"c � "c
c = �B ln

✓
�p

�pc

◆
= �C ln

✓
⌧c +t '
⌧c

◆
(8.12)

This equation can now be used for a better understanding of ⌧c , at least when adding
knowledge from standard oedometer loading. In conventional oedometer testing the load
is stepwise increased and each load step is maintained for a constant period of tc + t ' = ⌧ ,
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Fig.	
  6.20	
  Superficie	
  de	
  fluencia,	
  diagrama	
  p	
  –	
  q	
  

 
 
La pendiente M y el esfuerzo 𝑝!", se definen por las ecs. 6.50 y 6.51 respectivamente, en 
función del ángulo de fricción interna correspondiente al estado crítico, ambas ecuaciones 
propuestas por Roscoe y Burland (1968). 
 
 

𝑀 = !!"#!!
!!!"#!!

     (ec. 6.50) 
 
 

𝑝!" = 𝑝! − !!

!!(!!!!  !"#$)
    (ec. 6.51) 

 
 
 
6.2.3.2. Parámetros empleados 
 
Los parámetros del modelo son los mismos que el Soft Soil, por ello no se describirán 
nuevamente. 
 
El único parámetro extra es 𝐶!, que es la pendiente del tramo recto, al iniciar el creep, esto 
para una curva de consolidación Tipo I ó II. 
 
 
6.2.3.3. Solución numérica 
 
La solución que adopta el programa, se basa en considerar las matrices esfuerzo y 
deformación principales, considerando la ley de Hooke y definiendo una regla de flujo para la 
consolidación secundaria, mediante la ec. 6.52. 
 
 

𝜀 = 𝐷!!𝜎′ + 𝜆 !!
!

!!!
     (ec. 6.52) 

 
 
Donde 
 
 

𝐷!! =
1
𝐸!"

1 −𝜈!" −𝜈!"
−𝜈!" 1 −𝜈!"
−𝜈!" −𝜈!" 1

 

 

SOFT SOIL CREEP MODEL (TIME DEPENDENT BEHAVIOUR)

8.5 THREE-DIMENSIONAL-MODEL

On extending the 1D-model to general states of stress and strain, the well-known stress
invariants for isotropic stress p and deviatoric stress q are adopted. These invariants are
used to define a new stress measure named peq :

peq
= p'�

q2

M2

(p'� c cot('))

(8.18)

In Figure 8.3 it is shown that the stress measure peq is constant on ellipses in p -
q-plane. In fact we have the ellipses from the Modified Cam-Clay model as introduced by
Roscoe & Burland (1968).

de
vi

at
or

ic
st

re
ss

isotropic stress

M

q

1

peq -ppeqp

Figure 8.3 Diagram of peq-ellipse in a p-q-plane

The soil parameter M represents the slope of the so-called 'critical state line' as also
indicated in Figure 8.3. We use the general 3D-definition (Eq. 2.8b) for the deviatoric
stress q and:

M =

6 sin

'cv

3� sin

'cv
(8.19)

where 'cv is the critical-void friction angle, also referred to as critical-state friction angle.
On using Eq. (2.8b) for q, the equivalent pressure peq is constant along ellipsoids in
principal stress space. To extend the 1D-theory to a general 3D-theory, attention is now
focused on normally consolidated states of stress and strain as met in oedometer testing.
In such situations it yields �'

2

= �'
3

= K nc
0

�'
1

, and it follows from Eq. (8.18) that:

peq
= �'

1

"
1 + 2 K nc

0

3

+

3

�
1� K nc

0

�
2

M2

�
1 + 2 K nc

0

�
#

,

peq
p = �p

"
1 + 2 K nc

0

3

+

3

�
1� K nc

0

�
2

M2

�
1 + 2 K nc

0

�
#

(8.20)

where peq
p is a generalised pre-consolidation pressure, being simply proportional to the

one-dimensional one. For known values of K nc
0

, peq can thus be computed from �', and
peq

p can thus be computed from �p. Omitting the elastic strain in the 1D-equation (Eq.
8.17), introducing the above expressions for peq and peq

p and writing ✏⌫ instead of ✏ it is
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𝑔! = 𝑝!" 
 
Ahora bien, si desarrollamos la componente que define el creep. 
 
 

𝜆 !!!"

!!!!
+ !!!"

!!!!
+ !!!"

!!!!
= 𝜆 !"

!"

!"!
= 𝜆  𝛼   (ec. 6.53) 

 
 
Entonces, desarrollando la ec. 6.53, llegamos a la ecuación que calcula las deformaciones para 
este modelo. 
 
 

𝜀 = 𝐷!!𝜎! − !
!
!∗

!

!!
!"

!!"

!∗!!∗
!∗ !!!"

!!!
    (ec. 6.54) 
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Esta parte de la tesis, está enfocada a aplicar los modelos constitutivos mencionados en el 
capítulo 6, con la finalidad de comparar los resultados obtenidos (asentamientos) para validar 
la metodología de los modelos numéricos, dejando pendiente su uso a líneas de investigación 
más complejas, como cimentaciones compensadas y/o profundas. 
 
 
7.1 Cimentación superficial rígida 
 
Una de las características de la cimentación superficial rígida, es que los esfuerzos que 
transmite al suelo son variables, y por otra parte, las deformaciones son uniformes a lo largo de 
la sección de la cimentación, observándose los mayores esfuerzos en las orillas de la 
cimentación y se atenúan al centro, de lo anterior se hizo referencia en la Fig. 6.3a del capítulo 
6. 
 
7.1.1 Arcillas no sensitivas 
 
En la Fig. 7.1 se muestra la geometría de una zapata corrida cimentada sobre un estrato de 
arcilla no sensitiva, las cargas a las que está sometida y los parámetros del suelo de 
cimentación. 
 
Como se mencionó en capítulos anteriores, una de las principales características de las arcillas 
no sensitivas, es que se forman en depósitos de agua dulce, por tanto, la consolidación 
secundaria es, en la mayoría de los casos nula, aunque recientes investigaciones han 
demostrado que también es evidente este efecto. Sin embargo, como en todos los suelos finos 
plásticos, el efecto de la consolidación primaria es de primordial importancia. 
 
 

 

 
Fig.	
  7.1	
  Geometría	
  de	
  la	
  zapata	
  y	
  parámetros	
  del	
  suelo	
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Eu = 2316 kPa e0 = 3.89 Cc = 7.67  2.2 m
Estrato 1  νu = 0.5 Cv = 0.00094 cm2/s Cr = 0.1827

γsat = 16 kN/m3 k = 5.14 x 10-8 cm/s av = 0.2076 cm2/kg
Cu = 52 kPa mv = 0.0424 cm2/kg

Parámetros No drenados Consolidación Compresibilidad

Eu = 3724 kPa e0 = 3.94 Cc = 6.25
Estrato 2  νu = 0.5 Cv = 0.00023 cm2/s Cr = 0.3654 1.8 m

γsat = 18 kN/m3 k = 3.1 x 10-7 cm/s av = 0.1445 cm2/kg
Cu = 64 kPa mv = 0.0292 cm2/kg

Roca Sana
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 0.8 m

 10 kN/m
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7.1.1.1. Corto plazo 
 
El modelo constitutivo a emplear en este caso, será el elástico lineal, tanto analítico como 
numérico, realizando los análisis en términos de esfuerzos totales, empleando parámetros no 
drenados (𝐸!  𝑦  𝜐!) . En el caso del modelo analítico se empleará la ec. 6.4, calculando 
previamente el estado de esfuerzos al centro de cada estrato, por medio de las ecs. 6.5a, 6.5b 
y 6.5c, respectivamente. El estado de esfuerzos se presenta en la Tabla 7.1. 

 
Tabla	
  7.1	
  Estado	
  de	
  esfuerzos	
  por	
  sobrecarga	
  

Estrato	
   σx,	
  kPa	
   σy,	
  kPa	
   σz,	
  kPa	
  

1	
   55.18	
   78.28	
   129.44	
  

2	
   9.09	
   18.03	
   83.35	
  

 
Por tanto, el asentamiento total a corto plazo será: 
 

𝛿! =
1

2316
129.44 − 0.5 78.28 + 55.18 ∗ 2.2 

 

𝛿! =
1

3724
83.35 − 0.5 18.03 + 9.09 ∗ 1.8 

 
∆𝛿!"!#$ = 5.95 + 3.37 
 
∆𝛿!"!#$ = 9.32  𝑐𝑚 
 
En lo que respecta al modelado numérico, debido a las limitaciones del programa en dos 
dimensiones (estado plano de deformaciones), no es posible introducir la geometría tal y como 
se muestra en la Fig. 7.1, es necesario hacer una consideración especial la cual implica, 
analizar la zapata desde su sección transversal, simplificando dicha sección a una placa de 
espesor equivalente (Fig. 7.2), calculado mediante la ec. 7.1. 
 

	
  
Fig.	
  7.2	
  Sección	
  equivalente	
  de	
  la	
  zapata 

𝑑!"#$%&'!()! = 12 !"
!"

    (ec. 7.1) 

 
Donde 
 
𝐸𝐼 = 4.5𝑥10!   𝑘𝑁𝑚

!
𝑚 

 
𝐸𝐴 = 3.2𝑥10!"   𝑘𝑁 𝑚 
 
𝑑!"#$%&'!()! = 0.41  𝑚 
 
 

0.5 m
0.8 m
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0.3 m

SECCIÓN TRANSVERSAL
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1.4 m
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Por otra parte, la carga equivalente se calculó, de la siguiente manera, dado que se obtendrá 
por metro lineal, entonces: 
 

𝑄!"#$%&'!()! =
320  𝑘𝑁 + 640  𝑘𝑁 + 320  𝑘𝑁

8  𝑚
+ 10  

𝑘𝑁
𝑚

 
 
 

𝑄!"#$%&'!()! = 170  
𝑘𝑁
𝑚

 
 
El peso del suelo y de la propia cimentación ya están considerados en el modelo. El modelo de 
la zapata se muestra en la Fig. 7.3. 
 
 

	
  
Fig.	
  7.3	
  Modelo	
  de	
  cimentación	
  (Plaxis	
  V8) 

 
 
Las etapas de cálculo fueron dos, la primera considera la excavación y construcción de la 
zapata y la segunda la aplicación de la carga total (𝑄!"#$%&'!()! = 170  𝑘𝑁/𝑚). Se obtuvo un 
asentamiento elástico 𝛿 = 7.14  𝑐𝑚 (Fig. 7.4). 
 
 

	
  
Fig.	
  7.4	
  Cálculo	
  de	
  asentamientos	
  a	
  corto	
  plazo 
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7.1.1.2. Largo plazo 
 
Este rubro de la tesis, merece especial atención, ya que es la principal diferencia entre arcillas 
sensitivas y no sensitivas, desde el punto de vista ingenieril, entonces, se proponen tres 
métodos de cálculo; el primero, será analítico; el segundo, numérico y el tercero un método 
híbrido derivado de los primeros dos, en el cual se hará un procedimiento iterativo, en el que se 
debe cumplir la compatibilidad de deformaciones, éste ultimo se detallará posteriormente 
 
Para el asentamiento a largo plazo, se calculará el correspondiente al 100% de consolidación 
en ambos estratos, es decir, únicamente se considerará el nivel de esfuerzos que se aplicó, 
tomando como referencia las ecs. 7.2 y 7.3 para calcular las deformaciones por consolidación 
primaria y secundaria, respectivamente. Las curvas de compresibilidad de las Figs. 7.5 y 7.6, 
corresponden al estrato 1 y 2. Este tipo de análisis debe hacerse en términos de esfuerzos 
efectivos, empleando parámetros drenados. 
 
 

𝛿!" = 1 − !!!!∆!!!
!!!

! !
!!" 𝐻     (ec. 7.2) 

 
 
 

𝛿!" = 1 − !!!!∆!!!
!!!

! !
!!" 𝐻    (ec. 7.3) 

 
 
 
Donde 
 
𝜎!!  𝐸𝑠𝑓𝑢𝑒𝑟𝑧𝑜  𝑣𝑒𝑟𝑡𝑖𝑐𝑎𝑙  𝑖𝑛𝑖𝑐𝑖𝑎𝑙  𝑒𝑓𝑒𝑐𝑡𝑖𝑖𝑣𝑜 
  
∆𝜎′!  𝐼𝑛𝑐𝑟𝑒𝑚𝑒𝑛𝑡𝑜  𝑑𝑒  𝑒𝑠𝑓𝑢𝑒𝑟𝑧𝑜  𝑣𝑒𝑟𝑡𝑖𝑐𝑎𝑙  𝑒𝑓𝑒𝑐𝑡𝑖𝑣𝑜  
 
𝐴!"  𝐶𝑜𝑒𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒  𝑝𝑎𝑟𝑎  𝑐𝑜𝑛𝑠𝑜𝑙𝑖𝑑𝑎𝑐𝑖ó𝑛  𝑝𝑟𝑖𝑚𝑎𝑟𝑖𝑎  𝑞𝑢𝑒  𝑑𝑒𝑝𝑒𝑛𝑑𝑒  𝑑𝑒𝑙  𝑡𝑖𝑝𝑜  𝑑𝑒  𝑚𝑎𝑡𝑒𝑟𝑖𝑎𝑙 
  
𝐴!"  𝐶𝑜𝑒𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒  𝑝𝑎𝑟𝑎  𝑐𝑜𝑛𝑠𝑜𝑙𝑖𝑑𝑎𝑐𝑖ó𝑛  𝑠𝑒𝑐𝑢𝑛𝑑𝑎𝑟𝑖𝑎  𝑞𝑢𝑒  𝑑𝑒𝑝𝑒𝑛𝑑𝑒  𝑑𝑒𝑙  𝑡𝑖𝑝𝑜  𝑑𝑒  𝑚𝑎𝑡𝑒𝑟𝑖𝑎𝑙 
 
𝐻  𝑒𝑠𝑝𝑒𝑠𝑜𝑟  𝑑𝑒𝑙  𝑒𝑠𝑡𝑟𝑎𝑡𝑜 
 
 
Por otra parte, Skempton y Bjerrum (1957) observaron que la compresión en campo es menor 
que la compresión en el consolidómetro, por ende, las deformaciones en campo suelen ser 
menores que en laboratorio, lo anterior condujo a establecer un parámetros correctivo, el cuál 
está definido mediante la ec. 7.4. 
 
 
 

𝜇 =
!!"#!!!

!!!!"# !!!!!
!

!!
      (ec. 7.4) 

 
 
Donde 
 

𝐴!"#   𝐶𝑜𝑒𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒  𝑑𝑒𝑡𝑒𝑟𝑚𝑖𝑛𝑎𝑑𝑜  𝑝𝑜𝑟  𝑆𝑘𝑒𝑚𝑝𝑡𝑜𝑛  𝑖𝑔𝑢𝑎𝑙  𝑎
1
3
𝑝𝑎𝑟𝑎  𝑎𝑟𝑐𝑖𝑙𝑙𝑎𝑠  𝑝𝑟𝑒𝑐𝑜𝑛𝑠𝑜𝑙𝑖𝑑𝑎𝑑𝑎𝑠 

 
𝜎!,𝜎! ,𝜎!  𝐸𝑠𝑡𝑎𝑑𝑜  𝑑𝑒  𝑒𝑠𝑓𝑢𝑒𝑟𝑧𝑜𝑠  𝑒𝑛  𝑐𝑎𝑚𝑝𝑜 
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La corrección únicamente se hace para las deformaciones por consolidación primaria; bastará 
con multiplicar el valor de 𝜇 por el correspondiente 𝛿!". Los valores de los esfuerzos iniciales y 
los posteriores incrementos de esfuerzos se presentan en las Figs. 7.7 y 7.8, respectivamente. 
En la Tabla 7.2 se muestran los asentamientos calculados, ya con la corrección de Skempton y 
Bjerrum. 
 

	
  

	
  
Fig.	
  7.5	
  Curva	
  de	
  compresibilidad	
  estrato	
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Fig.	
  7.6	
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  estrato	
  2 

 

0.0	
  

0.5	
  

1.0	
  

1.5	
  

2.0	
  

2.5	
  

3.0	
  

3.5	
  

4.0	
  

4.5	
  

10	
   100	
   1000	
  

e	
  

σ'v,	
  kPa	
  

0.0	
  

0.5	
  

1.0	
  

1.5	
  

2.0	
  

2.5	
  

3.0	
  

3.5	
  

4.0	
  

4.5	
  

10	
   100	
   1000	
  

e	
  

σ'v,	
  kPa	
  



	
  
7	
  	
  	
  Aplicaciones	
   	
   	
  	
  	
  	
  	
  	
  	
  

	
   77	
  

 
 

	
  
Fig.	
  7.7	
  Esfuerzos	
  goestáticos	
  y	
  presión	
  de	
  poro 

 
 
 
 

	
  
Fig.	
  7.8	
  Incremento	
  de	
  esfuerzo	
  vertical	
  efectivo 
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Tabla	
  7.2	
  Cálculo	
  de	
  asentamientos	
  

Estrato Aske µ Acp Acs δcp, cm δcs, cm δtotal, cm 
1 0.33 0.68 40 190 7.40 2.35 9.74 
2 0.33 0.44 25 230 4.76 1.18 5.94 

      δtotal, cm 15.69 
 
 
 
La geometría y las etapas de cálculo del modelo numérico son similares a las del modelo 
elástico lineal, lo único que se modifica es la ley constitutiva que rige el comportamiento a largo 
plazo de los materiales (modelo Soft Soil), por tanto se emplean los parámetros de 
compresibilidad correspondientes, tomados de las Figs. 7.5 y 7.6, para cada estrato. 
 
 
 

Tabla	
  7.3	
  Parámetros	
  de	
  compresibilidad	
  

Estrato	
  	
   e0	
   Cr	
   Cc	
  

1	
   3.89	
   0.1827	
   7.67	
  

2	
   4.02	
   0.3654	
   6.25	
  

 
 
 
Los asentamientos que se obtuvieron mediante modelado numérico, se presentan en la Fig. 
7.9, siendo 𝛿 = 13.59  𝑐𝑚. 
 
 
 

	
  
Fig.	
  7.9	
  Asentamientos	
  a	
  largo	
  plazo	
  en	
  arcilla	
  no	
  sensitiva 

 
 
Los parámetros de la consolidación secundaria, se obtuvieron de Zeevaert, 1973, los cuáles 
dependen del nivel de esfuerzos, según las gráficas de las Figs. 7.10, 7.11 y 7.12. 
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Fig.	
  7.10	
  Parámetro	
  𝜷	
  (Zeevaert,	
  1948) 

 
 
 
 

	
  
Fig.	
  7.11	
  Coeficiente	
  de	
  compresibilidad	
  volumétrica	
  𝒎𝒕	
  (Zeevaert,	
  1948) 
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Fig.	
  7.12	
  Coeficiente	
  de	
  compresibilidad	
  volumétrica	
  𝒎𝒗	
  (Zeevaert,	
  1948)	
  

 
 
El último método consiste en realizar un proceso iterativo, que consta de las siguientes etapas: 
 
 
1. Calcular los asentamientos a largo plazo, mediante la siguiente ecuación. 
 
 

∆𝛿!"!#$ = ∆𝛿!"𝐹(𝑇!) + ∆𝛿!" 
 
 
2. Calcular un módulo equivalente 𝑚!". 
 
 

𝑚!" =
∆𝛿!"!#$
∆𝜎′𝐻

 
 
3. Con modelado numérico se calcula el estado de esfuerzos correspondiente al módulo 
equivalente obtenido anteriormente. 
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4. Con el nuevo estado de esfuerzos obtener los asentamientos mediante las ecs. 7.2 y 7.3, 
con su correspondiente corrección. 
 
5. Regresar a la etapa 1 y recalcular los asentamientos. 
 
6. Repetir el proceso hasta que la diferencia entre dos iteraciones consecutivas sea mínima 
 

En las siguientes Tablas se resumen los resultados obtenidos en cada iteración realizada. 
 
 

Tabla	
  7.4	
  Primera	
  iteración	
  

Estrato σ'v, kPa Δσ'v, kPa mv, 1/kPa mt, 1/kPa Δδtotal, cm 
1 19.4 19.4 0.000068 0.000007 3.52 
2 33.2 33.2 0.000142 0.000026 3.19 

    
Δδtotal, cm 6.70 

 
 
 

Tabla	
  7.5	
  Módulo	
  equivalente	
  (primera	
  iteración)	
  

Estrato Δσ'm, kPa meq, 1/kPa 
1 29.1 0.0008240 
2 49.8 0.0005331 

 
 
 

Tabla	
  7.6	
  Segunda	
  iteración	
  

Estrato σ'v, kPa Δσ'v, kPa mv, 1/kPa mt, 1/kPa Δδtotal, cm 
1 19.4 75.7 0.00017 0.000038 7.99 
2 33.2 60.5 0.00019 0.000041 4.74 

    
Δδtotal, cm 12.73 

 
 
 
 

Tabla	
  7.7	
  Módulo	
  equivalente	
  (segunda	
  iteración)	
  

Estrato Δσ'm, kPa meq, 1/kPa 
1 57.25 0.0004799 
2 63.45 0.0004354 

 
 
 

Tabla	
  7.8	
  Tercera	
  iteración	
  

Estrato σ'v, kPa Δσ'v, kPa mv, 1/kPa mt, 1/kPa Δδtotal, cm 
1 19.4 90.1 0.000193 0.000042 8.69 
2 33.2 65.6 0.0002 0.000058 4.98 

    
Δδtotal, cm 13.67 
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Tabla	
  7.9	
  Módulo	
  equivalente	
  (tercera	
  iteración)	
  

Estrato Δσ'm, kPa meq, 1/kPa 
1 64.45 0.0004383 
2 66 0.0004217 

 
 

Tabla	
  7.10	
  Cuarta	
  iteración	
  

Estrato σ'v, kPa Δσ'v, kPa mv, 1/kPa mt, 1/kPa Δδtotal, cm 
1 19.4 91 0.000191 0.00004 8.73 
2 33.2 66.4 0.0002 0.000055 5.02 

    
Δδtotal, cm 13.74 

 
 

Tabla	
  7.11	
  Módulo	
  equivalente	
  (cuarta	
  iteración)	
  

Estrato Δσ'm, kPa meq, 1/kPa 
1 64.9 0.0004360 
2 66.4 0.0004196 

 
 
7.1.2. Arcillas sensitivas 
 
Las arcillas sensitivas se forman en cuerpos de agua salada, presentando un segundo 
fenómeno a largo plazo, además de la consolidación primaria, también presentan consolidación 
secundaria (Creep) lo cual conlleva a considerar este efecto como un cálculo adicional en lo 
que a asentamientos se refiere. 
 
Si consideramos ahora que la misma cimentación de la Fig. 7.1 está desplantada sobre dos 
estratos de arcillas sensitivas, de acuerdo a la geometría y propiedades que se muestran en la 
Fig. 7.13. 
 
 

	
  
Fig.	
  7.13	
  Parámetros	
  del	
  suelo 

 320 kN  640 kN  320 kN

 10 kN/m
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Estrato 1  νu = 0.5 Cv = 3.02 x 10-4 cm2/s β = 6.2x10-1

γsat = 16 kN/m3 k = 7.4 x 10-6 cm/s mv = 0.0245 cm2/kg
Cu = 52 kPa mt = 0.0152 cm2/kg

Parámetros No drenados Consolidación Compresibilidad

Eu = 3724 kPa e0 = 2.52 ξ = 5
Estrato 2  νu = 0.5 Cv = 3.34 x 10-4 cm2/s β = 6.2x10-1 1.8 m

γsat = 18 kN/m3 k = 8.2 x 10-6 cm/s mv = 0.0245 cm2/kg
Cu = 64 kPa mt = 0.0152 cm2/kg

Roca Sana

ELEVACIÓN

 0.8 m

 10 kN/m



	
  
7	
  	
  	
  Aplicaciones	
   	
   	
  	
  	
  	
  	
  	
  	
  

	
   83	
  

 
7.1.2.1. Corto plazo 
 
Como se mencionó en capítulos anteriores, tanto las arcillas no sensitivas como las sensitivas, 
presentan un comportamiento similar, bajo condiciones a corto plazo (no existe drenaje), por tal 
motivo, los asentamientos se calculan de igual manera que en el numeral 7.1.1.1. Por 
simplificación las propiedades no drenadas son las mismas en ambos casos, es por ello, que 
no existe sustento para repetir el procedimiento, ya que se obtienen resultados idénticos. 
 
 
 
7.1.2.2. Largo plazo 
 
De igual manera que en las arcillas no sensitivas, se emplearán los tres métodos de cálculo, 
pero ahora considerando las ecuaciones constitutivas propias de las arcillas sensitivas. 
 
En las Figs. 7.14 y 7.15 se presentan las curvas de compresibilidad de los estratos 1 y 2, 
respectivamente, como se puede observar existe una diferencia con respecto a las 
presentadas para las arcillas no sensitivas. 
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Fig.	
  7.15	
  Curva	
  de	
  compresibilidad	
  estrato	
  2	
  

	
  
Los estados de esfuerzos inicial y final, son los que se mostraron en las Figs. 7.7 y 7.8, 
respectivamente. Los parámetros de la consolidación secundaria, se obtuvieron de Zeevaert, 
1948, los cuáles dependen del nivel de esfuerzos, según las gráficas de las Figs. 7.10, 7.11 y 
7.12. 
 
Entonces para los correspondientes niveles de esfuerzo aplicados a los estratos, considerando 
un período de vida de 30 años y empleando la ec. 6.22, los parámetros empleados y los 
asentamientos obtenidos son los que se presentan en la Tabla 7.12. 
 
 
 

Tabla	
  7.12	
  Cálculo	
  de	
  asentamientos	
  

Estrato σ'v, kPa Δσ'v, kPa mv, 1/kPa β ξ Tv F(Tv) H, m δ, cm 
1 19.4 129.44 0.000245 0.62 5 5.9 1 2.2 6.09 
2 33.2 83.35 0.000243 0.39 5 9.75 1 1.8 3.37 

        δtotal, cm 9.46 
 
 
 
Para el modelado numérico, se tomó una secante en la rama virgen, ya que presenta cierta 
concavidad que impide ajustar una recta a todos los puntos.  
 
Para simular el fenómeno de consolidación secundaria, se considera un coeficiente 𝐶! (No 
confundirlo con el propuesto por Mesri), el cual se correlaciona con el coeficiente 𝐶!  de 
Zeevaert mediante la ec. 7.5. 
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𝐶! =

!!
!!!! !"  (!")

      (ec. 7.5) 
 
 

Entonces los parámetros empleados en el modelo serán: 
 
 

Tabla	
  7.13	
  Parámetros	
  empleados	
  en	
  el	
  modelo	
  

Estrato mt, 1/kPa Ct, m Cα, m Cs Cc 
1 0.000152 0.0433 0.5093 0.2159 2.62 
2 0.000152 0.0228 0.1848 0.2325 0.58 

 
 
 
Los asentamientos obtenidos con el modelo Soft Soil Creep son los que se muestran en la Fig. 
7.17, el máximo asentamiento fue 𝛿 = 7.92  𝑐𝑚. 
 
 

	
  
Fig.	
  7.16	
  Asentamientos	
  a	
  largo	
  plazo	
  en	
  arcilla	
  sensitiva	
  

 
 
El método híbrido es el mismo que se utilizó en el caso de arcillas no sensitivas, con la 
diferencia que en el paso 1 la ecuación empleada será la siguiente (ec. 6.22 modificada): 
 
 
∆𝛿!"!#$ = 𝑚!∆𝜎!!𝐻𝐹 𝑇! +𝑚!∆𝜎!!𝐻𝑙𝑜𝑔(1 + 𝜉𝑇!) 
 
 
Los valores de los coeficiente de compresibilidad volumétrica se obtienen de las Figs. 7.11 y 
7.12. En las siguientes Tablas se resumen los resultados obtenidos en cada iteración realizada. 
 
 

Tabla	
  7.14	
  Primera	
  iteración	
  

Estrato σ'v, kPa Δσ'v, kPa mv, 1/kPa mt, 1/kPa H, m Δδtotal, cm 
1 19.4 19.4 0.000068 0.000007 2.2 0.32 
2 33.2 33.2 0.000142 0.000026 1.8 1.05 

     
Δδtotal, cm 1.38 
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Tabla	
  7.15	
  Módulo	
  equivalente	
  (primera	
  iteración)	
  

Estrato Δσ'm, kPa meq, 1/kPa 
1 29.1 0.0000758 
2 49.8 0.0001761 

 
 

Tabla	
  7.16	
  Segunda	
  iteración	
  

Estrato σ'v, kPa Δσ'v, kPa mv, 1/kPa mt, 1/kPa H, m Δδtotal, cm 
1 19.4 75.7 0.00017 0.000038 2.2 3.53 
2 33.2 60.5 0.00019 0.000041 1.8 2.65 

     
Δδtotal, cm 6.19 

 
Tabla	
  7.17	
  Módulo	
  equivalente	
  (segunda	
  iteración)	
  

Estrato Δσ'm, kPa meq, 1/kPa 
1 57.25 0.0002121 
2 63.45 0.0002438 

 
 

Tabla	
  7.18	
  Tercera	
  iteración	
  

Estrato σ'v, kPa Δσ'v, kPa mv, 1/kPa mt, 1/kPa H, m Δδtotal, cm 
1 19.4 90.1 0.000193 0.000042 2.2 4.75 
2 33.2 65.6 0.0002 0.000058 1.8 3.26 

     
Δδtotal, cm 8.01 

 
Tabla	
  7.19	
  Módulo	
  equivalente	
  (tercera	
  iteración)	
  

Estrato Δσ'm, kPa meq, 1/kPa 
1 64.45 0.0002395 
2 66 0.0002761 

 
 

Tabla	
  7.20	
  Cuarta	
  iteración	
  

Estrato σ'v, kPa Δσ'v, kPa mv, 1/kPa mt, 1/kPa H, m Δδtotal, cm 
1 19.4 120.8 0.000236 0.000078 2.2 8.57 
2 33.2 75.4 0.000214 0.00006 1.8 3.97 

     
Δδtotal, cm 12.54 

 
Tabla	
  7.	
  21	
  Módulo	
  equivalente	
  

Estrato Δσ'm, kPa meq, 1/kPa 
1 79.8 0.0003224 
2 70.9 0.0002927 
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Tabla	
  7.22	
  Quinta	
  iteración	
  

Estrato σ'v, kPa Δσ'v, kPa mv, 1/kPa mt, 1/kPa H, m Δδtotal, cm 
1 19.4 98.7 0.000201 0.000059 2.2 5.78 
2 33.2 62.4 0.000178 0.000042 1.8 2.62 

     
Δδtotal, cm 8.40 

 
 

Tabla	
  7.23	
  Módulo	
  equivalente	
  (quinta	
  iteración)	
  

Estrato Δσ'm, kPa meq, 1/kPa 
1 68.75 0.0002663 
2 64.4 0.0002331 

 
 

Tabla	
  7.24	
  Sexta	
  iteración	
  

Estrato σ'v, kPa Δσ'v, kPa mv, 1/kPa mt, 1/kPa H, m Δδtotal, cm 
1 19.4 97.5 0.0002 0.000058 2.2 5.67 
2 33.2 63.9 0.000179 0.000042 1.8 2.69 

     
Δδtotal, cm 8.36 

 
 
 

Tabla	
  7.25	
  Módulo	
  equivalente	
  (sexta	
  iteración)	
  

Estrato Δσ'm, kPa meq, 1/kPa 
1 68.15 0.0002642 
2 65.15 0.0002341 

 
 
 

Tabla	
  7.26	
  Séptima	
  iteración	
  

Estrato σ'v, kPa Δσ'v, kPa mv, 1/kPa mt, 1/kPa H, m Δδtotal, cm 
1 19.4 97.9 0.0002 0.000059 2.2 5.71 
2 33.2 62.8 0.000179 0.000042 1.8 2.65 

     
Δδtotal, cm 8.36 

 
 
 

Tabla	
  7.27	
  Módulo	
  equivalente	
  (séptima	
  iteración)	
  

Estrato Δσ'm, kPa meq, 1/kPa 
1 68.35 0.0002653 
2 64.6 0.0002341 
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De acuerdo a los resultados obtenidos en el capítulo 7 “Aplicaciones”, los cuales se resumen 
en la Tabla 8.1 y Figs. 8.1 y 8.2 para arcillas no sensitivas; y en la Tabla 8.2 y Figs. 8.3 y 8.4 
para arcillas sensitivas, podemos establecer ciertas consideraciones. 
 
 

Tabla	
  8.1	
  Resultados	
  para	
  arcilla	
  no	
  sensitiva	
  

ARCILLA	
  NO	
  SENSITIVA	
  

Condición/Modelo	
   Analítico	
   Numérico	
   Híbrido	
  

δcorto	
  plazo,	
  cm	
   9.32	
   7.14	
   -­‐-­‐-­‐-­‐-­‐	
  

δlargo	
  plazo,	
  cm	
   15.69	
   13.59	
   13.74	
  

 
 

	
  
Fig.	
  8.1	
  Asentamientos	
  a	
  corto	
  plazo	
  arcilla	
  no	
  sensitiva 

 
 

	
  
Fig.	
  8.2	
  Asentamientos	
  a	
  largo	
  plazo	
  arcilla	
  no	
  sensitiva 
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Tabla	
  8.	
  2	
  Resultados	
  para	
  arcilla	
  sensitiva	
  

ARCILLA	
  SENSITIVA	
  

Condición/Modelo	
   Analítico	
   Numérico	
   Híbrido	
  

δcorto	
  plazo,	
  cm	
   9.32	
   7.14	
   -­‐-­‐-­‐-­‐-­‐	
  

δlargo	
  plazo,	
  cm	
   9.46	
   7.92	
   8.36	
  

 
 
 

	
  
Fig.	
  8.3	
  Asentamientos	
  a	
  corto	
  plazo	
  arcilla	
  sensitiva	
  

 
 

	
  
Fig.	
  8.4	
  Asentamientos	
  a	
  largo	
  plazo	
  arcilla	
  sensitiva	
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Los asentamientos a corto plazo tanto en arcillas no sensitivas como sensitivas, se calculan de 
manera similar, de acuerdo al comportamiento que presentan ambas bajo la condición no 
drenada, es por ello, que los asentamientos son iguales, considerando los mismos parámetros 
elásticos, empleados acorde a dicha condición. 
 
En arcillas no sensitivas, se observa que el modelo numérico subestima en un 30% al modelo 
analítico, en lo que respecta a las deformaciones calculadas a corto plazo. Sin embargo para la 
condición a largo plazo el modelo numérico, de igual manera, subestima al modelo analítico 
pero ahora en un 15%, es decir, a mayor tiempo, ambos se asemejan cada vez más. Los 
asentamientos calculados con el método híbrido son 1% mayores a los calculados con el 
método numérico y los obtenidos con el método analítico son mayores en un 14%. 
 
En lo que respecta a arcillas sensitivas, en el comportamiento a largo plazo, existe una menor 
paridad entre el modelo analítico y numérico, debido a que el modelo analítico es mayor al 
numérico en un 19%. Por otra parte el método híbrido tiende a ser más semejante con ambos 
métodos, ya que, con respecto al modelo numérico es mayor tan sólo en un 5%, y el modelo 
analítico es mayor en un 13%. 
 
Para calcular el módulo equivalente en función de los módulos de compresibilidad volumétricos 
de consolidación primaria y secundaria, bastará con igualar dicha ecuación con la ec. 6.22 
modificada, entonces (ec. 8.1): 
 

𝑚!" = 𝑚!𝐹 𝑇! +𝑚!log  (1 + 𝜉𝑇!)    (ec. 8.1) 
 
Así para cualquier nivel de esfuerzos y tiempo establecidos, se obtendrá el módulo equivalente, 
y posteriormente emplear algún programa basado en el método de elementos finitos y calcular 
los asentamientos a largo plazo (consolidación primaria y secundaria), empleando 
implícitamente el modelo de Zeevaert. En la Figs. 8.5 y 8.6 se muestran los valores del módulo 
equivalente 𝑚!" en función del esfuerzo medio 𝜎! para las arcillas no sensitivas y sensitivas, 
respectivamente. 
 
 

	
  
Fig.	
  8.5	
  Módulo	
  equivalente	
  vs	
  esfuerzo	
  medio	
  (arcilla	
  no	
  sensitiva)	
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Fig.	
  8.6	
  Módulo	
  equivalente	
  vs.	
  esfuerzo	
  medio	
  (arcilla	
  sensitiva)	
  

 
De la Fig. 8.5 que existe una relación lineal, con un coeficiente de correlación cercano a -1, es 
decir, mientras aumenta el esfuerzo medio, disminuye el módulo equivalente y viceversa. Por 
otra parte, la Fig. 8.6, aunque también se tiene una relación lineal, ésta, tiene un coeficiente de 
correlación cercano a 1, es decir, mientras aumenta el esfuerzo, aumenta el módulo 
equivalente y viceversa. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

0	
  

0.00005	
  

0.0001	
  

0.00015	
  

0.0002	
  

0.00025	
  

0.0003	
  

0.00035	
  

0	
   10	
   20	
   30	
   40	
   50	
   60	
   70	
   80	
   90	
  

m
eq
,	
  1
/k
Pa
	
  

σm,	
  kPa	
  

Estrato	
  1	
   Estrato	
  2	
  



	
  

	
   93	
  

	
  
	
  
	
  
	
  
	
  
	
  
	
  
	
  
	
  
	
  
	
  
	
  
	
  
	
  
	
  
	
  
	
  
	
  

	
  
	
  
	
  
	
  

CAPÍTULO 9 
 
 

CONCLUSIONES 
 
	
  
	
  
	
  
	
  
	
  
	
  
	
  
	
  
	
  
	
  
	
  
	
  
	
  
	
  
	
  
	
  
	
  
	
  



	
  
9	
  	
  	
  Conclusiones	
   	
   	
  

	
   94	
  

 
Los objetivos de la tesis se cumplieron de manera adecuada, lo que permitió establecer 
algunas conclusiones importantes. 
 
El origen geológico así como la presencia de minerales, son los principales factores que 
determinarán el comportamiento hidráulico y mecánico de las arcillas, a corto y largo plazo. 
 
La sensitividad en las arcillas, se determina cuantitativamente por medio de la ec. 2.12, 
 
𝑆! =

!!  !"#$%&'#(#
!!  !"#$%&"'&'

 , un valor de 𝑆! mayor o igual a 4, indica que una arcilla es sensitiva. 
 
La descomposición química de la roca madre, por ejemplo, la hidratación, la hidrólisis, la 
disolución y la oxidación dan como resultados arcillas de tipo sensitiva, debido a la presencia 
de sales. Lo que conlleva a que presentan una estructura interna de tipo floculenta. 
 
El comportamiento a corto plazo, debe analizarse en términos de esfuerzos totales, empleando 
parámetros no drenados, debido a la baja permeabilidad de las arcillas. Dicho comportamiento 
es similar tanto en arcillas no sensitivas como sensitivas. 
 
El comportamiento a largo plazo, se analizará en términos de esfuerzos efectivos, empleando 
parámetros drenados. Este aspecto es una de las grandes diferencias entre arcillas no 
sensitivas y arcillas sensitivas. 
 
Las arcillas sensitivas presentan dos tipos de agua; la primera, el agua gravitacional ubicada en 
los poros  y el agua adsorbida que se encuentra adherida a la superficie de los granos la cual 
presenta una viscosidad variable con respecto al tiempo. 
 
La distribución de esfuerzos en la masa de suelo, depende exclusivamente de la geometría y el 
tipo de carga aplicado en la superficie; en el modelado numérico se puede tomar en cuenta la 
rigidez de la subestructura, por lo que los resultados en general son diferentes a los obtenidos 
con los modelos analíticos. 
 
Las hipótesis de la teoría de la consolidación son muy rigurosas, y aunque en la mayoría de los 
casos no se cumplen, da resultados aceptables para fines prácticos. Por ello la importancia de 
emplear herramientas cada vez más precisas como el modelado numérico con el método de 
elemento finito. 
 
En arcillas no sensitivas (preconsolidadas), el asentamiento en campo suele ser menor o igual 
que el asentamiento calculado en laboratorio, la corrección de Skempton y Bjerrum (1957) 
minimiza esta diferencia. 
 
Las curvas de compresibilidad, presentan una configuración diferente según el tipo de arcilla, 
debido a que en arcillas sensitivas, las partículas están unidas por un pegamento de baja 
magnitud, si la carga no rompe dicho pegamento los asentamientos son pequeños, por el 
contrario si la carga aplicada supera el esfuerzo crítico, las deformaciones son de mayor 
magnitud. 
 
En arcillas no sensitivas, el modelo elástico lineal (analítico y numérico) se ajusta 
perfectamente al comportamiento a corto plazo, dando un asentamiento mayor con el método 
analítico en un 30% con respecto al numérico. 
 
En arcillas no sensitivas, se observa que el modelo numérico subestima en un 30% al modelo 
analítico, en lo que respecta a las deformaciones calculadas a corto plazo. Sin embargo para la 
condición a largo plazo el modelo numérico, de igual manera, subestima al modelo analítico 
pero ahora en un 15%, es decir, a mayor tiempo, ambos se asemejan cada vez más. Los 
asentamientos calculados con el método híbrido son 1% mayores a los calculados con el 
método numérico y los obtenidos con el método analítico son mayores en un 14%. 
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El método híbrido propuesto, considera la compatibilidad de asentamientos y esfuerzos, entre 
métodos analítico y numérico, generalizándose para empatar los modelos analítico y numérico 
que se quieran emplear. 
 
De la Fig. 8.5, se concluye que a mayor nivel de esfuerzos el módulo equivalente 𝑚!" 
disminuye, es decir, el material se vuelve más rígido. 
 
En arcillas sensitivas, al haber empleado los mismos parámetros para calcular los 
asentamientos a corto plazo, da un resultados idéntico al de las arcillas no sensitivas, debido a 
que su comportamiento es similar. 
 
En arcillas sensitivas, el comportamiento a largo plazo, existe una menor paridad entre el 
modelo analítico y numérico, debido a que el modelo analítico es mayor al numérico en un 
19%. Por otra parte el método híbrido tiende a ser más semejante con ambos métodos, ya que, 
con respecto al modelo numérico es mayor tan sólo en un 5%, y el modelo analítico es mayor 
en un 13%. 
 
De la Fig. 8.6, se concluye que a mayor nivel de esfuerzos, el módulo equivalente 𝑚!" 
aumenta, es decir el material sufre una especie de reblandecimiento, lo que comprueba que 
para este tipo de arcillas, las fuerzas predominantes están ligadas directamente al pegamento 
que une las partículas, y no depende del nivel de esfuerzos. 
 
El módulo equivalente, se calcula con la ec. 8.1, la cual, implícitamente está en función del 
nivel de esfuerzos (𝑚! y 𝑚!) y el tiempo (𝑇! y 𝐹(𝑇!)). 
 
Aunque en ambos casos se observa una relación lineal entre el nivel de esfuerzo y el módulo 
equivalente, esto no garantiza que para un nivel de esfuerzos mayor la tendencia se mantenga, 
existiendo la posibilidad  de que se llegue a un valor asintótico. 
 
El modelado numérico debe emplearse sólo como una herramienta poderosa, la cual, el 
Ingeniero debe aprender a usar de la mejor manera, esto, sin perder su criterio, conocimiento y 
experiencia, ya que al conjuntar estos factores, los resultados son satisfactorios, en 
optimización de tiempo y recursos. 
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