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GRANULOMETRIA DE LOS SUELOS 

Se denomina distribución granulométrica de un suelo a la división del mismo en diferentes 
fracciones, seleccionadas por el tamaño de sus partículas componentes; las particulas de 
cada fracción se caracterizan porque su tamaño se encuentra comprendido entre un valor 
máximo y un valor mínimo, en forma correlativa para las distintas fracciones, de tal modo que 
el máximo de una fracción es el mínimo de la que sigue correlativamente. La separación en 
fracciones se hace sencillamente por mallas, cuando es posible el cribado; pero en suelos de 
grano muy pequeño, que forman grumos, deben adaptarse procedimientos bastante más 
complicados para separar las partículas individuales y ello da lugar a resultados mucho más · 
confusos, en los que, como se verá, para lograr las fracciones constituyentes ha de recurrirse 
a hipótesis no muy satisfactorias, llegándose a resultados finales bastante dudosos. 

En suelos gruesos (gravas, arenas y limos no plásticos); de estructura simple, la característica 
más importante para definir su resistencia es la compacidad; la angulosidad de los granos y la 
orientación de las partículas juegan también. un papel importante, aunque menor. 
Evidentemente, cualquier análisis por mallas no da ninguna información sobre estos aspectos. 
La compresibilidad de estos · suelos, por otra parte, aunque también depende 
fundamentalmente de su estructuración y compacidad, se ve influida en bastante mayor grado 
por la granulometria, según ha puesto de manifiesto la investigación moderna, como se verá 
más adelante. Han resultado decepcionantes los esfuerzos realizados hasta el presente para 
establecer alguna correlación entre la curva granulométrica y la permeabilidad de los suelos. 

Se ha dicho que los suelos gruesos con amplia gama de tamaños (bien graduados) se 
compactan mejor, para una misma energía de compactación, que los suelos muy uniformes 
(mal graduados). Esto sin duda es cierto, pues, sobre todo con vibrado, las partículas más 
chicas pueden acomodarse en los huecos entre las. partículas más grandes, adquiriendo el 
conjunto una mayor compacidad. Sin embargo, la relación entre la granulometria y facilidad de 
compactación no ha podido pasar de una correlación cualitativa tan vaga como la que queda 
enunciada, por lo cual en estudios para compactación de suelos poco o ningún provecho 
puede obtenerse de la curva granulométrica de los suelos gruesos. Mucho más difíciles de 
establecer son las propiedades mecánicas de interés ingenieril de los suelos finos 
tradicionalmente llamados cohesivos (arcillas y limos plásticos). Dependen de un numero 
mucho mayor de conceptos que las de los suelos gruesos y, son pena de caer en confusión, 
tal estudio no puede ser abordado en esta etapa de la presentación de conceptos de la 
mecánica de suelos. Baste decir ( y el lector tendrá ocasión de comprobarlo más adelante ) 
que ninguna de las Circunstancias que definen las propiedades mecánicas de un suelo fino 
está descrita por la distribución granulométrica de dicho suelo. En mucho mayor medida de lo 
que sucede en suelos gruesos, el conocimiento de la distribución granulométrica resulta estéril 
en el caso de los suelos finos. 

Demostrándose una vez más la fuerza de la tradición y la costumbre, todavía es común en la 
actualidad que muchas especificaciones referentes al uso o rechazo de los materiales para la 
construcción de Vías Terrestres contengan preceptos granulométricos en mayor o menor 
grado. Esta situación ha de verse como indeseable pues, debe insistirse, no es casi nunca el 
tamaño de las partículas de un suelo fino el que define su comportamiento mecánico, y una 
norma de aceptación o rechazo basada en tal criterio corre el riesgo de aceptar lo malo y 
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También se han representado las curvas granulométricas en escala-doblemente logarítmica, 
con la ventaja, para·algunos usos, de que en este caso, en muchos suelos naturales la_ forma 
de las curvas· se acerca notablemente a una línea recta .. 

Bajo el título de Análisis Mecánico quedan comprendidos todos los métodos para la separación 
de un suelo en diferentes fracciones, según sus tamaños. De tales métodos. existen dos que 
merecen atención especial: el cribado por mallas y el·análisis de. una suspensión del suelo con 
hidrómetro (densímetro).·. 

El primero se usa para obtener las fracciones· correspondientes a los tamaños mayores del 
suelo; generalmente se llega asi hasta el tamaño correspondiente a la malla N• 200 ( 0.014 
mm ). La muestra de suelo se hace pasar sucesivamente a través de un juego de tamices de 
aberturas descendentes, hasta la malla N° 200; los retenidos en cada malla se pesan y el 
porcentaje que representan respecto al peso de la muestra tc:al se suma a los porcentajes 
retenidos en todas las mallas de mayor tamaño: el complemento a 100 o/o de esa cantidad da 
el porcentaje de suelo que es menor que el tamaño representado por la malla en cuestión. Así 
puede tenerse un punto de la curva acumulativa correspondiente a cada abertura. El método 
se dificulta cuando estas aberturas son pequeñas y, por ejemplo, el c:ribaJo a través de las 
mallas N• 100 ( 0.149 mm) y N• 200 ( 0.07 mm) suele requerir agua para facilitar el paso de la 
muestra ( procedimiento de lavado ). · · 

. ~.-

Los tamaños menores del suelo exigen una investigación fundada en otros principios. El 
método de: hidrómetro (densímetrO·) es hoy, quizá, el de uso más extendido y el único que se 
verá con cierto grado de detalle. Como todos los· de este grupo, el método se basa en el hecho 
de que la velocidad de sedimentación de partículas en un líquido es función de su .ta_maño. El 
método fue propuesto independientemente por Goldschimidt en Noruega (1926) y por 
Bouyoucos en los Estados Unidos de América (1927). 

Debido a lo importante de los errores que afectaban a las pruebas originales, el método no 
satisfiZO a muchos especialistas, por lo que, en épocas posteriores, el Public Road 
Administration de los Estados Unidos encomendó al doctor A. Casagrande la investigación de 
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tales errores, para su eliminación y necesaria corrección. Como resultado de sus estudios, 
Casagrande propuso el hidrómetro aerodinámico, calibrado en pesos específicos relativos ( en 
lugar de su primitiva calibración en gramos de un suelo estandarizado, por litro ), y algunos 
cambios radicales en el procedimiento de la prueba, con el objeto de eliminar los errores 
principales; obtuvo también fórmulas para las correcciones necesarias en ciertos pasos, cuyos 
errores no pudieron eliminarse al cambiar el procedimiento. 

La ley fundamental de que se hace uso en el procedimiento del hidrómetro es debida a 
Stokes, y proporciona una relación entre la velocidad de sedimentación de las partículas del 
suelo en un fluido y el tamaño de esas partículas. Esta relación puede establecerse 
empíricamente, haciendo observaciones con microscopio, o bien con procedimientos teóricos. 
Siguiendo estos últimos, G. G. Stokes en 1850 obtuvo una relación aplicable a una esfera que 
caiga en un fluido homogéneo de extensión infinita. Aun con esa limitación importante ( pues 
las partículas reales de suelo se apartan muchísimo de la forma esférica ) la ley de Stokes es 
preferible a las observaciones empíricas. Aplicando esa ley se obtiene el diámetro equivalente 
de la partícula, que es el diámetro de una esfera, del mismo Ss que el suelo, que sedimenta 
con la misma velocidad que la partícula real; en partículas equidimensionales, este diámetro es 
aproximadamente igual al medio diámetro real, pero en particulas laminares el diámetro real 
puede ser hasta el cuádruple de equivalente; cabe notar que en particulas muy finas esta 
forma es al más frecuente. Esta es una razón más para que dos curvas granulo.métricas 
iguales, correspondientes a dos suelos diferentes, no indiquen necesariamente la similitud de 
ambos. Uno podria ser arcilla muy franca con estructura floculenta y el otro una harina· de roca, 
de comportamiento similar al de una arena .. 

La. ley de Stokes tiene la forma 

v= .!_ r. -r 1 (D) 2 

9 r¡ 2 
3 

en la que 

v =velocidad de sedimentación de la esfera, en cm 1 seg.; 
r, = peso específico de la esfera, en g 1 cm3

; 

r 1 = peso específico del fluido, en g 1 cm3 (varía con la temperatura ) 

r¡ = viscosidad del fluido, en g · seg. 1 cm2 (varía con la temperatura) 

D =,-d_iámetro de la esfera, en cm. 

De:l'a fórmula anterior, si D se expresa en mm resuÍta 

D= 
1,800r¡v. 

r.-r, 
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Aplicada a partículas de suelo real, que se sedimentan en agua, la ley de Stokes es válida 
solamente en tamaños menores de 0.2 mm, aproximadamente ( en mayores tamaflos, las 
turbulencias provocadas por el movimiento de la partícula alteran apreciablemente la ley de 
sedimentación), pero mayores que 0.2 miaas, más o menos ( abajo de este límite la partícula 
se afecta por el movimiento Browniano y no se sedimenta). Nótese que por el análisis de 
tamices puede llegarse a tamaflos de 0.074 mm, que caen dentro del campo de aplicabilidad 
de la ley de Stokes; este hecho afortunado permite obtener datos ininterrumpidamente.· 

El método del hidrómetro está, en su origen, afectado por las siguientes hipótesis. 

a) La Ley de Stokes es aplicable a una suspensión del suelo. 

b) Al comienzo de la prueba la suspensión es uniforme y de concentración suficientemente 
baja para que las partículas no se interfieran al sedimentarse. ( En general es apropiada una 
concentración de unos 50 g /litro. ) 

e) El área de la sección recta del bulbo del hidrómetro es despreciable en comparación a la de 
la probeta donde la sedimentación tiene lugar, de manera que dicho bulbo no interfiere en la 
sedimentación de las partículas en el instante de efectuarse una medición. 

.. \ 
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EQUIPO 

1.- Aproximadamente 500 g de suelo. 
2.- Balanza mecánica con capacidad de 5.0 kg. y aproximación de 1 g. 
3.- Un juego de mallas con abertura cuadrada. 
4.- Un cucharón. 
5.- Una charola de lámina. 
6.- Agitador mecánico. 
7.- Formato N" 2. 

PROCEQIMIENTO 

1. Secar la muestra que se va a analizar. 
2. Colocar las mallas en orden decreciente según su abertura y anotar su peso en la columna 

respectiva del Formato N" 2. 
3. Pesar la muestra de suelo que se va a usar ( w. ) y anotarlo en el Formato N• 2 en "peso 

de la muestra", en gramos. ,; •. 
4. Vaciar el suelo al juego de mallas con el cucharón, procurando que no haya pérdidas,de 

material. 
5. Agitar las mallas manual y mecánicamente de 2 a 5 minutos. 
6. Pesar las mallas con el suelo retenido y anotarlo en la columna respectiva del Formato N" 

2. Por diferencia de peso malla ( + ) suelo retenido ( - ) peso de malla obtenemos el Peso 
del Suelo Retenjdo· 

La suma de todos los pesos retenidos debe ser igual al peso total de la muestra ( W.). Si la 
suma es diferente en más del 5 o/o debe realizarse nuevamente la prueba. 

7. Calcular el porcentaje retenido en cada malla, dividendo los pesos de suelo retenido entre 
el peso total de la muestra ( w.) y multiplicado por 100. 

8. Calcular el porcentaje que pasa en peso de cada malla, restando del 100 o/o total, el 
porcentaje retenido acumulado en cada malla; anotarlo en su respectiva columna. 

9. Graficar la Curva Granulométrica, anotando en el eje de las abscisas en escala logarítmica 
la abertura de la malla ( D mm ) y en el eje de las ordenadas el porcjento que pasa menor 
que D en escala aritmética. 

1 O. Observando la curva granulométrica definir de qué tipo de material se trata y por medio de 
los coeficientes de uniformidad ( c. ) y de curvatura ( c.) concluir si el suelo es bien o mal 
graduado. 

Errores que se pueden cometer en una clasificación granulométrica: 

1. Tiempo insuficiente en el agitado de las mallas. 
2. Pérdida de material en la realización de la prueba. 
3. Estado defectuoso de las mallas. 
4. Existencia de residuos de material en la tela de las mallas que impidan el paso del material. 
5. Realizar mallas pesadas de las mallas con o sin material. 
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. b} Límites de Plasticidad. 

Introducción 

La plasticidad es una de las características del suelo fino que cambia con el contenido de 
agua; es la propiedad de un material de deformarse sin cambiar de ,,olumen ni agrietarse ni 
desmoronarse. La plasticidad se usa como una medida de la trabajabilidad en el suelo. 
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LIMITES DE CONSISTENCIA 

l. INTRODUCCION 

Cuando un material se sujeta a esfuerzos de tensión o de compresión uniaxial su 
comportamiento mecánico está descrito por su relación esfuerzos - deformaciones, una 
hipótesis referente a su compresibilidad y un criterio de fluencia. La forma de una curva 
esfuerzo - deformación depende, por supuesto, de las características del material con que se 
trabaje, pero la investigación ha permitido establecer algunos hechos comunes a muchos 
materiales. Por ejemplo, para esfuerzos lo suficientemente pequeños en cada caso, la relación 
esfuerzo - deformación es reversible ( comportamiento elástico ); para valores mayores del 
esfuerzo, sin embargo, la relación se hace irreversible, teniéndose un comportamiento llamado 
• plástico·. 

En mecánica de suelos el concepto de plasticidad tiene un sentido mucho más amplio que el 
expuesto arriba. Aquí, la plasticidad se define como la propiedad de un material por la cual, al 
someterlo a la acción de solicitaciones o cargas, es capaz de soportar deformaciones rápidas, 
sin rebote elástico, sin variación volumétrica apreciable y sin desmoronarse ni agrietarse. 

Atterberg hizo ver que la plasticidad de un material como arcilla, por ejemplo, no es una 
propiedad permanente, sino circunstancial y que depende de su contenido de agua (además· 
de la temperatura ). Según su contenido de agua, un suelo susceptible de ser plástico puede 
estar en cualquiera de los siguientes estados de consistencia: 

1.- Estado líquido, con las propiedades y apariencia de una suspensión. 
2.- Estado semiliquido, con las propiedades de un fluido viscoso. 
3.- Estado plástico, en que el suelo se comporta plásticamente. 
4.- Estado semisólido, en que el suelo tiene la apariencia de un sólido, pero aún disminuye de 

volumen al estar sujeto a secado. 
5. Estado sólido, en que el volumen del suelo no varía con el secado. 

Los anteriores estados son fases generales por las que pasa el suelo al irse secando y no 
existen criterios estrictos para distinguir sus fronteras. Atterberg estableció las primeras 
convenciones para determinar esas fronteras a las que llamó • limites de consistencia •. 
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11. ANTECEDENTES 

Las fronteras que definió Attert:>erg son las siguiente: 

1.-límite líquido.- frontera entre los estados semilíquido y plástico. 
2.-límite plástico.- frontera entre los estados plástico y sólido. 
3.- límite de contracción.- frontera entre los estados de consistencia semisólido y sólido. 

A las dos primeras fronteras, que definen el intervalo plástico de un suelo se les denomina 
límites de plasticidad. Para definir la plasticidad de un material, además de estos parámetros, 
Atterberg introdujo la utilización de un tercer término denominado lndice plástico, igual a la 
diferencia entre los valores de los limites de plasticidad. 

La técnica de laboratorio que Atterberg utilizó para definir el límite liquido consistía en colocar 
al suelo remoldeado en una cápsula, formando en él una ranura, y en hacer cerrar la ranura 
golpeando secamente la cápsula contra una superficie dura: el suelo tenia el contenido de 
agua correspondiente al limite liquido, según Atterberg, cuando los bordes inferiores de la 
ranura se tocaban, si~-mezclarse, al cabo de un cierto número de golpes. ~-

., 

Para determinar el limite plástico, Atterberg rolaba un fragmento de suelo hasta convertirlo en 
un cilindro de espesor no especificado; el agrietamiento y desmon;m¡¡miento del rollito, en un . :·,,: 
cierto momento, indicaba que se había alcanzado el limite plástico. · 

Para determinar el limite de contracción, Atterberg efectuaba mediciones de la contracción del 
suelo, hasta que ya no se apreciara cambio de volumen. · 1:: .. 
Debido a que los métodos empleados por Atterberg presentaban muchos detalles sin 
especificar ya que la experiencia demuestra que esos detalles son de trascendencia en los 
resultados de las pruebas, se desárrollaron otros métodos tratando de estandarizar los 
propuestos anteriormente. Para la determinación del limite líquido se desarrolló la Copa de 
Casagrande que es un recipiente de bronce o latón con un tacón solitario del mismo material; 
el tacón y la copa giran en tomo a un eje unido a la base. Una excéntrica hace que la copa 
caiga periódicamente, golpeándose contra la base del dispositivo, que es de hule duro o 
micarca 221. La altura de caída de la copa es por especificación de 1 cm, · medido 
verticalmente desde el punto de la copa que toca la base al caer, hasta la base misma, 
estando la copa en su punto más alto. La copa es esférica, con radio interior de 54 mm, 
espesor 2 mm y peso 200 ± 20 g incluyendo el tacón. 

Sobre la copa se coloca el suelo y se procede a hacerle una ranura trapecial con las 
dimensiones mostradas en la figura 3. Para hacer la ranura debe usarse un ranurador como el 
que se muestra en la figura 4. 

El límite obtenido por medio de la copa de Casagrande se define como el contenido de agua 
del suelo para el que la ranura se cierra a lo largo de 1.27 cm (%·),con 25 golpes en la copa. 
Sin embargo, el límite liquido se determina conociendo 5 o más contenidos de humedad con 
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los correspondientes números de golpes y trazando la curva contenido de agua - Número de 
golpes { log ). La ordenada de esta curva correspondiente a la abscisa de 25 golpes es el 
contenido de agua correspondiente al limite líquido. Experimentalmente se encontró que el 
trazo semilogarítmico de esta curva es una recta cerca del límite líquido. 

Para la determinación del limite plástico Terzaghi introdujo la condición de que el diámetro final 
de los cilindros o rollitos de suelo fuese de 3 mm { 1/8 • ). La formación de los rollitos se hace 
sobre una placa de vidrio, partiendo de un contenido de agua correspondiente al natural de la 
muestra. Cuando los rollitos llegan a los 3 mm, se doblan y presionan, formando una pastilla 
que vuelve a rolarse, hasta que en los 3 mm justos ocurra el desmoronamiento y 
agrietamiento; en tal momento el suelo tendrá un contenido de agua correspondiente al límite 
plástico. 

Para la determinación del límite de contracción, Terzaghí sugirió un método más simple, que 
esencialmente consiste en medir el peso y el volumen de una muestra de suelo totalmente 
seca; en tal momento, puede decirse que el límite de contracción sería la humedad de la 
muestra seca sí tuviese sus vacíos llenos de agua. 

111. EQUIPO 

1.- Una copa de Casagrande con aditamentos ( ranurador, calibrador, etc. ) 
2.- Malla número 40 
3.- Espátulas 
4.- Placas de vidrio 
5.- Rociador 
6.- Vemier 
7.- Anillo plástico para la determinación del límite de contracción 
8.- Dispositivo de Terzaghi para medir volumen de muestra seca 
9.- Matraz aforado 
1 O.- Parrilla eléctrica 
11.- Bomba de vacío 
12.- Termómetro 
13.- Balanzas de diferentes capacidades y discriminaciones 
14.- Horno de secado 
15.- Desecador 
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IV. PROCEDIMIENTO DE PRUEBA 
Los ensayes deberán realizarse en el cuarto húmedo. 

IV .1. Calibración de la copa Casa grande 

1.- Verificar que el espesor del escantillón para el ajuste de la altura de caída de la copa sea 
de 1 cm. 

2.- Retirar la copa del resto del dispositivo y marcar con lápiz una cruz en el centro del punto 
en el que la copa golpea la base. 

3.- Colocar nuevamente la copa en el dispositivo. Dar vuelta a la manija hasta que la copa se 
eleve a su máxima posición. 

4.- Verificar la altura, utilizando el escantillón, del punto marcado con lápiz a la base. 

5.- Si la altura de caída no es exactamente un centimetro, aflojar los tomillos de fijación y 
mover el tomillo de ajuste lo necesario; apriétense los tomillos de fijación. 

6.- Repetir la verificación de la altura ce caída de la copa. 

7.- Verificar los siguientes detalles en el dispositivo: 

a) Los puntos de impacto tanto en la base como en la copa no deberán estar gastados. Si la 
marca en la base tiene una profundidad igual o mayor que 0.1 mm, la superficie de_berá 
volverse a pulir. • 

b) La mayoría de los dispositivos comerciales están provistos de cuatro patas de hule bastante 
duro. Para lograr consistencia en los resultados, la base deberá tener sólo tres patas de 
hule muy suave, localizadas en las dos esquinas posteriores y en el centro del lado frontal 
de la base. 

e) Para verificar la restauración dinámica de la base. dejar caer un balín de acero de 8 mm 
( 5/16 • ) de diámetro, de una altura de 25.4 cm. ( 10 • ) y observar la altura de rebote que 
deberá estar comprendida entre 18.5 cm ( 7.3 ·)y 23 cm ( 9 • ). El peso del balín es de casi 
2 g. 

d) Durante los últimos 10 a 20 grados de rotación de la manija, justo antes de que la copa 
caiga sobre la base, la altura de la copa sobre la base no deberá variar prácticamente. 

e) El peso de la copa deberá ser de 200 g ± 20 g. 

f) Verificar las siguientes dimensiones de la herramienta de ranuración: 

Ancho en el fondo: 2.00 ± 0.05 mm. 
Profundidad de la ranura: 8.0 ± 0.1 mm. 
Ancho en la parte superior de la ranura : 11.0 ± 0.2 mm. 
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IV.2. Límite líquido 

1.- Se remoldes material que pase la malla número 40, para obtener una pasta uniforme. 

2.- Se preparan cinco fracciones de aproximadamente 100 g cada una, con diferentes 
contenidos de agua al rededor del limite liquido, partiendo de su contenido natural de agua. 
Si el contenido de agua es tal que se tenga que agregar agua se deberá homogenizar un 
tiempo aproximado de 24 horas. 

Una vez hecho lo anterior la prueba se aboca a lo siguiente para cada fracción de suelo 
preparado: 

3.- Colocar en la copa entre 50 y 75 g de la muestra preparada. Mezclar cuidadosamente el 
suelo para asegurar uniformidad en el contenido de agua y evitar burbujas. Enrasar la 
superficie del suelo en la copa con la espátula. 

4.- Labrar una ranura con la herramienta cuidando los siguientes detalles: Al cortar la ranura, 
la copa debe mantenerse con su soporte en la parte superior. La herramienta de ranuración 
se mantiene perpendicular a la superficie del fondo de la copa y se baja cortando el suelo a 
lo largo del meridiano central, perpendicularmente al eje de rotación de la copa, la parte 
redondeada del escantillón deberá estar dirigida hacia el operador. Si se ha colocado. en la 
copa la cantidad correcta de suelo, los hombros de la herramienta de ranuración deben 
remover el suelo en una longitud de aproximadamente 38 mm en la vecindad· de la _parte 
superior de la ranura. 

5.- Limpiar las partes golpeantes del aparato. 

6.- Dar vuelta a la manija (con una frecuencia de dos revoluciones por segundo) hasta que la 
ranura se cierre en una longitud de aproximadamente 1.3 cm. (% "). Anotar el número de 
golpes para el cerrado de la ranura. Si el cierre de la ranura es irregular debido a burbujas 
de aire o granos de arena, desca:-.ar el resultado obtenido y repetir la prueba. 

7.- Mezcl2r··:J cuidadosamente el mismo material del punto 6, hacer dos determinaciones, más 
registranoo el número de golpes para cada determinación. 

8.- Después de la última determinación, quitar con la espátula aproximadamente 5 g de 
material de la zona de cierre de la ranura para determinar su contenido de agua. 

9.· Repetir los pasos 3 a 8 para las otras porciones del material preparado, para obtener 
cuando menos aos puntos en la curva de fluidez entre 5 y 25 golpes y cuando menos dos 
entre 25 y 50 golpes. 
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IV.2. Límite líquido 

1.- Se remoldes material que pase la malla número 40, para obtener una pasta uniforme. 

2.- Se preparan cinco fracciones de aproximadamente 100 g cada una, con diferentes 
contenidos de agua al rededor del limite liquido, partiendo de su contenido natural de agua. 
Si el contenido de agua es tal que se tenga que agregar agua se deberá homogenizar un 
tiempo aproximado de 24 horas. 

Una vez hecho lo anterior la prueba se aboca a lo siguiente para cada fracción de suelo 
preparado: 

3.- Colocar en la copa entre 50 y 75 g de la muestra preparada. Mezclar cuidadosamente el 
suelo para asegurar uniformidad en el contenido. de agua y evitar burbujas. Enrasar la 
superficie del suelo en la copa con la espátula. 

4.- .Labrar una ranura con la herramienta cuidando los siguientes detalles: Al cortar la ranura, 
la copa debe mantenerse con su soporte en la parte superior. La herramienta de ranuración 
se mantiene perpendicular a la superficie del fondo de la copa y se baja cortando el SU!!IO a 
lo largo del meridiano central, perpendicularmente al eje de rotación de la copa, la ·,parte 
redondeada del esé::antillón deberá estar dirigida hacia el operador. Si se ha colocado.én la 

' copa la cantidad c:Orrecta de suelo, los hombros de la herramienta de ranuración deben 
remover el suelo en una longitud de aproximadamente 38 mm en la vecindad de la parte 
superior de la ranura. 

5.- Limpiar las partes golpeantes del aparato. 

6.- Dar vuelta a la manija ( con una frecuencia de dos revoluciones por segundo ) hasta que la 
ranura se cierre en una longitud de aproximadamente 1.3 cm. ( Y. "). Anotar el número de 
golpes para el cerrado de la ranura. Si el cierre de la ranura es irregular debido a burbujas 
de aire o granos de arena, descartar el resultado obtenido y repetir la prueba. · 

7.- Mezclando cuidadosamente el mismo material del punto 6, hacer dos determinaciones, más 
registrando el número de golpes para cada determinación. 

8.- Después de la úlüma determinación, quitar con la espátula aproximadamente 5 g de 
material de la zona de cierre de la ranura para determinar su contenido de agua. 

9.- Repetir los pasos 3 a 8 para las otras porciones del material preparado, para obtener 
cuando menos dos puntos en la curva de fluidez entre 5 y 25 golpes y cuando menos dos 
entre 25 y 50 golpes. 

. ' ' 
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IV.3. Limite plástico 

1.- Tomar aproximadamente un centímetro cúbico de la muestra preparada para la prueba de 
límite líquido. 

2.- Reducir el contenido de agua de la muestra, rodándola repentinamente sobre una placa de 
vidrio hasta formar rollitos de suelo de 3 mm. Plegar entre los dedos el cilindro de suelo, 
comprimiéndolo para que tome una forma elipsoidal. Rodar nuevamente el cilindro 
repitiendo varias veces el proceso hasta que el cilindro de suelo se rompa en segmentos 
con longitud entre 6 y 10 mm, con un diámetro de 3.2 mm ( 1/8 • ). 

3.- Determinar inmediatamente el contenido de agua de suelo de les segmentos de cilindro del 
punto 2. 

4.- Hacer dos determinaciones más en otras porciones del suelo, para obtener un promedio 
del límite plástico. 

5.- Las determinaciones del límite plástico deberán coincidir con una-precisión de ± 2 o/o. Si no 
coinciden deberán hacerse determinaciones adicionales. 

IV.4. Limite de contracción 

1.- La muestra preparada deberá tener un contenido de agua próximo al límite líquido. Si se 
tiene que agregar agua, dejar homogeneizar 24 horas. 

2.- Cubrir la superficie de una placa de vidrio con una capa del,;¡ada de aceite de silicón o 
vaselina. 

3.- Cubrir el interior de un anillo de plástico con una ligera capa de aceite y colocar el anillo 
sobre la placa de vidrio. 

4.- Colocar la muestra de suelo con el contenido de agua indicando en el punto 1, en el anillo 
de plástico, con una espátula de cuchillo, enrasando r:uidadosamente la superficie. 
Evitando la presencia de burbujas de aire atrapado. 

5.- Permitir al espécimen permanecer descubierto en el cuarto húmedo por varios días. 
Posteriormente, secar al aire en el laboratorio por varios días, hasta observar un cambio de 
color en el suelo y que se separe del anillo. Posteriormente, después de retirarlo del anillo 
de plástico, secar al horno 18 a 24 horas. 

6.- Determinar el volumen de la muestra seca utilizando el procedimiento de Terzaghi ( anexo 
A ). 

7.- Pesar la pastilla de suelo para obtener peso seco. 
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ANEXO A 

Método de Terzaghi para la determinación del volumen de una muestra de suelo. 

F'..,... A • 1 Método ele TUD&hi pan la cietamia&ci6A dd volumen de 
IIIIICSU'a de s..do. · 

Figura A. 1 Método de Terzaghi para la detenninación del volumen de una muestra de suelo. 

Un recipiente de vidrio o lucita ( A ) se llena de mercurio hasta derramarse y se errasa 
cuidadosamente, cubriéndolo con una placa ( 8 ) del mismo material, provista de tres patas. 
A continuación, se coloca el recipiente ( A ) en otro mayor ( e ); la muestra seca se deposita 
sobre la superficie· del mercurio y se sumerge presionándola con las patas de la placa ( 8 ), 
hasta que dicha placa vuelve a quedar bien ajustada sobre ( A ); las patas impiden que la 
muestra se ladee, manteniéndola sumergida. La cantidad de mercurio desplazada de ( A ) 
se recoge en ( e )·y se pesa, calculando a si su volumen, si se conoce el peso especifico del 
mercurio, que para;fines prácticos puede tomarse como 13.56. 

·~· 

-++-••• 
ripn J Dimensión de b unur:a rn la copa de Ca.u.gnndc. 

•.1' 
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0.3937" 

(d) 

fipn 4 e) y 6) Apo1'uto mednico para cku:rmin~~r el Umitr Uq~do. 1) IUnurador 
dr Caa.atTanót JJ Ranu,.dor ntíndar de la AST'l.t. 
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Sistema Unificado de Clasificación de Suelos 

El sistema cubre los suelos gruesos y los finos, distinguiéndose ambos por el cribado a través 
de la malla 200; las particulas gruesas son mayores que dicha malla y las finas, menores. Un 
suelo se considera grueso si más del 50 % de sus partículas son gruesas, y fino, si más de la 
mitad de sus partículas, en peso, son finas. 

Se describirán en primer lugar los diferentes grupos referentes a suelos gruesos. 

Suelos gruesos 

El símbolo de cada grupo está formado por dos letras mayúsculas, que son las iniciales de los 
nombres ingleses de los suelos más típicos de ese grupo. El significado se específica abajo. 

a) Gravas y suelos en que predominen éstas. Símbolo genérico G ( grave! ). 

b) Arenas y suelos arenosos. Símbolo genérico S ( sand ). 

Las gravas y las arenas se separan con la malla N" 4, de manera que un suelo pertenece al 
grupo genérico G, si más del 50% de su fracción gruesa (retenida en la malla 200) no pasa 
la malla N• 4, y es del grupo genérico S, en caso contrario. 

Las gravas y las arenas se subdividen en cuatno tipos:- · 

1. Material prácticamente limpio de finos. bien graduado. Símbolo W (well graded ) .. ·En 
combinación con los símbolos genéricos, se obtienen los grupo GWy SW. ., 

2. Material prácticamente limpio de finos, mal graduado. Símbolo P ( poorly graded ). En 
combinación con los símbolos genéricos, da lugar a los grupos GP y SP. 

3. Material con cantidad apreciable de finos no plásticos. Símbolo M ( del sueco mo y mjala ). 
En combinación con los símbolos genéricos, da lugar a los grupos GM y SM. 

4. Material con cantidad apreciable de finos plásticos. Símbolo e ( day ). En combinación 
con los símbolos genéricos, da lugar a los· grupos Ge y se. 

' . 

A continuación se describen los grupos anteriores a fin de proporcionar criterios más 
detallados de identificación, tanto en el campo como en el laboratorio. 

Grupos GW Y SW 

Según se dijo, estos suelos son bien graduados y con poco finos o limpios por completo. La 
presencia de los finos que puedan contener estos grupos no debe producir cambios 
apreciables en la caracteristicas de resistencia de la fracción gruesa, ni interferir con su 
capacidad de drenaje. Lo anteriores requisitos se garantizan en la práctica, especificando que 

',', 
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en estos grupos el contenido de partículas finas no sea mayor de un 5 %, en peso. La 
graduación se juzga en el laboratorio, por medio de los coeficientes de uniformidad y 
curvatura. Para considerar una grava bien graduada 5e exige que su coeficiente de 
uniformidad sea mayor que 4, mientras el de curvatura debe estar comprendido entre 1 y 3. En 
el caso de las arenas bien graduadas, el coeficiente de uniformidad será mayor que 6, en 
tanto el de curvatura debe estar entre los mismos límites anteriores. 

Grupos GP y SP 

Estos suelos son mal graduados; es decir, son de apariencia uniforme o presentan predominio 
de un tamaño o de un margen de tamaños, faltando algunos intermedios; en laboratorio, 
deben satisfacer los requisitos señalados para los dos grupos anteriores, en lo referente a su 
contenido de partículas finas, pero no cumplen los requisitos de graduación indicados para su 
consideración como bien graduados. Dentro de esos grupos están comprendidas las gravas 
uniformes, tales como las que se depositan en los lechos de los ríos, las arenas uniformes, de 
médanos y playas y las mezclas de gravas y arenas finas, provenientes de estratos diferentes 
obtenidas durante un proceso de excavación. 

Grupos GM y SM 

En estos grupos el contenido de finos afecta las características de resistencia y esfuerzo • 
deformación y la capacidad de drenaje libre de la fracción gruesa; en la práctica se ha visto . 
que esto ocurre para porcentajes de finos superiores a 12 %, en peso, por lo que esa cantidad 
se toma como frontera inferior de dicho contenido de partículas finas .. La plasticidad de los 
finos en estos grupos varía entre • nula • y • media •, es decir, es requisito que los limites de 
plasticidad localicen a la fracción que pase la malla N• 40 abajo de la Linea A o bien que su 
índice de plasticidad sea menor que 4. 

Grupos GC y SC 

Como antes, el contenido de finos de estos grupos de suelos debe seré mayor que 12 %, en 
peso, y por las mismas razones expuestas para los grupos GM y SM. Sin embargo, en estos 
casos, los finos son la media a alta plasticidad; es ahora requisito que los limites de plasticidad 
sitúen a la fracción que pase la malla N" 40 sobre la Linea A, teniéndose, además, la condición 
de que el índice plástico sea mayor que 7. 

A los suelos gruesos con contenido de finos comprendido entre 5 % y 12 %, en peso, el 
Sistema Unificado los considera casos de frontera, adjudicándoles un simoolo doble. Por 
ejemplo, un símbolo GP • GC indica una grava mal graduada, con un contenido entre 5 %y 12 
% de finos plásticos ( arcillosos ). 

Cuando un material no cae claramente dentro de un grupo, deberán usarse también símbolos 
dobles, correspondientes a casos de frontera. Por ejemplo, el símbolo GW- SW se usará para 
un material bien graduado, con menos de 5 % de finos y formada su fracción gruesa por 
iguales proporciones de grava y arena. 
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Suelos finos 

También en este caso el Sistema considera a los suelos agrupados, formándose el símbolo de 
cada grupo por dos letras mayúsculas, elegidas con un criterio similar al usado para los suelos 
gruesos, y dando lugar a las siguientes divisiones: 

a) Umos inorgánicos, de símbolo genérico M ( del sueco mo y mjala ). 
b) Arcillas inorgánicas, de símbolo genérico C ( clay ). 
e) Limos y arcillas orgánicas, de símbolo genérico O ( organic ). 

Cada uno de estos tres tipos de suelos se subdividen, según su límite liquido, en dos grupos. 
Si éste es menor de 50 o/o, es decir, si son suelos de compresibilidad baja o media, se añade al 
símbolo genérico la letra L ( low compressibility ), obteniéndose por esta combinación los 
grupos ML, CL y OL. Los suelos finos con límite líquido mayor de 50 o/o, o sea de alta 
compresibilidad, lleva!) tras el símbolo genérico la letra H ( high compressibility ) , teniéndose 
así los grupos MH, CH y OH. 

Ha de notarse que las letras L y H no se refieren a baja o alta plasti~dad, pues esta propiedad 
del suelo, como se ha dicho, ha de expresarse en función de dos parámetros ( LL e /p ), 
mientras que en el caso actual sólo el valor del límite líquido interviene. Por otra parte, ya se 
hizo notar que la compresibilidad de un suelo es una función di~ecta del límite líquido, de modo 
que un suelo es más C::Ompresible a mayor límite líquido. 

~' 

' 
También es preciso terier en cuenta que el término compresib!id~d t~l como aquí se trata, se 
refiere a la pendiente del tramo virgen de la curva de compresibilidad y no a la condición actual 
del suelo inalterado, pues éste puede estar seco ocasión de volver sobre el tema, con mayor 
detalle. ':\ 

·~ 

Los suelos altamente orgánicos, usualmente fibrosos, tales como turbas y suelos pantanosos, 
extremadamente compresibles, ,forman un grupo independiente del símbolo Pt ( del inglés 
peat; turba ). 

!.ínu 8 

CH 
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Los distintos grupos de suelos finos ya mencionados se describen a continuación en fonna 
más detallada. 

Grupos CL Y CJi 

Según ya se dijo, en estos grupos se encasillan las arcillas inorgánicas. El grupo CL 
comprende a la zona sobre la Linea A, definida por LL < 50 % e lp > 7 %. 

El grupo CH corresponde a la zona arriba de la Linea A, definida por LL > 50 %. Las arcillas 
fonnadas por descomposición química de cenizas volcánicas, tales como la bentonita o la 
arcilla del Valle de México, con límites líquidos de hasta 500 %, se encasillan en el grupo CH. 

Grupos ML y MH 

El grupo ML comprende la zona bajo la Linea A, definida por LL < 50 o/o y la porción sobre la 
línea A con /p < 4. El grupo MH corresponde a la zona abajo de la Linea A, definida por LL > 
50%. 

En estos grupos quedan comprendidos los limos típicos inorgánicos y limos arcillosos. Los 
tipos comunes de limos inorgánicos y polvo de roca, con LL < 30 %, se localizan en el grupo 
ML. Los depósitos eóliticos, del tipo de Loess, con 25 % < LL < 35 o/o usualmente, caen 
también en este grupo. 

Un tipo interesante de suelos finos que caen en esta zona son las arcillas del. tipo caolín, 
derivados de los feldespatos de roca graníticas; a pesar de que el nombre de arcillas· está muy 
difundido para estos suelos, algunas de sus características corresponden a limos inorgánicos; 
por ejemplo, su resistencia en estado seco es relativamente baja y en estado húmédo 
muestran cierta reacción a la prueba de dilatancia; sin embargo, son suelos finos y suaves con 
un alto porcentaje ·de partículas tamaño de arcilla, comparable con el de otras arcillas típicas, 
localizadas arriba de la línea A En algunas ocasiones estas arcillas caen en casos de frontera 
ML - CL y MH - CH, dada su proximidad con dicha línea. 
Las tierras diatomáceas prácticamente puras suelen no ser plásticas, por más que su límite 
liquido pueda ser mayor que 100% ( MH ). Sus mezdas con otros suelos de partículas finas 
son también de los grupos ML o MH. 

Los suelos finos que caen sobre la línea A y son 4 o/o < lp < 7 o/o se consideran como casos de 
frontera, asignándoles el símbolo doble CL - ML. 

Grupos OL Y OH 

.Las zonas correspondientes a estos dos grupos son las mismas que las de los grupos ML y 
MH, respectivamente, si bien los orgánicos están siempre en lugares próximos a la linea A 

Una pequeña adición de materia orgánica coloidal hace que el límite líquido de una 
arcilla inorgánica crezca, sin apreciable cambio de su índice plástico; esto hace que el suelo se 
desplace hacia la derecha en la Carta de Plasticidad, pasando a ocupar una posición más 
alejada de la linea A. 
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Grupo Pt . 

Las pruebas de límites pueden ejecutarse en la mayoría de los suelos turtlosos, después de 
un completo remoldeo. El límite líquido de estos suelos suele estar entre 300 % y 500 %, 
quedando su posición en la Carta de Plasticidad netamente abajo de la línea A: el índice 
plástico normalmente varía entre 100% y 200 %. 

Similarmente al caso de suelos gruesos, cuando un material fino no cae claramente en uno de 
los grupos, se usarán para él símbolos dobles de frontera. Por ejemplo, MH - CH representará 
un suelo fino con LL > 50 % e índice plástico tal que el material quede situado prácticamente. 
sobre la linea A. 

El Sistema Unificado de Clasificación de Suelos no se concreta a ubicar al material dentro de 
uno de los grupos enumerados, sino que abarca, además, una descripción del mismo, tanto 
alterado como inalterado. Esta descripción puede jugar un papel importante en la formación de 
un sano criterio técnico y, en ocasiones, puede resultar de fundamental importancia para 
poner de manifiesto características que escapan a la mecánica de las pruebas que se realizan. 
Un ejemplo típico de ello es la compacidad. 

En los suelos gruesos, en general, deben proporcionares los siguientes datos: nombre típico, 
porcentajes aproximados de grava y arena, tamaño máximo de partículas, angulosidad y 
dureza de las mismas, características de su superficie, nombre local y geológico y cualquier 
otra información pertinente, de acuerdo con la aplicación ingenieril que se va a hacer del 
material. 

·~{ : . t; 
En suelos gruesos en•estado inalterado, se añadirán datos sobre estratificación, compacidad, 
cementación, condiciones de humedad y características de drenaje. :: 

En los suelos finos, se proporcionarán, en general, los siguientes datos: nombre típico, grado y 
carácter de su plasticidad, cantidad y tamaño máximo de las partículas gruesas, color de suelo 
húmedo, olor, nombre local y geológico y cualquier otra información descriptiva pertinente, de 
acuerdo con la aplicación que se vaya a hacer del material. 

Respecto del suelo en estado inalterado, deberá agregarse información relativa a su 
estructura, estratificación, consistencia en los estados inalterado y remoldeado, condiciones de 
humedad y características de drenaje. 

Identificación de suelos 

El problema de la identificación de suelos es de importancia fundamental en la ingeniería; 
identificar un suelo es, en rigor, encasillarlo dentro de un sistema previo de clasificación. En el 
caso· concreto de este trabajó, es colocarlo en alguno de los grupos mencionados dentro del 
Sistema Unificado de Clasificación de Suelos; obviamente en el grupo que le corresponde 
según sus características. La identificación permite conocer, en forma cualitativa, las 
propiedades mecánicas e hidráulicas del suelo, atribuyéndole las del grupo en que se sitúe; 

·.· 
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naturalmente, según ya se dijo, la experiencia juega un papel importante en la utilidad que se 
pueda sacar de la clasificación. 

Identificación de campo de suelos gruesos 

Los materiales constituidos por particulas gruesas se identifican en el campo sobre una base 
prácticamente visual. Extendiendo una muestra seca del suelo sobre una superficie plana 
puede juzgarse, en forma aproximada, de su graduación, tamaño de partículas, forma y 
composición mineralógica. Para distinguir las gravas de las arenas puede usars·e el tamaño % 
cm. como equivalente a la malla N° 4, y para la estimación del contenido de finos basta 
considerar que las particulas de tamaño correspondiente a la malla N• 200 son 
aproximadamente las más pequeñas que pueden distinguirse a simple vista. 

En lo referente a la graduación del material, se requiere bastante experiencia para diferenciar, 
en examen visual, los suelos bien graduados de los mal graduados. Esta experiencia se 
obtiene comparando graduaciones estimadas, con las obtenidas en laboratorio, en todos los 
casos en que se tenga oportunidad. Para examinar la fracción fina contenida en el suelo, 
deberán ejecutarse las pruebas de identificación de campo de suelos finos que se detallarán 
adelante, sobre la parte que oase la malla N° 40; si no se dispone de esta malla, el cribado 
puede sustituirse por una separación manual equivalente. 

En ocasiones puede ser importante juzgar de la integridad de las particulas constituyentes de 
los suelos, en cuyo caso será preciso un examen especialmente cuidadoso .. Las partículas 
procedentes de rocas ígneas sanas se identifican fácilmente; las partículas intempenzadás se 
reconocen oor las decolora:::ones y. la relativa facilidad con que se desintegran .. 

Identificación de "campo de suelos finos 

Una de las grandes ventajas del Sistema Unificado es, como se dijo, el criterio para identificar 
en el campo los suelos finos, contando con algo de experiencia. El mejor modo de adquirir esa 
experiencia sigue siendo el aprendizaje al lado de quien ya la posea; en falta de tal apoyo, es 
aconsejable el comparar sistemáticamente los resultados de la identificación de campo 
realizada, con los del laboratorio, en cada caso en que exista la oportunidad. 

Las principales bases de criterio para identflcar suelos finos en el campo son la investigación 
de las caracteristicas de dilatancia, de tenac;¡dad y de resistencia en estado seco. El color y el 
olor del suelo pueden ayudar, especialmente en suelos orgánicos. 

El conjunto de: pruebas citadas se efectúa en una muestra de suelo previamente cribado por la 
malla N" 40 o, en ausencia de ella, previamente sometido a un proceso equivalente. 

Dilatancia 
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En esta prueba, una pastilla con el contenido de agua necesario para que el suelo adquiera 
una consistencia suave, pero no pegajosa, se agita alternativamente en la palma de la mano, 
golpeándola secamente contra la otra mano, manteniéndola apretada entre los dedos. un 
suelo fino, no plástico, adquiere con el anterior tratamiento, una apariencia de hlgado, 
mostrando agua libre en su superficie, mientras se le agita, en tanto que al ser apretado entre 
los dedos, el agua superficial desaparece y la muestra se endurece, hasta que, finalmente, 
empieza a desmoronarse como un material frágil, al aumentar la presión. Si el contenido de 
agua de la pastilla es el adecuado, un nuevo agitado hará que los fragmentos producto del 
desmoronamiento vuelvan a constituirse. 

La velocidad con la que la pastilla cambia su consistencia y con la que el agua aparece y 
desaparece define la intensidad de la reacción e indica el carácter de los finos del suelo. Una 
reacción rápida es típica en arenas finas unifonnes, no plásticas { SP y SM ) y en algunos 
limos inorgánicos ( ML ), parüculannente del tipo polvo de roca; también en tierras 
diatomáceas ( MH ). Al disminuir la unifonnidad del suelo, la reacción se hace menos rápida. 
Contenidos ligeros de arcilla coloidal imparten algo de plasticidad al suelo, por lo que la 
reacción en estos materiales se vuelve más lenta; esto sucede en los limos inorgánicos y 
orgánicos ligeramente plásticos ( ML, ML - CL, MH y MH- CH ). Una reacción extremadamente 
lenta o nula es típica de arcillas situadas sobre la linea A ( CL, CH ) y de arcillas orgánicas de 
alta plasticidad ( OH). ':~-

•. 
El fenómeno de aparición de agua en la superficie de la muestra es debido· a la compactación 
de los suelos limosos'·y, aún en mayor grado, de los arenosos, bajo·-la acción dinámica de los 
impactos contra la mano; esto reduce la relación de vacíos del material, expulsando al agua de 
ellos. El amasado posterior aumenta de nuevo la relación de vacíos y el agua se restituye a 
esos vacíos. Los suelos arcillosos no sufren esos efectos bajo cargas dinámicas, por lo cual no 
producen reacción. .., 

Tenacidad 

La prueba se realiza sobre un espécimen de consistencia suave, similar a la masilla. Este 
espécimen se rola hasta fonnar un rollito de unos 3 mm de diámetro aproximado, que se 
amasa y vuelve a rolar varias veces. Se observa cómo aumenta la rigidez del rollito a medida 
que el suelo se acerca al limite plástico. Sobrepasado el limite plástico, los fragmentos en que 
se parta el rollito se juntan de nuevo y amasan ligeramente entre los dedos, hasta el 
desmoronamiento final. 

Cuando más alta sea la posición del suelo respecto a la línea A ( CL, CH ), es más rígido y 
tenaz el rollito cerca del limite plástico y abajo del límite plástico. En suelos ligeramente .sobre 
la línea A, tales como arcillas glaciales ( CL, CH) los rollitos son de media tenacidad cerca de 
su limite plástico y la muestra comienza pronto a desmoronarse en el amasado, al bajar su 
contenido de agua. Los suelos que caen bajo la línea A ( ML, MH, OL y OH ) producen rollitos 
poco tenaces cerca del límite plástico, casi sin excepción; en el caso de suelos orgánicos y 
micáceos, que caigan muy abajo de la linea A, los rollitos se muestran muy débiles y 
esponjosos. También en todos los suelos bajo la línea A, excepto los OH próximos a ella, la 
masa producto de la manipulación entre los dedos posterior al rolado, se muestra suelta y se 
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desmorona fácilmente, cuando el contenido de agua es menor que el correspondiente al limite 
plástico. 

Cuando se trabaje en lugares en que la humedad ambiente sea casi constante, el tiempo que 
transcurra hasta que se alcance el límite plástico, es una medida relativamente tosca del índice 
plástico del suelo. Por ejemplo, una arcilla CH con LL = 70 % e lp = 50 % o una OH con LL = 
100% e Ir = 50%, precisan mucho más tiempo de manipulación para llegar al límite plástico 
que una arcilla glacial del tipo CL. En limos poco plásticos, del grupo ML, el limite plástico se 
alcanza muy rápidamente. Claro es que para que las observaciones anteriores tengan sentido, 
será preciso comenzar todas las pruebas con los suelos en la misma consistencia muy 
aproximadamente, de preferencia cerca del límite líquido. 

Resistencia en estado seco 

La resistencia de una muestra de úselo, previamente secado, al romperse bajo presiones 
ejercidas por los dedos, es in índice del carácter de su fracción coloidal. 

Los limos ML o MH exentos de plasticidad no presentan prácticamente ninguna resistencia en 
estado seco y sus muestras se desmoronan con muy poca presión digital; el polvo de roca y la 
tierra diatomácea son ejemplos típicos. Una resistencia en estado seco baja es representativa 
de todos los suelos de baja plasticidad, localizados bajo la linea A y aun de algunas arcillas 
inorgánicas muy limosas, ligeramente sobre la línea A ( CL ). Resistencias medias definen 
generalmente arcillas del grupo CL o, en ocasiones, otras de los grupos CH, MH { arcillas tipo 
caolín ) u OH, que se localicen muy cerca de la línea A. La mayoría de las arcillas CH tienen 
resistencias altas, así como las CL localizadas muy arriba de la .linea A Materiales OH con 
altos límites líquidos y próximos a la linea A también exhiben grandes resistencias. Por último, 
resistencias muy altas son típicas de arcillas inorgánicas del grupo CH, localizadas en 
posiciones muy elevadas respecto a la línea A. 

Color 

En exploraciones de campo el color del suelo suele ser un dato útil para diferenciar los 
diferentes estratos y para identificar tipos de suelo, cuando se posea experiencia local. En 
general, existen también algunos criterios relativos al color; por ejemplo, el color negro y otros 
de tonos oscuros suelen ser indicativos de la presencia de material orgánica coloidal. Los 
colores claros y brillantes son propios, más bien, de suelos inorgánicos. 

Olor 
Los suelos orgánicos { OH y OL ) tienen por lo general un olor distintivo, que puede usarse 
para identificación; el olor es particularmente intenso si el suelo está húmedo, y disminuye con 
la exposición al aire, aumentando, por el contrario, con el calentamiento de la muestra 
húmeda. 
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IDENTIFICACIÓN DE SUELOS EN CAMPO 

La utilidad de la identificación de los suelos es básica en la ingeniería, ya que de esa manera 
se pueden conocer de manera cualitativa las propiedades mecánicas e hidráulicas de los 
mismos según el grupo de suelo en que se sitúen. 

La ubicación de un suelo en un determinado grupo se hace, como es conocido, mediante la 
combinación de resultados de análisis de laboratorio. Sin embargo, en ocasiones, en campo, 
un ingeniero con cierto conocimiento de los suelos puede efectuar pruebas sencillas que lo 
lleven a poder identificar a un suelo de manera aproximada cuando no tenga el equipo de 
laboratorio para una identificación más precisa. A continuación se mencionan algunas de ellas. 

TAMAÑO Y GRANULOMETRÍA PE LAS PART!CULAS 

Sin pretender dar una explicación muy detallada sobre este aspecto, se puede observar la 
tabla que para este fin se ha incluido dentro de estas notas, en donde se dan comparaciones 
quizás muy burdas, pero que para fines prácticos dan una buena idea sobre la clasificación de 
los suelos de acuerdo a su tamaño. La tabla referida se le llamó • Identificación por el tamaño 
de los granos·. 

DILAIANCIA O REACCIÓN AL SACUDIDO· 

Este ensayo es útil para la identificación de suelo con particulas finas. Después de quitar las 
partículas mayores que la malla no. 40 (0.42 mm.) se prepara una porción de suelo húmedo 
suficiente para que quepa en la palma de la mano. Deberá quedar una masa suave pero. no 
pegajosa. Una vez que esta pasta esté en la mano, se agita golpeando secamente una mano 
contra la otra varias veces. Si en la superficie del suelo aparece agua mientras se agita, esta 
superficie cambia a veces de color, y a veces adquiriendo una apariencia de hígado. Cuando 
la muestra se aprieta entre los dedos, desaparece de la superficie el agua y el brillo, el suelo 
se vuelve tieso y finalmente se agrieta y desmorona. 

Una reacción de este tipo (rápida), ocurre en arenas finas, uniformes y no plásticas, asi como 
en algunos limos inorgánicos. Cuando se tiene algún contenido de arcilla, ésta le proporciona 
algo de plasticidad al suelo y la reacción del agua al movimiento es menos rápida. Una 
reacción muy lenta o francamente inexistente corresponde a arcillas de alta plasticidad. 

RESISTENCIA AL FRACTURAMIENTO EN ESTADO SECO 

Quitando las partículas de tamaño mayor a la malla no. 40, se moldea una pastilla de suelo 
hasta alcanzar una consistencia de masilla, añadiendo agua si es necesario. Se deja secar la 
pastilla al sol o simplemente al aire, y una vez seco se prueba su resistencia al corte, 
apretándola entre los dedos. La resistencia y la ruptura es una medida de la cantidad de la 
fracción coloidal que contiene el suelo. 
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La resistencia al corte en estado seco de un suelo, aumenta al aumentar la plasticidad del 
mismo. Una alta resistencia es característica de las arcillas del grupo CH y CL. Los limos no 
plásticos solo poseen una pequeña resistencia en seco, mientras que las arenas finas limosas 
se parten inmediatamente. 

TENACIDAD 

Con las indicaciones iniciales de la prueba de dilatancia, se prepara una masilla de suelo 
agregando o secando por evaporación hasta adquirir una consistencia de plastilina suave. En 
este estado se rola en la palma de la mano hasta alcanzar un rollito de 3 mm. de diámetro. Se 
amasa y se vuelve a rolar varias veces. Durante este proceso el rollito de suelo se llega a 
poner tieso por la pérdida de agua, perdiendo plasticidad hasta que finalmente se desmorona 
en el estado plástico. 

La mayor o menor tenacidad de la barrita al acercarse al límite plástico es indicativo de la 
preponderancia de la fracción arcillosa del suelo. La debilidad del rollo en el límite plástico 
indica la presencia de arcilla inorgánica de baja plasticidad. 

IDENTIFICACIÓN POR EL TAMAÑO DE GRANOS 

NOMBRE LIMITES DE TAMAÑO EJEMPLO VULGAR 

Boleo 305 mm o mayores Mayor que una pelota de 
112 oulaadas l baloncesto 

Canto rodado 76 mm a 305mm Naranja - Sandía 
(3 a 12 oulaadasl 

Grava gruesa 19 mm a 76mm Uva - Naranja 
( 3/4 a 3 oulaadasl 

Grava fina 4.76 mm a 19 mm Chícharo - Uva 
(malla 4 a % ouloadal 

Arena gruesa 2 mm a 4.76mm Sal de cocina 
!malla 10 a malla 4) 

Arena mediana 0.42mma2mm Azúcar 
( malla 40 a malla 1 O \ 

Arena fina 0.074 mm a 0.42 mm Azúcar en polvo 
(malla 200 a malla 40) 

Finos menores de 0.074 mm • 
(malla 200\ 

• .. 
Las part1culas menores que la arena fina no se pueden distingUir a simple vista a una 

distancia de 20 cm. 

2 



DIFERENCIAS ENTRE GRAVAS Y ARENAS 

GRAVAS >2mm 

Los granos no se apelmazan aunque estén 
húmedos, debido a la pequeñez de las 

tensiones capilares. 

Cuando el gradiente hidráulico es mayor que 
1, se produce en ellas flujo turbulento. 

Es difícil perforar un túnel en gravas con agua 
mediante aire comprimido, porque la pérdida 

de aire es muy alta. 

ARENAS (entre 0.06 y 2 mm) 

Los granos se apelmazan si están húmedos, 
debido a la importancia de las tensiones 

capilares. 

No se suele producir en ellas flujo turbulento 
aunque el gradiente hidráulico sea mayor que 

1. 
El aire comprimido es adecuado para perforar 

en ellas. 

DIFERENCIAS ENTRE ARENAS Y LIMOS 
ARENAS (entre 0.06 y 2 mm) LIMOS (entre 0.002 y 0.06 mm.) 

Partículas visibles . ··' ,_F~artípul~s·invisibles. 
. ·· 

En general;;no plásticas. En general, algo plásticos. 
··J 

Los terrenos secos tienen una ligera cohesión, Los terrones secos tienen una cohesión· 
pero se reducen a polvo fácilmente entre los apreciable, pero se pueden reducir a polvo 

dedos. con los dedos. 

Fácilmente erosionadas por el viento. Difícilmente erosionados por el viento. 

Fácilmente drenadas mediante bombeo. Casi imposible de drenar mediante bombeo. 

Los asientos de las construcciones realizadas Los asientos suelen continuar después de 
sobre ellas suelen estar terminados al acabar acabada la construcción. 

la construcción. 
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DIFERENCIAS ENTRE LIMOS Y ARCILLAS 

LIMOS ( entre 0.002 y 0.06 mm.) 

No suelen tener propiedades coloidales. 

A partir de 0.002 mm, y a medida que 
aumenta el tamaño de las partículas, se va 

haciendo cada vez' mayor la porción de 
minerales no arcillosos. 

Tacto áspero. 

Se secan con relativa rapidez y no se pegan a 
los dedos. 

Los terrones secos tienen una cohesión 
apreciable, pero se pueden reducir a polvo 

con los dedos. 

ARCILLAS (<0.002 mm) 

Suelen tener propiedades coloidales. 

Consisten en su mayor parte en minerales 
arcillosos. 

Tacto suave. 

Se secan lentamente y se pegan en los 
dedos. 

Los terrones secos se pueden partir, pero no 
reducir a polvo con los dedos. 

PRINCIPALES TIPOS DE SUELOS 

De acuerdo con el origen de sus elementos (aspecto que ya•se ha desglosado en la definición) 
los suelos se dividen en dos amplios grupos: suelo cuyo origen se debe a la descomposición 
física y/o química de las rocas o sean los suelos inorgánicos; y los suelos cuyo origen· es 
principalmente orgánico. 

Si en los suelos inorgánicos el producto del intemperismo de .las rocas permanece en el sitio 
donde se formó, da origen a un suelo residual, en caso contrario forman un suelo 
transportado, cualquiera que haya sido el agente transportador, (por gravedad: talus; por el 
agua: aluviales o lacustres; por el viento: eólicos; por los glaciares: depósitos glaciares). 

En cuanto a los suelos orgánicos, ellos se forman casi siempre in situ. Muchas veces la 
cantidad de materia orgánica, ya sea en forma de humus o de materia no descompuesta, o en 
estado de descomposición es tan alta, con relación a la cantidad de suelo inorgánico, que las 
propiedades que pudieran derivar de la porción mineral quedan eliminadas. Esto es muy 
común en las zonas pantanosas en los cuales los restos de la vegetación acuática llegan a 
formar verdaderos depósitos de gran espesor, conocidos con el nombre genérico de turbas. 
Se caracterizan por su color negro o café oscuro, por su poco peso cuando están secos y su 
gran compresibilidad y porosidad. La turba es el primer paso de la conversión de la materia 
vegetal en carbón. 

A continuación se describen los suelos más comunes con los nombres generalmente utilizados 
por el ingeniero civil para su identificación. 
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GRAVAS- .Las gravas son acumulaciones sueltas de fragmentos de rocas y que tienen más 
de dos milímetros de diámetro. Dado el origen de las gravas, las aristas de sus fragmentos 
han sufrido desgaste y son por lo tanto redondeadas. Como material suelto, suele 
encontrárselas en los lechos, en las márgenés y en los conos de deyección de los ríos, . 
también en mucnas depresiones de terrenos rellenadas por el acarreo de los ríos y en muchos 
otros lugares a los cuales las gravas han sido retransportadas. Las gravas ocupan grandes 
extensiones, pero casi siempre se encuentran con una mayor o menor proporción de cantos 
rodados, arenas, limos y arcillas. 

La forma de las partículas de las gravas y su relativa frescura mineralógica, dependen de la · 
historia de la formación de ellas, encontrándose variaciones desde elementos rodados a los 
poliédricos. 

ARENAS .- La arena es el nombre que se le da a los materiales de grano fino procedentes de 
la denundiación de las rocas o de su trituración artificial y cuyas partículas varían entre 2 mm. 
Y 0.05 mm. de diámetro. 

El origen, y también la existencia de las arenas, es análoga a la de las gravas; las dos suelen 
encontrarse juntas en el mismo depósito. La arena de río contiene muy a menudo 
proporciones relativamente grandes de grava y arcilla. Las arenas son materiales que, estando 
limpias, no se contraen el secarse, no son plásticas, son mucho menos compresibles que la 
arcilla y si se aplica una carga en su superficie, se comprimen casi instantáneamente. 

LIMOS.- Los limos son suelos de granos finos con poca o ninguna plasticidad, pudiendo ser 
limo inorgánico como el producido en canteras o limo orgánico como.el que suele encontrarse 
en los ríos, siendo este ultimo, casi siempre, de características plásticas. El diámetro de las 
partículas de los limos está comprendido entre 0.05 mm. Y 0.005 mm. 

Los limos sueltos y saturados son completamente inadecuados para soportar cargas por 
medio de zapatas. Su color varia desde gris claro a muy oscuro. La permeabilidad de los limos 
orgánicos es muy baja y su compresibilidad muy alta. 

ARCILLAS.- Se le da el nombre de arcillas a las partículas sólidas con diámetro menor de 
0.005 mm. y cuya masa tiene la propiedad de volverse plástica al ser mezclada con agua. 
Químicamente es un silicato de alúmina hidratado, aunque en no pocas ocasiones contienen 
también silicatos de hierro o de magnesio hidratados. La estructura de estos minerales es, 
generalmente cristalina y complicada, con sus átomos dispuestos en forma láminar. 

De hecho se puede decir que hay dos tipos clásicos de tales láminas, uno de ellos del tipo 
silícico y el otro del tipo aluminico. 

Una lámina del tipo silícico se encuentra fonnada por un átomo de silicio rodeado de cuatro 
átomos de oxigeno, arreglándose el conjunto en forma de tetraedro. Estos tetraedros se 
agrupan entre si formando una unidad hexagonal la cual se repite indefinidamente 
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constituyendo una retícula láminar. La unión entre cada dos tetraedros se lleva a cabo 
mediante un mismo átomo de oxigeno. 

Ahora bien, de acuerdo con su arreglo reticular los minerales de arcilla se pueden clasificar en 
tres grupos básicos que son: 

a) El caolinfüco (del nombre chino Kau-Ung) que procede de la carbonatación de la ortoclasa. 
Las arcillas caoliniticas están fonnadas por una lámina silícica y una lámina aluminica 
superpuestas indefinidamente y con una unión tal entre sus retículas que no penniten la 
penetración de moléculas de agua entre ellas, pues producen una capa electrónicamente 
neutral, lo que induce desde luego a que estas arcillas sean bastante estables en la presencia 
del agua. 

b) El montmorilonítico (que debe su nombre· a Montrnarrillón, Francia), al cual perteneéén las 
bentonitas, se fonnan por la superposición indefinida de una lámina aluminica entre dos 
láminas silícicas, pero con una unión débil entre sus retículas, lo que hace que el agua pueda 
penetrar en su estructura con facilidad. Estas arcillas en contacto con agua sufren fuerte 
expansión provocando inestabilidad en ellas. 

e) El/lítico (que debe su nombre a lllinois, U.S.A.) que son el producto de la hidratación de las 
micas y que presentan un arreglo reticular similar al de las motrnoriloníticas, pero con la 
tendencia a fonnar grumos, por·la presencia de iones de potasio, lo que reduce el área 
expuesta al agua y por lo mismo no son tan expansivas como las arcillas montrnoriloniticas. 

En general las arcillas, ya sea·~; caoliníticas , montrnoriloníticas o ilíticas, son plásticas, se 
contraen al secarse, presentan ·marcada cohesión según su humedad, son compresibles y al 
aplicárseles una carga en su superficie se comprimen lentamente. Otra característica 
interesante, desde el punto de vista de la construcción, es que la resistencia perdida por el 
remoldeo se recupera parcialmente con el tiempo. Este fenómeno se conoce con el nombre de 
tixotropia y es de naturaleza físico - química. 

Además de los clásicos suelos indicados con anterioridad, se encuentran en la naturaleza 
ciertos suelos especiales que a continuación se indican. 

CALICHE: El tennino ca/iche se aplica a ciertos estratos de suelo cuyos granos se encuentran 
cementados por carbonatos calcáreos. Parece ser que para la fonnación de los caliches es 
necesario un clima semi - árido. La marga es una arcilla con carbonato de calcio, más 
homogénea que el caliche y generalmente muy compacta y de color verdoso. 

LOESS: Los loess son sedimentos eólicos unifonnes y cohesivos. Esa cohesión que poseen. 
es debida a un cementante del tipo calcáreo y su color es generalmente castaño claro. El 
diámetro de las partículas de los loess está comprendido entre 0.01 y 0.05 mm. Los loess se 
distinguen porque presentan agujeros verticales que han sido dejados por raíces extinguidas. 
Los /oess modificados son aquellos que han perdido sus características debido a procesos 
geológicos secundarios, tales como inmersión temporaria, erosión y fonnación de nuevo 
depósito. Debido al contenido calcáreo, los cortes hechos en loess se mantienen 
generalmente, casi verticales. 
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DIATOMITA.- Las diatomitas o tierras diatornáceas son depósitOs de polvo silícico, de color 
blanco generalmente, compuesto total o parcialmente por residuos de diatomeas. Las 
diatomeas son algas unicelulares microscópicas de origen marino o de agua dulce 
presentando las paredes de sus células características silícicas. 

GUMBO.- Es un suelo arcilloso fino, generalmente libre de arena y que parece cera a la vista y 
al tacto, es pegajoso, muy plástico y esponjoso. Es un material dificil de trabajar. 

TEPETATE.- Es un material pulverulento, de color café claro o café oscuro, compuesto de 
arcilla, limo y arena en proporciones variables, con un cementante que puede ser la misma 
arcilla o el carbonato de calcio. Según sea el componente predominante, el tepetate se suele 
llamar arcilloso, limoso, arenoso, arcillo -limoso si es que predomina la arcilla, areno - limoso si 
predomina la arena, limo - arenoso si predomina el limo y asi sucesivamente. 

La mayoría de las veces el tepetate debe su origen a la descomposición y alteración, por 
intemperísmo, de cenizas volcánicas basálticas. Pueden encontrarse dentro del tepetate capas 
o lentes de arena y ceniza basáltica que no tuvieron tiempo de intemperizarse cuando fueron 
cubiertas por una capa que si se alteró. También suele encontrarse lentes de piedra pómez 
dentro del tepetate. 
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TEMAI 

IDENTIFICACIÓN DE ROCAS Y MINERALES 

(Traducción del apéndice 3 del libro • lntroduction to Rack Mechanics" de Richard E. Goodman, 
realizada por ellng. Ricardo Rubén Padilla Velázquez) 

¿CUANTAS ROCAS Y MINERALES DEBE CONOCER UN INGENIERO? 

Los libros de texto de mineralogía comúnmente enlistan propiedades detenninantes para cerca 
de 200 minerales. Un buen libro de petrografía mencionará más de 1 000 tipos de rocas. El 
tema es interesante y tiene muchas repercusiones prácticas. Afortunadamente, sin embargo, 
la lista de minerales fonnadores de rocas más comunes es más bien corta (alrededor de 16) y 
muchos tipos de rocas caen naturalmente dentro de grupos con atributos ingenieriles similares, 
de suerte que solamente cerca de 40 nombres de rocas serán suficientes para describir a la 
mayoría de las de real interés para los fines de la ingenieria civil. Hay casos excepcionales, 
ccimo puede ser, cuando quizá tipos de rocas raras causen inusuales problemas en 
excavaciones, o como materiales rocosos. Es posible aprender 1000 variedades con el fin de 
estar equipado para un caso especial, aunque es más eficiente conseguir. el auxilio de un 
petrólogo cuando suceda esto. Para la educación básica del ingeniero goatecnicista, 
usualmente será suficiente familiarizarse con los 16 minerales y las 40 rocas antes 
mencionados, esto es, debe ser capaz de identificarlas y distinguir algunas de sus 
particularidades y propiedades. 

MINERALES FORMADORES DE ROCAS 

Los minerales más comunes fonnadores de rocas son los silicatos, carbonatos, y diversas 
sales (sulfatos y cloruros). Los silicatos se fonnan a partir de tetraedros de silicio - oxígeno 
(SiO.) mutuamente eslabonados en • estructuras en isla •• láminas, cadenas, y redes por 
presencia de hierro, magnesio, calcio, potasio y otros iones. Las estructuras en isla, tales como 
el olivino, son tetraedros sin esquinas cortadas (estos son los minerales de la más alta 
temperatura del grupo de los silicatos-tempranamente fonnados en disolución por 
enfriamiento-y son generalmente los primeros en intemperizarse cuando se exponen a la 
atmósfera). Las estructuras lámiriadas (p.ej. mica) se rompen fácilmente (debido a su clivaje o 
crucero)en una dirección y generalmente presentan baja resistencia al corte a lo largo de esa 
dirección (paralela a las láminas). Las cadenas (p. ej. los piroxenas y los anfíboles) y redes 
ligadas a los feldespatos y el cuarzo, son usualmente muy resistentes y durables. 

Los carbonatos son soluciones débilmente solubles en agua, pero mucho más solubles si el 
agua se ha enriquecido con ácido por infiltración a través del suelo o por contaminación 
industrial. Los carbonatos también tienen la caracteristica de fácil torsión por deslizamiento 
sobre los planos intracristalinos, tales rocas compuestas por esos minerales se comportan 

, 
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plásticamente a elevadas presiones. Otras sales (p. ej. yeso y halita) son fácilmente solubles 
en agua. La pirita está presente en pequeñas cantidades en casi todas las rpcas y 
ocasionalmente se presenta como un porcentaje significativo de éstas. 

Los minerales fonnadores de rocas que usted debe ser capaz de identificar son: 

Silicatos 

Cuarzo, feldespato, (ortodasa y plagioclasa), mica (biotita y moscovita), clorita, anfíbol, piroxen 
y olivino. 

Carbonatos 

Calcita y dolomita. 

Yeso, anhidrita, halita, pirita y grafito. 

La tabla A3.1 le ayudará a identificar esos. minerales. Ya que los minerales que forman la 
textura de la roca están usualmente incrustados en fragmentos o cristales de menos de un 
centímetro como dimensión máxima,. resulta necesario observar a la roca usando una lupa, o 
mucho mejor, con un microscopio binocular. Los minerales se pueden dividir de esta-forma, en 
aquellos que se pueden rayar con la uña, aquellos que se pueden rayar con una navaja pero 
no con la uña, y aquellos que no se pueden rayar con una navaja. En la escala de Moh's de 
dureza relativa, la uña tendrá usualmente una dureza entre 2 y 2.5, al tiempo que el promedio 
de la navaja tendrá una dureza de entre 5 y 5.5 . La presencia o ausencia de clivaje (crucero) 
es uno de los rasgos de diagnóstico que más fácilmente se puede notar en los minerales que 
se enlistan. Las superficies de clivaje son pulidas y uniformes, y reflejan la luz incidente 
uniformemente en una dirección. Los ángulos entre los clivajes se pueden medir girando el 
espécimen con la mano, para moverse desde la orientación de una reflexión sobre una 
superficie hasta la orientación de reflexión para la superficie adyacente. Como una ilustreción 
de cómo trabaja la tabla, compare la calcita, el feldespato y el cuarzo. los cuales son tres 
minerales que los ingenieros frecuentemente confunden. El cuarzo no presenta clivaje y no se 
puede rayar con una navaja (puede mostrar fases cristalinas; las fases cristalinas se pueden 
destruir cuando se rompe el cristal, ya que las superficies de clivaje serán reconocibles en. 
todos los trozos minerales después de romper el cristal). El feldespato es más duro que la 
navaja y también presenta dos buenas direcciones de clivaje. La calcita también tiene buen 
clivaje pero se puede rayar. Además, la calcita presenta ángulos romboédricos entre las 
superficies de clivaje [15" y 1 os¡ mientras que los clivajes del feldespato tienen 
aproximadamente ángulos de so• entre ellos. 
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OTROS MINERALES DE IMPORTANCIA 

Un pequeño número de minerales explican muchos de los problemas especiales que algunas 
veces se presentan con las rocas. Esos problemas especiales tienen que ver con la 
contaminación, el intemperismo rápido, la expansión, el ataque químico de rocas vecinas, el 
comportamiento indeseable en el concreto, y la muy baja fricción. Algunos de los minerales 
involucrados son difíciles de identificar en pequeños especimenes, pero el ingeniero debe ser 
capaz de reconocer los nombres y valorarlos en los reportes geológicos. Los geólogos 
académicos no siempre están enterados' de la influencia de algunas de esas particularidades, 
las cuales pueden influir sobre las propiedades ingenieriles y en el comportamiento de las 
rocas. A continuación se muestra una lista parcial de minerales potencialmente problemáticos. 

Minerales solubles. 
Calcita, dolomita, yeso, anhidrita, sal (halita) y ceolita. 

Minerales inestables. 
Marcasita y pirrotina. 

Minerales potencialmente inestables. 
Nontronita (montmorillol'lita rica en hierro) , nefelina, leucita, micas ricas en hierro. 

!,,•J ~ 

Minerales con bajos cóeficientes de fricción. 
Arcillas (especialmente'; · montmorillonitas), talco, dorita, serpentinita, 
molibdenita. 

Minerales potencialmente expansivos. 
Montmorillonitas, anhidrita y verrniculita. 

Minerales que reaccionan o interfieren con el cemento portland. 
Ópalo, vidrio volcánico, algunos horstenos, yeso, ceolita y mica. 

•¡,.: 

micas, grafitC!ii: y 
·~d 
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IDENTIFICACIÓN DE ROCAS COMUNES 

Uno no debe esperar ser capaz de asignarle nombre geológico correcto a todos los 
especimenes muestreados para un proyecto de ingeniería; algunas veces no sólo se requiere 
un entrenamiento cabal en patrología, sino también un examen petrográfico de una lámina 
delgada con el fin de determinar el tipo de roca de que se trata. Sin embargo, hay un sistema 
para identificación de rocas y la mayoría de los ingenieros lo pueden utilizar para volverse 
razonablemente hábiles para clasificar rocas con una pequel\a guia. Se debe apreciar que la 
clasificación geológica de rocas no promete agrupar a las rocas de acuerdo con las 
propiedades ingenieríles; de hecho, la primera propuesta consiste en agrupar a las rocas en 
función de su origen. Sin embargo, el nombre de una roca con una pequeña descripción de la 
naturaleza y arreglo de las partículas que la componen o cristales, frecuentemente aporta una 
mejor connotación de valor practico. 

La tabla A3.2 presenta un diagrama de flujo muy simplificado que la ayudará a asignar un 
nombre a un espécimen desconocido. En muchos casos al usar esta c::arta. el nombre de un 
grupo de rocas se puede asignar sin ambiguedades después del exámen de una superficie 
fresca (no intemperízada) o de un espécimen manejable que se deconozca. Como quiera que 
sea, la carta. no es infalible a causa de las fronteras entre diversos grados, los cuales algunas 
veces se basan en juicios subjetivos, y las cualidades se fijan frecuentemente con diferentes 
grados comparando entre una muestra y la siguiente. De los muchos atributos que puede 
presentar un espécimen de roca, solo tres se eligieron·dominantemente en esta carla: textura, 
dureza y estructura. 

La mayor división se tiene entre las texturas cristalina y elástica. Las rocas cristalinas como 
son el granito, el basalto y el mármol poseen· una textura entrelazada de. cristales con espacios· 
porosos muy pequeños o inexistentes. Puede haber fronteras definidas por granos rotos y 
otras fisuras que pueden debilitar a la roca, y los cristales por si mismos pueden ser 
deformables (p. ej. la calcita en el mármol) pero la matriz es generalmente de buena dureza. 
En contraste, las rocas elásticas consisten en una colección de partículas de minerales y rocas 
con espacios porosos semiesféricos más o menos conectados continuamente a través de la 
roca. A la extensión con que estos espacios porosos estén rellenos de un cementante 
durable, la roca será resistente y rígida. Algunas rocas elásticas que son duras y de apariencia 
rocosa contienen sólo arcilla en los espacios entre partículas y se ablandan hasta la 
consistencia de un suelo al humedecerlas con agua. Algunos especimenes de rocas tienen 
una granulación tan fina que los granos o cristales no se pueden apreciar con una lupa; en 
este caso la roca se debe clasificar con otras pruebas. 

El segundo índice de clasificación que se usa en la tabla A3.2 es la dureza. Sin embargo, esta 
propiedad esta menos definida como propiedad de una roca que como propiedad de un 
mineral. La dureza al rayado de una superficie de una roca fresca aporta un índice útil. Por 
"fresco" se debe entender el ni utilizar especimenes ablandados por intemperismo o con 
procesos de alteración localizados. Algunas rocas (p.ej . pizarras clorítosas, también llamadas 
rocas verdes) deben sus características a su alteración hidrotermal, la cual ocurre a 
considerable profundidad, alterando un gran volumen de roca; esto no debe ser razón para 
excluir esas rocas como candidatas para fines de identificación, sino más bien para excluir 
aquellos especimenes intemperízados que cuentan con sondeos vecinos. El rayado de dureza 
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de una roca no es un índice infalible, como sucede en algunas rocas que muestran diferentes 
niveles de dureza al-rayado de una navaja y en algunas ocasiones se muestran estos límites 
con una "banda de dispersión" de variabiUdad. No obstante, en Ciertos casos la prueba de 
rayado se utiliza, por ejemplo, para distinguir la aplita del mármol, o la homfelita de la argilita 
(también llamada arcillolita). En rocas micáceas, que se revelan como arañadas, bajo el 
microscopio, que de hecho están compuestas de laminillas fuera de los fragmentos de clivaje 
comparándolas con una hoja de la navaja, como en una acción de arado. El rayado de dureza 
usualmente no se utiliza como un índice de clasificación en las rocas elásticas cuarzosas. 

Se hace una tercera división entre estructuras isotrópicas y anisotrópicas. Las rocas 
metamórficas (p.ej. pizarra, esquisito y gneis), poseen una tendencia incipiente a partirse 
paralelas a un plano o un eje; consecuentemente, esas rocas presentan anisotropia extrema 
(direccionalidad) en todas sus propiedades físicas. Algunas rocas sedimentarias (p.el. lutita, 
pedernal y caliza fuertemente recostada), poseen semejantes láminaciones con 
espaciamientos cerrados, que por su misma uniformidad hacen que las muestras presenten 
una fuerte direcionalidad. En otras rocas, la estructura es masiva para la escala de una 
muestra manejable (p. ej. arenisca marcadamente recostados, caliza y basalto) de modo que 
el espécimen aparece como si fuera isotrópico. Algunos granitos son isotrópicos en forma 
uniforme analizados eri,la escala de campo. En rocas clasticas cuarzosas, no obstante estofes 
importante como un atributo físico, el grado de isotropia no se utiliza como un índice '-'de 
clasificación. La clasificación de esas rocas se efectúa principalmente con base en el tamaño 
de los granos y de la textura. 

?~ 

Algunos grupos de rocas particulares no se considerarán. Las rocas cristalinas isotrópicas;,~e 
gran dureza, se presentan en tres formas dependiendo de los tamaños relativos de ;los 
cristales: las variedades de grano grueso son plutónicas de origen ígneo; aquellas-con 
suficientes cristales gruesos en una matriz de tamaños de cristal invisibles al observarlos con 
una lupa ( textura porfirítica ) son de origen volcánico; las rocas que se presentan en forma 
uniforme un grano fino, o porfirítico con un grano fino en la masa de fondo, tienen como origen 
usualmente el de un dique , habiéndose enfriado cerca de la superficie o a una profundidad 
moderada. Los nombres de la mayoría de esas rocas dentro de esos grupos, refleja cambios 
en la composición mineralógica que no siempre son significativos desde el punto de vista de la 
ingeniería. Por ejemplo, la diferencia entre un granito y un granodiorita se encuentra 
principalmente en la abundancia relativa de los minerales de ortoclasa y plagioclasa, los cuales 
son casi idénticos en propiedades físicas. Las variedades oscuras de esas rocas, tales como 
el gabro Y la peridotita, están compuestas de proporciones relativamente grandes de piroxeno 
y olivino formados tempranamente a una temperatura alta, los cuales se convierten en los más 
susceptibles a procesos de intemperismo. Las rocas cristalinas duras y a_nisotrópicas son 
usualmente un poco más resistentes (p.ej. gneis y anfibolita ). Las rocas cristalinas blandas y 
anisotrópicas donde quedan incluidos los esquisitos, en las cuales la suavidad se puede deber 
a una verdadera incrustación de clorita u otros minerales blandos, o un surcado de micas 
como previamente se hizo notar. 
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Las rocas cristalinas isotrópicas que se rayan fácilmente engloban a las rocas evaporitas 
(caliza, dolomita, yeso, anhidrita, sal de roca, etc.) y rocas básicas ígneas alteradas 
(serpentina y pizarra cloritosa). Todas esas rocas pueden presentar unas propiedades 
indeseables de debilidad (baja resistencia) y deformabilidad para el ingeniero civil, las 
serpentinitas en virtud de superficies intemas por rotura previa y minerales débiles asociados, 
y los exquisitos en virtud de las bandas continuas de mica, clorita u otros minerales de baja 
resistencia al corte. 

Las rocas más difíciles de identificar son aquellas sin granos visibles o cristales en los basaltos 
afaníticos, pedemales lutitas, algunas pizarras y algunas calizas de grano fino y dolomitas que 
pueden presentar dificultades cuando de examina la dureza y la estructura. Las estructuras y 
rocas asociadas que se pueden estudiar en el campo, usualmente facilitan mucho la 
identificación de las rocas. 

La tabla A3.3 presenta los periodos geológicos. En la ingeniería práctica, se recomienda que 
se incluyan con el nombre petrológico de la roca, particularmente en lo referente a rocas 
sedimentarias. En forma general, las rocas más viejas tienden a ser más duras y con una 
cementación más permanente. Hay desafortunadamente, importantes y dramáticas 
excepciones; por ejemplo, arcillas montmorilloníticas no cementadas que se asientan en 
unidades de roca desde el Paleozoico inferior. Aquellos versados en ingeniería geológica, son 
de la opinión que los nombres de las eras y periodos en que se forman las rocas se asocian 
implícitamente a atributos ingenieriles en forma más efectiva que hacerlo con cualquier otra 
propiedad índice aislada. Muchos trabajadores de mecánica de rocas deben entender la 
utilidad de esos nombres y emplearlos rutinariamente en la descripción de rocas. 
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TABLA A3.3 

LA ESCALA GEOLOGICA DEL TIEMPO 

ERA PERÍODO ÉPOCA TIEMPO 

Holoceno 10 000 aflos 

Cuaternario Pleistoceno 2m. a. 

Cenozoico Plioceno 

Mioceno 

Terciario Oligoceno 

Eoceno 65 m. a. 

Cretácico 

Mezozoico Jurásico 

Triásico 225m. a. 

Pérmico 

Pennsylvánico 

Mississipico 

Paleozoico Devónico 

Silúrico 

Ordovícico 570m.a. 

Pre - cámbrico 

a : m.a. = millones deaflos 
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La ingeniarla de rocas, análoga para las rocas a lo que es la ingeniería de cimentaciones para 
los suelos, se encarga del estudio de las rocas como cimentación y como material de 
construcción. Debido a que la superficie de la tierra está en su mayor parte cubierta por suelo 
o agua, la ingeniería de rocas usualmente se aplica a obras bajo la superficie (túneles, casas 
de maquinas subterráneas, cavidades para depósito de petróleo, minas, etc.). Sin embargo, 
algunas veces la ingeniería de rocas se aplica en obras superficiales, como es el caso de la 
construcción y cimentación de presas apoyadas en el lecho rocoso, excavaciones profundas 
en el lecho rocoso, la estabilidad de taludes de roca, etc. 

Esta presentación pretende mostrar los problemas típicos a los que se enfrenta el ingeniero 
geotécnico, que como se puede ver, primeramente, se trata de un campo muy amplio, y en 
segundo lugar, lo importante que resulta para el correcto diseño y construcción de estructuras 
en ingeniería civil. En verdad, se puede decir que la ingeniería geotécnica combina las ciencias 
físicas básicas, la geología y la pedología, con las ingenierías hidráulica, estructural, de 
transporte, de construcción y de minas. 

1.2 LA NATURALEZA ÚNICA DE LOS SUELOS Y LAS ROCAS COMO MATERIALES. 

' La ingeniería geotécnica es altamente empírica, y es quizá más cercana a un "arte" que las 
otras disciplinas que forman la ingeniería civil. Lo anterior se debe básicamente a que los 
suelos y rocas con materiales naturales. Frecuentemente se encuentran en estos materiales 
altas variaciones, entre puntos que pueden tener separaciones de hasta unos cuantos 
milímetros. Otra forma de expresar esto, es que los suelos son materiales heterogéneos antes 
que homogéneos. Es decir, que el material o las propiedades ingenieriles pueden variar 
ampliamente de un punto a otro en el interior. de una masa de suelo. Además, los suelos, en 
general son materiales no lineales, es decir, las relaciones entre esfuerzos y deformaciones no 
son una línea recta. También, para complicar más las cosas, los suelos son materiales no 
conservativos; esto quiere decir que tienen una memoria fantástica (recuerdan casi todo 
aquello que les ha sucedido, y este hecho afecta fuertemente su comportamiento ingenieril). 
En lugar de ser isotrópicos, los suelos son típicamente anisotrópicos, lo que quiere decir que 
sus propiedades materiales o ingenieriles no son las mismas en direcciones diferentes. 

Muchas de las teorias de que disponemos para modelar el comportamiento mecánico de los 
materiales que se usan en ingenieria, suponen que los materiales son homogéneos e 
ísotrópicos; y que además obedecen a leyes esfuerzo - deformación lineales. Los materiales 
de .ingenieria comunes, como el acero y el concreto, no se desvían en forma significativa de 
esos ideales, por lo que se pueden usar teorias lineales simples, con discreción, para predecir 
su respuesta para cargas de ingeniería. Con los suelos y las rocas no somos tan afortunados. 
Como podrá usted ver en sus estudios de ingeniería geotécnica, debemos suponer en muchos 
casos una respuesta esfuerzo - deformación lineal, pero para calcular adecuadamente se 
deben aplicar grandes correcciones empíricas o factores de • seguridad • a nuestros diseños, 
para calcular el comportamiento real del material. 

Por otra parte, el comportamiento mecánico de los suelos y las rocas in situ , está frecuente 
gobernado o controlado por juntas, fracturas, estratos y zonas débiles, y otros • defectos • en 
el material. Esta razón impide modelar exitosamente estos materiales en el laboratorio. Es por 
esto que la ingeniería geotécnica es realmente un • arte •. antes que una ciencia de la 
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ingemena. El éxito de la ingeniería geotécnica depende del buen juicio y la experiencia del 
diseñador, constructor o consultor. Por otra parte, el éxito del ingeniero geotécnico consiste en 
desarrollar un •. tacto • sobre el comportamiento de los suelos y las rocas, para más adelante 
poder diseñar una cimentación en forma segura y económica, o construir con seguridad una 
estructura de ingeniería. 
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INTRODUCCION A LA INGENIERIA GOETECNICA. 

(Traducción realizada por el lng. Ricardo Padilla Velázquez de, una parte del capitulo 1 del 
libro "An lntroduction to Goetechnical Engineering•, de los autores Robert D.Holtz y William D. 
Kovacs) 

1.1 INGENIERIA GEOTÉCNICA 

La Ingeniería Geotécnica, como su nombre lo indica, se refiere a la aplicación de la tecnología 
de la ingeniería civil al manejo de los materiales térreos de la corteza del planeta. Usualmente, 
el ingeniero geotécnico se ocupa de estudiar sólo los materiales naturales que se encuentran 
en o cerca de la superficie de la tierra. Los ingenieros civiles denominan a estos materiales 
térreos como suelo y roca. El suelo, en el sentido ingenieril, es un aglomerado de minerales, 
materia orgánica y sedimentos, relativamente sin cohesión depositado sobre el lecho de roca. 
Los suelos se pueden romper o disgregar fácilmente, debido a sus constituyentes minerales o 
partículas orgánicas. Las rocas por el contrario, tienen alta resistencia debido a cohesión 
intema y fuerzas moleculares, que mantienen unidos a sus granos minerales constituyentes. 
Esto es cierto, tanto si la roca constituye una estructura masiva firme, como aquella que forma 
una partícula de grava embebida en un suelo arcilloso. 

La frontera que divide a los suelos de las rocas es arbitraria, y muchos materiales naturales 
que puede uno encontrar en la práctica profesional no ··son fácilmente clasificables. En 
ocasiones, se llega a. hablar de • rocas muy blandas • o de • suelos muy duros •. Otras 
disciplinas científicas e ingenieriles tienen diferentes criterios para definir la diferencia entre 
suelos y rocas. En Geología, por ejemplo, se entiende como roca a todos los materiales 
apoyados en la corteza de la tierra, independientemente de cuantas partículas minerales están 
reunidas por diversas ligas. Los suelos para los geólogos son precisamente rocas 
descompuestas y desintegradas generalmente apoyadas en la parte superficial más delgada 
de la corteza y capaz de sustentar la vida superficial. En forma similar, la pedología ( ciencia 
del suelo ) y la agronomía coinciden en estudiar las capas más superficiales del suelo, es 
decir, aquellos materiales de interés en actividades agricolas y forestales. 

Los ingenieros geotécnicos pueden aprender mucho, tanto de la geología como de la 
pedología. Ambas ciencias. especialmente la ingenieria geológica, son auxiliares importantes 
pera el ingeniero geotécnico y existe un considerable traslape entre estos. campos. Sin 
embargo, las diferencias de terrninolog ía, aproximación al sujeto de estudio y objetivos, puede 
causar alguna confusión, especialmente para los principiantes. 

La ingeniería geotécnica tiene diversos aspectos o énfasis. La mecánica de suelos es la rama 
de la ingeniería geotécnica que se ocupa de la ingenieria mecánica y las propiedades de los 
suelos, mientras que la mecánica de rocas se ocupa de la ingenieria mecánica y las 
propiedades de las rocas, usualmente pero no necesariamente del lecho rocoso. La mecánica 
de suelos aplica los principios básicos de la mecánica, que incluye cinemática, dinámica, 
mecánica de fluidos y mecánica de materiales de los suelos. En otras palabras, el suelo, 
preferentemente al agua, al acero, o el concreto, por ejemplo, ahora la ingenieria de materiales 
llega a ser aquello cuyas propiedades y comportamiento debemos comprender, con el fin de 
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construir cosas con ésta. Se puede hacer un comentario similar respeáo a mecánica de rocas. 
Finalmente, se debe hacer notar que existen diferencias significativas entre el comportamiento 
de las masas de suelo y las masas de rocas, y en principio no hay mucho traslape entre 
ambas disciplinas. 

La ingeniería de cimentaciones aplica los conocimientos de la geología, mecánica de suelos, 
mecánica de rocas, e ingeniería estructural, para posibilitar el diseño y la construcción de 
cimentaciones en obras de ingeniería civil y otro tipo de estructuras. La ingeniería de 
cimentaciones debe ser capaz de predecir el comportamiento o la respuesta del suelo o roca 
donde se cimenta, debido a las cargas que impone la estructura. Algunos ejemplos del tipo de 
problemas que encara la ingeniería de cimentaciones, incluye el diseño de las cimentaciones 
para industrias, comercios, edificios residenciales, y otros tipos como estructuras de apoyo 
para torres de radar, asi como las cimentaciones para las instalaciones petroleras como en el 
caso de tanques y estructuras fuera de costa. Los barcos deber contar con un dique seco 
durante la construcción o para fines de reparación, de modo de dicho dique debe contar con 
una cimentación. El apoyo de los cohetes y las estructuras pertinentes durante su construcción 
y lanzamiento conducen a problemas muy interesantes y desafiantes. Los problemas a que se 
enfrenta la ingeniería geotécnica en lo que se ha comentado, incluye la estabilidad de taludes 
naturales y excavados, la estabilidad de las estructuras de retención permanentes o 
temporales, los problemas de construcción, el control del movimiento y las presiones del agua, 
asi como el mantenimiento y rehabilitación de viejos edificios. La cimentación no sólo debe 
resistir con seguridad las cargas estáticas de la construcción y estructuras, sino que debe 
resistir también en forma adecuada las cargas dinámicas debidas a vientos, sismos, etc. 

Si usted piensa acerca de esto, .llegará a la conclusión de que es imposible diseñar o construir 
cualquier estructura de ingeniería civil, sin considerar finalmente la cimentación en suelos y en 
rocas con alguna extensión; y esta es una verdad, tanto si la estructura se construye en la 
tierra o si se hace en un ambiente extraterrestre. El desempeño, la economia, y la seguridad 
de cualquier estructura de ingeniería civil, finalmente estará afectada o se puede controlar en 
función de su cimentación. 

Los materiales térreos se utilizan frecuentemente como materiales de construcción, debido a 
que son los materiales de construcción más baratos posibles. Sin" embargo, sus propiedades 
en condiciones naturales son frecuentemente malas. En muchas ocasiones se deber tomar 
medidas para densificar, aumentar la resistencia, o por otra parte, estabilizar y armar a los 
suelos, de modo que se desempeñen satisfactoriamente en condiciones de servicio. 

Los terraplenes para carreteras y vías férreas, los campos de aviación, las presas de tierra y 
enrocamientos, los diques, y los acueductos, son ejemplos de estructuras de tierra 
(materiales térreos) ; y el ingeniero geotécnico es el responsable de su diseño y construcción. 
La seguridad de presas viejas son aspectos importantes de esta área de la ingeniería 
geotécnica. Igualmente emparentado, especialmente para ingenieros en carreteras y campos 
de aviación, está el diseño del pavimento, el cual es la última capa superficial de la estructura 
de tierra. En este caso final, el traslape entre las ingenierías de transporte y geotécnica es más 
bien aparente. 
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1.- PROPIEDADES INDICE. RELACIONES GRAVIMETRICAS Y VOLUMETRICAS 

Dentro de .la Mecánica de Suelos, asi como en otras áreas de la ingeniería civil, ex1sten 
relaciones tan importantes que pueden convertirse en definiciones, aún a pesar de que estas 
relaciones se expresen en forma de fórmulas matemáticas. En los párrafos siguientes se 
presentarán las relaciones fundamentales de los suelos, en lo referente a sus pesos Y 
volúmepj3s. 

Una manera de visualizar la estructura de un suelo es imaginando que se extrae una muestra 
cúbica de volumen unitario y realizando una inspección visual detallada, que indicaría que el 
bloque estaría formado por: 

1.- Huecos, poros o vacíos, que son los espacios abiertos que ex1sten entre las 
partículas del suelo. 

2.- Partículas de suelo, que podrán ser o no ser detectadas a simple vista, y que 
pueden variar en tamaño, forma, textura, etc. 

3.- Agua, que puede hacer que el suelo aparezca desde muy húmedo hasta casi seco. 
El agua de los huecos puede estar en cantidad suficiente para llenar completamente 
los poros, o puede sólo rodear los granos del suelo. Cuando no se t1ene agua, los 
vacíos están llenos de aire. 

Si ahora se toma el cubo de suelo extraído y se pesa antes de que el agua de los poros 
empiece a drenar, se obtendrá el peso unitario húmedo del suelo ( Ym ). En el caso de que 
todos los huecos estuvieran llenos de agua, el peso resultante seria el peso unitario saturado 
del suelo ( y sat ). S1 ahora el cubo se mete a un horno y se. seca hasta obtener un peso 
constante, se obtiene el peso unitano seco ( Y•) Los pesos unitarios obtenidos se representaría 
por x gramos ,por centímetro cúb1co en el sistema métrico dec1mal, o x kilonevvtons por metro 
cúbico en el sistema Internacional de medidas, recordando que la relación entre ambos 
sistemas está dado por la siguiente relación : 

· g 1 cm3 x 9.80 1 = KN 1m3
• 

Así como se realizo el análisis antenor para definir los pesos volumétricos del suelo, se 
acostumbra usar un esquema que representa al suelo de manera muy simple, y que es 
utilizado para obtener algunas otras relaciones de carácter fundamental para la comprensión y 
análisis del comportamiento de los suelos. El esquema mencionado es el siguiente : 
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Va AIRE o 
-

Vv 
Vv AGUA Ww 

V m - ,- -
Wm 

SOLIDOS Ws 
Vs Vs 

\.... 

Y las relaciones que de el pueden obtenerse son: 

a) Relación de vacios (e). Normalmente usada como decimal. 

e= Vv 1 Vs o<e<oo 

b) Porosidad ( n ) . Expresada en porcentaje. 

n = ( Vv 1 V m ) x 100 

· e) Contenido de agua ( w ). Expresado en porciento. 

W = ( W W 1 W S) X 100 

d) Grado de saturación ( Gw ). Expresado en porcentaje. 

Gw = ( V w 1 Vv ) x 1 00 

e ) Densidad de sólidos ( Ss ). 

Ss = y s 1 Yw = Ws 1 S ·¡w 

f) Peso Volumétrico. 

Y m = Wm 1 V m ( de la muestra ) 

Yd = Ws 1 Vs ( de los sólidos ) 

y" = Y m -yw ( sumergido ) 
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EJEMPLO 

Un material que se usará para formar taludes de un canal de riego se dejó preparado con peso· 
volumétrico de 2.06 Um, que corresponde a un contenido de agua del 12%. 

Por diversos problemas no se procedió al tendido y compactación del material en la fecha 
prevista, y éste se secó hasta tener un peso volumétrico de 1.975 t /m . Con el fin de 
prepararlo nuevamente, es necesario determinar cual es el actual contenido de agua. 
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EJEMPLO 

En otro tramo del canal ya mencionado se usará un suelo que en estado natural t1ene un peso 
volumétrico de 1750 Kg. 1m y un contenido de agua natural de 6 %. Si el proyecto indica que 
el suelo deberá tener un contenido de humedad de 13%, ¿ Cuantos litros por metro de suelo 
deberán agregarse para cumplir con las especificaciones del proyecto?. 
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11.- RELACIONES VOLUMETRICAS Y GRAVIMETRICAS DE LOS SUELOS 

En los suelos se distinguen 3 fases constitutivas de la materia. 

Fase sólida 

Fase liqurda 

Fase gaseosa 

Formada por partículas minerales. 

La constituida por el agua que contiene, pudiendo también presentarse 
otros líquidos. 

Formada por el aire principalmente, aunque pueden presentarse otros 
gases. 

La fase sólrda se define como el volumen de sólidos ( v.) y su peso como ( w.) (peso de los 
sólidos ); las fases gaseosas y liquidas juntas se conocen como volumen de vacios ( V,) la 
fase gaseosa !rene un volumen ( V, ) y la líqurda ( Vw ). El peso de la parte gaseosa se 
representa con Wa y el de la liquida con Ww. 

Combinacrones entre los volúmenes y pesos de estas fases frjan las relacrones volumétncas y 
gravimétncas de los suelos, las que definen ( cualitativamente ) las propiedades mecánicas de 
ellos ( los suelos ). 

Como se definió antes, sea la muestra : 

Va = Volumen de aire 

Vw = Volumen de agua 

Vs = Volumen de sólidos 

Vv = Volumen de vacios = Va + Vw 

Vt = Volumen total de la muestra = Va + Vw + Vs = Vt 

Wa = Peso del arre en la muestra, generalmente tomada como O 

W., = Peso del agua en la muestra 

Ws = Peso de los sólidos en la muestra 

W t = Peso total de la muestra = Wa = Ww + Ws = W t 

En mecánica de suelos las combrnaciones de mayor utilidad para obtener la características 
cualitativas del suelo se pueden drvidir en tres grupos : 
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lla) Relaciones adimensionales fundamentales: entre pesos o entre volúmenes 

llb) Relaciones entre pesos y volúmenes 

llc) Relaciones adimensionales entre pesos y volúmenes 

lla) RELACIONES ADIMENSIONALES FUNDAMENTALES 

e = relación de vacíos, oquedad o .índice de poros 

n = Porosidad = 

C, = Compacidad relativa = 

G, = Grado de saturación 

w% = Conten1do de agua 

emax - enat 

emax - emln 

Vw 
= 

Vv 

Ww 
= -100 

Ws 

llb) RELACIONES ENTRE PESOS Y VOLUMENES 

Vv 

Vs 

Relacionando el peso de las distintas fases con el volumen respectivo se obtiene el concepto 
de peso volumétrico. Se definen los siguientes pesos volumétricos. 

Yo= 

Yw = 

Peso volumétrico del agua destilada a 4° C, a la presión atmosférica al nivel del 
Ww 

mar= -_- ( Ww y Vw en las condiciones especificadas ) 
ht' 

Peso volumétrico del agua en las condiciones de trabajo = 
Ww 

Vw 
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( Ww y Vw en las condiciones de trabajo ) generalmente se acepta que 

3 
Yo = Yw = 1 ton/m . 

y5 = Peso volumétrico de la fase sólida del suelo = 

/m = Peso volumétrico de la muestra del suelo = 

Para: 

Vacíos secos '{m = /d 

Vacíos parcialmente saturados Ym = Ym 

Vacíos saturados Ym = Ysat 

Suelo sumergido Ym = Y'm 

"(d = Peso volumétrico del material seco 
w.~ . 

=-'SI 
n' 

Wt 

Vt 

Ww =O 

'lm = 
fb·+ Ww 

Peso volumétnco parcialmente saturado =peso volumétrico húmedo=---
J '¡ 

SI Ww o;t O 

Ysat = 
Ws + Wll' 

Peso volumétrico del material saturado = ; si Vw = Vv ; Ww = Vv Yw 
Vt 

~/m = Peso volumétnco sumergido = Ym - Yo 
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llc) RELACIONES ADIMENSIONALES ENTRE PESOS Y VOLUMENES 

Relacionando el peso volumétrico de un material. con otro peso volumétrico tomado como 
base, se obtiene el concepto de peso específico. En mecánica de suelos, el peso volumétnco 
que se emplea como base es el del agua Yo = 1 ton/m3 

. 

Ss = Peso específico de los sólidos, la relación entre el peso volumétrico de los sólidos ( Ys ) 
y el peso volumétrico del agua destilada a 4° C a la presión atmosférica al nivel del mar 
{Yo) 

S 
_ Ys 

S--

Yo 

Sm = Peso especifico de la muestra de suelo : 

S,, = Peso especifico saturado · 

S = r sar 
sal 

Yo 

Sss = Peso especifico saturado sumergido 

Sss = y sar -1 
Yo 
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11 a 1. 

Vv 

11 a 2. 

11 a. RELACIONES ADIMENSIONALES FUNDAMENTALES 

DEFINICIONES 

Definiciones de volúmenes 

En una muestra se tienen tres diferentes fases de la materia. cuyos volúmenes 
son: 

Va =Volúmenes de gases, a1re. 

Vw =Volumen de líquidos, agua. 

Vs =Volumen de sólidos de diversa mineralogía. 

V, aire 

Vw agua 

Vs 
sólidos 

Sumando el volumen de aire y agua se define el volumen de vacíos. La relación 
entre el volumen de vacios y el volumen de sólidos de denomina relación de 
vacios. 
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11 a 3. Si el volumen total es unitario, el volumen de vacíos es igual a uno menos el volumen 
de sólidos o el volumen de sólidos es igual a uno menos el volumen de vacíos. 

11 a 4. 

r VAC lOS V, 1-Vs 
v. 

V u 

Vs 

l 
SOLIDOS 1-V, Vs 

Por definición sí el volumen total es unitario, el volumen de sólidos es 1gual al 
inverso de la suma de uno más la relación de vacíos. 

Si: Vv=1-Vs 
Vs = Vs 

1- ¡,:,. 
e=--

1·:, 
Vs = 

1 +e 
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11 a 5. 

11 a 6. 

11 a 7 

Por definición si el volumen total de es unitano, el volumen de vacíos es igual al 
cociente que resulta de dividir la relación de vacíos entre la suma de uno mas la 
relación de vacíos. 

Si: Vv = Vv 
Vs= 1-Vv 

Vl· 
e=--

1- Vl· 
e 

Vv=--
1-i-e 

Si la porosidad :· n " se define como la relación entre el volumen de vacíos y el ·: 
volumen total, de esta definición y la de la relación de vacíos "e " se obtiene "n" 
como función de "e". 

Vt· 
n=-

Vt 
e 

V,= 1;Vv= -
l+e 

e 
n=--

1 +e 

De las definiCiones dadas en (11 a 3) , también se puede obtener la relación 
entre " n " y " e ". sustituyendo en " n " : 

v, = 1 y V, 
e 

l+e 
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11 a 8 

11 a 9. 

11 a 10. 

1·\. 
n=--

Vv + Vs 
1 

n=--1 
1 +

e 
e 

n=--
1 +e 

La correspondencia entre la relación de vacíos que realmente t1ene un suelo y 
sus valores limites, ema<· Y emm se llama compacidad relativa " CR ··. 

Cr= 10 
emax- e mm 

Se dice que un suelo natural es suelto si su compacidad relativa es menor que 
50 por c1ento y compacto si es mayor. 

Cr > 50 % Compacto 
Cr < 50 % Suelto 

Grado de saturación Gw , es la relación en porciento de volumen de agua que 
llena los vacíos del suelo. 

Vv 

/ 

Vw 
Gw= 100-

Vv 
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11 a 11. 

Vv 

11 a 12. 

Definiciones de pesos 

En una muestra se distinguen tres diferentes pesos elementales y un 
peso total: 

W, = Peso del aire muy pequeño y no se considera W, = O 

Ww = Peso del agua . 

Ws = Peso de sólidos. 

W, = Peso de la muestra: 
W1 = Ww + Ws 

v.J 
Ww w, 

Contenido de agua w, es el porciento del peso del agua con respecto al 
peso de los sólidos. 

Ww 
ú) =100-w,-
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11 b 
de 

11 b 

1. 

2. 

11 b RELACIONES ENTRE PESOS Y VOLUMEN ES 

Peso volumétrico de los sólidos se define como la relac1ón entre el peso 
los sólidos ( Ws) y el volumen de los sólidos ( Vs) 

Ws 
Ys= -. 

f' S 

Existen otras relac1ones de pesos y volúmenes: peso volumétrico del 
material seco ( Yd ); peso volumétrico del material húmedo (Y m); peso 
volumétrico del material saturado (Ysat) ; peso volumétrico del material 
sumergido ( Ym • ). 

Ws 
Yd =

VI 

'Ym = 
W~+VIxyw 

Ysat = 
VI 

"{m =ym-YCJ.l 

11 e 1. RELACIONES ENTRE PESOS Y VOLUMENES 
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11 e 1. Peso específico de los sólidos, se define como la relación entre el peso 
volumétrico de los sólidos, que constituyen las partículas de suelo y el peso 
volumétrico del agua destilada a 4°C a la presión atmosférica al nivel del mar. 

1'...!;_= Ss 
Yo 

Ws 

Ss = r':l· = Ws 
Ww Vs 

Vw 
si Vw = Vs 

S 
Ws 

s=-
¡;y¡,, 

:. Ss : ( adimensional ) 

11 D DETERMINACION DE LAS RELACIONES VOLUMETRICAS Y 
GRAVIMETRICAS DE LOS SUELOS. 

liD a Relaciones adimensionales fundamentales entre pesos o entre volúmenes 

11 Da 1. Relación de vacíos e 

11 Da 2. Poros1dad n 

11 Da 3. Compacidad relat1va e, 

11 Da 4. Grado de saturación Gw 

11 Da 5. Contenido de agua w 

11 D b. Relaciones entre pesos y volúmenes 

11 D b 1. Pesos volumétncos 

11 D e Relaciones adimensíonales entre pesos y volúmenes 



11 De 1. Pesos específicos Ss 

11 Da 1. RELACION DE VACIOS 

El cociente que resulta de dividir el volumen de vacíos entre el volumen de sólidos ( en una 
muestra de suelo ), se le llama relación de vacíos ( e ). Permite juzgar cualitativamente el 
acomodo de las partículas en los suelos granulares y la deformabilidad en los suelos finos. 

Vv 
e=

Vs 

Relación de vacíos varía con el acomodo, forma y dimensión de las porciones sólidas del 
suelo. 

Acomodo de las partículas sólidas 

Una concepción simplista de la manera en que se modifica la relación de vacíos debido al 
acomodo de sus partículas, se obt1ene al analizar el agrupamiento mas compacto y mas suelto 
de un conjunto de esferas. 

Acomodo mas suelto Acomodo más compacto 

••• 111 
F1g. 1 

Forma de las partículas sólidas 

La forma influye en el valor de la relación de vacíos ya que si en lugar de esferas como se 
analizó antenormente, se suponen paralelepípedos semejantes a cartas de barajas, el 
acomodo más compacto es mucho menor que en el caso de las esferas; ya que se puede 
considerar prácticamente nula la relación de vacíos al acomodarse como un paquete de 
naipes. El caso más suelto se puede hacer si se arreglan como un castillo de cartas, lo cual da 
una relación de vacíos mucho mayor que el que da el acomodo de las esferas. 
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Tamaño de las partículas sólidas. 

El valor del volumen de sólidos es función de los tamaños de las partículas y para el volumen 
total dado, el aumento del volumen de sólidos disminuye la relación de vacíos y la· disminución 
del volumen de sólidos, provoca un aumento en la relación de vacíos. 

En una estructuración como la de las tarjetas de naipes mencionada, si el naipe es grueso, la 
relación de vacíos disminuye para acomodos más sueltos. Cuando los naipes son delgados y 
pequeños se pueden acomodar en fomna de caja, uniéndolos por las aristas con lo cual la 
relación de vacíos se hace muy grande. 

Al disminuir el tamaño de los elementos sólidos del suelo disminuyen las fuerzas de cuerpo, 
que son función del volumen ( por ejem. el peso ) y las fuerzas de superficie ( por ejem. la 
adherencia ), que varían con la disminución del área externa del sólido; la relación entre las 
fuerzas de superficie y las fuerzas de cuerpo crece a medida que disminuye el tamañ9, del 

elemento, porque la relación Area A llamada superficie relativa, aumenta al disminuir 
Volumen V 

el volumen del cuerpo; ya que el área es función del cuadrado de la longitud y el volumen del 
cubo. 

Por este hecho al disminuir el tamaño de las partículas, las fuerzas de superficie se hacen .• muy 
importantes y puederi'•llegar>a ser mayores que las de volumen, lo cual pemnite concebir un 
acomodo que dé una relación de vacíos muy grande, ya que los sólidos pueden arregiarse 
pegados en los bordes ( las fuerzas de superficie son muy grandes comparadas con el peso ) 
hasta fomnar un volumen hueco como una caja, con un volumen de sólidos muy pequeño; el 
constituido por el volumen de las paredes de la caja. 

OBTENCION DE LA RELACION DE VACIOS PARA EL ACOMODO MAS SUELTO DE 
ESFERAS 

T L = nd 

V total = L 3 = ( nd ) 
3 = n3 d3 

L 

_¡_ . 4 3 4 (d) 3 
. 3 

Vsol =-rr.R n=-7t- n=0.5236d n 
3 3 2 

~ --1 
nd V sol= 0.5236 d3 n 

r- L -1 Vv = Vtot- Vs 
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Vv = n3 d3
- 0.5236 d3 n 

n3 
e = -1=1.91-1 

n-tJO 0.5236n 

e= o.e1 

Un acomodo más compacto de esferas es cuando forman un tetraedro. 

La Relación de Vacios en este caso se obtiene: 

ab 

a 

a 

Volumen 

a= nd 

O = Baricentro 

,[2 
Vt =a fu 

n = número de esferas 
d = diámetro de las esferas 
S = superficie 
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Para la primera capa el No. de esferas es : 

1- n + (n-1) + (n-2) + (n-3) + ........ + 1 

Para la segunda capa 

1 1 2 2- -(n-l)n=-(n -n) 
2 2 

Para la tercera capa 

Así sucesivamente. 

Para un número de n esferas el total de ellas es: 

El volumen de los sólidos será: 

1t 3 
Vs = -d S 

6 

El volumen total será: 

El volumen de vacíos 

Vv = Vr Vs 

n(n + 1)(n + 2) 
S - = número total de esferas 

6 

1 - 1 S= -(n°- 3n- +n) 
6 
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En el ejemplo de las esferas se encontró que la em., es 0.91, en cambio la relación de vacios 
media del primer estrato deformable de la ciudad de México, resulta de 6.9; esta diferencia se 
explica si se toma en cuenta que las partículas de arcillas de la Ciudad de México son muy 
pequeñas y alargadas, en forma de hojuelas o de palillos, lo cual permite una estructuración 
de castillo de naipes de dimensiones sumamente reducidas. 

Las partículas sólidas que forman la primera agrupación de castillo de naipes se denomina 
estructuración primaria y junto con otras semejantes, forma también grumos de tamaño 
diminuto con un peso muy reducido, por lo cual las fuerzas de adherencia entre estos grumos 
secundarios y otros análogos, da la oportunidad de que se creen grumos mayores, de 
estructuración terc1aria que son los que se detectan a primera vista en las arcillas de la Ciudad 
de México. 

La primera estructuración ( partículas sólidas con partículas sólidas ), se denomina 
estructuración primaria, la unión de estructuraciones primarias que forman el primer grupo 
mencionado anteriormente. constituye la estructuración secundaria. la estructuración terciaria 
como la de la Ciudad de México se presenta al umrse grumos de estructuración secundaria y 
tamb1én se llama panaloide. El acomodo de las partículas finas permite explicar el fenómeno 
que se presenta al remoldearse las arcillas. Al modificarse la estructura original se disminuye la 
relación de vacíos y la resistencia del suelo, también aumenta la deformabilidad dado que la 
nueva estructuración no tiene la m1sma adherencia entre grumos que tenia en estado original; 
como sucede al romperse la estructura de un edificio que ya es incapaz de resistir los 
esfuerzos que soportaba estando entera. 

Al quedar en reposo las arcillas remoldeadas, se generan las interacciones entre grumos y se 
recupera gran parte de las características de resistencia y deformabilidad que originalmente 
tenia el suelo, éste fenómeno se denomina" TIXOTROPIA ··. 

Obtención de la relación de vacios 

Para determinar la relación de vacíos se mide el volumen total de la muestra labrándola en 
forma regular que permita el cálculo del volumen o bien mid1endo la muestra con mercurio: en 
este ultimo caso la muestra de forma irregular se sumerge dentro de un recipiente, el volumen 
de mercurio desplazado será el volumen total de ella. Por otra parte si la muestra se seca a 
1 oooc durante 24 horas y posteriormente se pesa, se obtienen por definición el peso de los 
materiales sólidos secos ( W5 ). este peso div1dido entre el peso volumétrico de los sólidos, 
dará el volumen de sólidos ( Vs ); por consiguiente para obtener la relación de vacíos se divide 
la diferenc1a entre el volumen total y el volumen de sólidos entre el volumen de sólidos. 
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Por ejemplo en la relación de vacíos media de la ciudad de México 

Vr 

e = VT - 1 ... V= Vs + 6.9 
Vs __. 

Vv 1 !/'@'!' ........ ,,,,,,. 

Otra forma de obtener la relación de vacíos es fijarla en función del peso especifico y de peso 
volumétrico seco de la muestra: 

sea: 

Vr = Volumen total de la muestra 

·' 
Ws= ' Peso seco de la muestra obtenido después de secar la muestra a 110°C durante 24 

horas, y pesaao en una balanza de precisión con una aproximación de 0.1 gr. ~; 

Ss = Peso especif1co de los sólidos 

e = 

Vs = 

y Ws;: 
Ss = ~--., 

·ro Vsy0· 

Vr Vt 
-=--1 
Vs v~ 

Ws 
Ss¡ 0 

e = Vt Ss·ro 
Ws 

1 

e = Ss ·¡o -1 
Yd 

~¡ 

~ 

•. 1 
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RELACION DE VACIOS 

Se mide el volumen total de la muestra (Vt ) 

l 
Se seca la muestra al hamo a 1 00°C durante 24 hrs. 

1 

Se pesa la muestra seca y se obt1ene el peso de los 
materiales sólidos 

Ws 

El peso de los materiales sólidos se divide entre el 
peso volumétrico de los sólidos y se obtiene el 
volumen de los sólidos. 

V _ Ws 
s--

Ys 

La diferencia entre el volumen total y el volumen de 
los sólidos, es el volumen de vacíos. 

Vv = Vt • Vs 

1 

El volumen de vacíos se divide entre el volumen de 
los sólidos, el cociente es la relación de vacíos. 

V,· 
e=-

b· 

FIN 
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OBTENCION DE LA RELACION DE VACIOS. 

'.:.,: 

1.- EQUIPO 

a) Recipiente con mercurio 

b) Horno de secado 

e) Balanza de precisión 

d) Probeta graduada 
• 

1.- Para determinar la relación de vacíos, se mide el volumen total directamente en una 
muestra labrada rectangularmente. Si la muestra es irregular, se sumerge ésta dentro 
de un recipiente con mercuno, el volumen desplazado, será el volumen total de la 
muestra. 
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2.- Se seca la muestra en el homo durante 24 horas a 1 00°C. 

l ... 

t ~ 
/" o ~ o"'\ 

3.- Se pesa la muestra seca y se obtiene el peso de los materiales sólidos. 

Ws 

4.- Se divide el peso de los materiales sólidos entre el peso volumétrico de los sólidos "ys'', 
para obtener el volumen de sólidos. 

Ws Ws 
Vs= -=--

Ys Ssro 
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5.- El peso volumétrico de los sólidos" y5 ", se obtiene a partir de la relación . 

Ss 
Ys ., S S - , s--

Y ro 

·¡ 
•ül 

6.- La· diferencia entre el volumen total menos el volumen de sólidos dará el volumen de 
vacíos 

Vv = VT- Vs 

7.- Se divide el volumen de vacios entre el volumen de sólidos para obtener finalmente la 
relación qe vacios. 

Vv e--
Vs 
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OBRA: 
LOCALIZACION : 
SONDEO N° 
MUESTRA N: 
DESCRIPCION : 

Volumen total Peso de los 
de la muestra sólidos 

v, w, 

ACLARACIONES 

OBSERVACIONES· 

UNAM 
FACULTAD DE INGENIERIA 

INGENIERIA CIVIL 
GEOTECNIA 

RELACION DE VACIOS Y POROSIDAD 

FECHA: 
OPERADOR: 

ENSAYE: 
PROF. CALCULO: 

Peso volumé- Volumen de Volumen de Relac1ón de 
tnco de los sóhdos vacíos vacíos 

sóhdos ,, Vs=Wiys Vv=VT-Vs e=Vv/Vs 

Registro 1 

Porosidad ENSAYE 

11 = Vv 1 V, # 
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DURANTE LA OBTENCION DE LA RELACION DE VACIOS SE PUEDEN COMETER 
LOS SIGUIENTES ERRORES 

1.- Al medir el volumen de mercurio desplazado por la muestra. 

2.- No tener la muestra el tiempo suficiente en el homo a la temperatura adecuada. 

3.- Obtener malas pesadas. 

11Da2. POROSIDAD 
' '• 

La porosidad relaciona el volumen de vacios del suelo con el volumen total que éste tiene, 
esta propiedad se utiliza con los m1smos propósitos ·que la relación de vacíos. Conocida la 
relación pe vacíos la porosidad se puede obtener con la siguiente expresión. 

e Vv 
n=--- n= --

1 +e Vt 

Vv 
n=----

Vv+Vs 

La porosidad permite visualizar la relación entre el volumen de vacios y el volumen total. la 
variación del volumen total de la muestra se puede expresar con la variación de la relación de 
vacios o con la de la porosidad En el primer caso la variación del volumen, modifica sólo el 
volumen de vacios y mantiene constante el denominador, ( dado que por hipótesis el volumen 
de sólidos es Invariante) ; en cambio al expresar la modificación con la porosidad, cambian el 
numerador ( el volumen de vacios ) y el denominador ( el volumen total ), lo que dificulta las 
operaciones matemáticas, por esta razón se utiliza mas la relación de vacios que la porosidad. 
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POROSIDAD 

Se mide el volumen total de la muestra. 

Vr 

l 
Se seca la muestra al homo a 1 00°C 
durante 24 horas. 

1 

Se pesa la muestra seca y se obtiene 
el peso de los materiales sólidos. 

Ws 

1 

El peso de los matenales sólidos se 
divrde entre le peso volumétrico de los 
sólidos y se obtiene el volumen de los 
sólidos. 

w,· 
Vs=-

Ys 

1 

La diferencia entre el volumen total y el 
volumen de sólrdos , es el volumen de 
vacios. 

Vv = Vr- Vs 

1 

Se obtiene la Porosidad 

V1· 
n=-

¡-_ 
' 

G 
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OBTENCJON DFtA POROSIDAD 

1.- EQUIPO -
a) Recipiente con mercurio e) Balanza de precisión 

b) Horno de secado d) Probeta graduada 
,. 

1.- Se mide el volumen total de la muestra, labrándola rectangularmente y s1 no es posible y 
tiene forma irregular, se sumerge dentro de un recipiente con mercurio ; el, vol4men 
desplazado será el volumen de la muestra. 

2.- Se seca la muestra al horno durante 24 horas a 1 00°C 

~ 
¡'o <S> "" 

3.- Se pesa la muestra seca y se obtiene el peso de Jos materiales sólidos. 

1 ,_ . 1 

/ ' '1 

,=A~ 
···-··----__! 
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4.- Se divide el peso de los materiales sólidos entre el peso volumétrico de los sólidos "ys'" 
para obtener el volumen de sólidos. 

Ws Vs=-
Ys 

5 - El peso volumétrico de los sólidos " y5 " se obtiene a partir de la relación : 

11. 
Ss = !..2.... 

Yn 

6.- La diferencia entre el volumen total menos el volumen de sólidos dará el volumen de vacíos 

Vv=Vr-Vs 
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7.- Se d1vide el volumen de vacíos entre el volumen total y se obtiene la" POROSIDAD··. 

n 

DURANTE LA OBTENCION DE LA POROSIDAD , SE PUEDEN COMETER LOS SIGUIENTES 
ERRORES. 

1 - Al medir el volumen del mercurio desplazado por la muestra 

2 - No tener la muestra el suficiente t1empo en el horno a la temperatura adecuada 

3.- obtener malas pesadas 

11Da3. COMPACIDAD RELATIVA 

El parámetro compacidad relativa ( C, ) perm1te describir la compacidad de un suelo arenoso 
de manera concisa; entendiéndose por compacidad de relac1ón que mide el grado de 
acomodo de las partículas constitutivas de los suelos y se expresa de la forma siguiente: 
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e 

Vv Vv 

Fig. 3. 

emax-enat 
e,= e e 

max- min 

La obtención de la compacidad relativa es dificil de realizar ya que la determinación de la ema• 
(relación de vacíos máxima) y emm ( relac1ón de vacíos mínima ), dependerá del procedimiento 
de compactación que se utilice. · 

Para la determinación de la compacidad relat1va ( C, ) en arenas, se acepta que el estado más 
suelto ( el cual define a em., ) se obtiene dejando caer libremente la arena en estudio, en 
estado seco en un recipiente de volumen conocido; al estado más compacto de suelo 
corresponde emio y se obtiene vibrando el recipiente con el material seco obteniendose un 
me¡or acomodo de partículas; al estado natural correspondiente, la e,., la cual determina la 
muestra obtenida en el sitio. 

Algunos autores emplean la palabra Densidad Relat1va al referirse a la Compac1dad Relativa. 

El concepto de compacidad relativa se introdujo para estimar el acomodo de partículas de un 
suelo granular tal como se encuentra en la naturaleza y permite estimar cualitativamente las 
propiedades mecánicas de los suelos, en la fig. 4 se muestra la relación empírica entre C, y los 
parámetros de la res1stencia al esfuerzo cortante, cohesión C y ángulo de fricción interna, 
también en la fig. 5 se muestra el numero de golpes de perforación estándar y la compacidad. 
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MUY SUELTA 

N, numero de 
golpes para 
30 cm de 
penetración 

( 1 · pie de 
prueba de 
penetración 
estándar) 

SUELTA 

'1 
~ 

o 

10 "' 
20 

30 

40 

50 

60 

70 . . 
, 

80. 

COMPACIDAD RELATIVA ( C,) 

MEDIANA COMPACTA MUY COMPACTA 

~ ~ 
"'-"' f'.,_ 

" 1\. ...., 

' 
""' ""' ' 

""' 
-,.,. 

!'-.. !'-.. 

' ~ ( 1 ) 

t2) 
. . 1' 

.•. 

ANGULO DE FRICCION INTERNA CD 

1) Arena angulosa o redondeada de med1ana a gruesa 
2) Arena f1na limosa 

Frg 4 
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NORMAS PARA CALIFICAR LA CONSISTENCIA EN LOS SUELOS COHESIVOS Y LA 
COMPACIDAD DE LAS ARCILLAS 

ARCILLAS Y LIMOS PLASTICOS 

CONSISTENCIA COMPRESION SIMPLE No DE GOLPES 

MUY BLANDA MENOR DE 2.5 T/M2 MENOR DE 2 

BLANDA 2.5- 5.0 " 2 - 4 

POCO FIRME 5.0- 10.0 " 4 - 8 

FIRME 10.0-20.0 " 8 - 15 

MUY FIRME 20.0-40.0 " 15 - 30 

MUY DURA MAYOR DE 40 " MAYOR DE 30 

ARENAS 

COMPACIDAD No. DE GOLPES 

MUY SUELTA MENOR DE 4 

SUELTA 4 - 10 

POCO COMPACTA 10 - 30 

COMPACTA 30 - 50 

MUY COMPACTA MAYOR DE 50 

Correlactón entre el número de golpes de la prueba de penetractón estándar, con la compactdad o 
conststencta del matenal explorado 

Fig. 5 

La tabla siguiente relaciona la compacidad relativa con el estado del suelo. 
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Compacidad relativa Descnpción 

o 15 Muy suelto 

0.15- 0.35 Suelto 

0.35- 0.65 Medio denso 

0.65- 0.85 Denso 

0.85 - 1.00 Muy Denso 

Tabla 2 

No existe en la actualidad un procedimiento preciso para la obtención de la compacidad 
relativa de tos suelos ( C, ), dado que no se ha definido cual es el estado más suelto y el más 
compacto del suelo 

En este trabajo se explicará un procedimiento por el cual se puede obtener la compac1dad 
relativa en función de tos pesos volumétricos. La compacidad relativa se puede expresar en 
función de tos diferentes. pesos volumétricos del suelo para diferentes grados de 
compactación, en la forma en que se muestra en la hoja 

El procedimiento para la obtención de la " Compacidad relativa " consiste en la determinación 
de tos diferentes pesos volumétricos secos (y,), natural, máximo y mínimo. ··-' 

Para la obtenc1ón del peso volumétrico seco natural (y, ""' ) se toma una muestra de suelo 
donde se desea conocer la compacidad relativa ( C, ) ( generalmente la muestra extraída es de 
aproximadamente 5 tts. ) esta muestra obtenida se seca y se pesa obteniéndose el peso (Ws) 
y para la obtención del peso volumétrico seco natural se d1v1de este peso entre el volumen de 
la muestra ( Vm ) 

Este volumen es igual al del recip1ente. 

Ydnat = v· 
m 

Para la obtención del peso votumétnco seco mínimo ( Ydmon ) la muestra seca se disgrega sin 
romper tos granos sólidos del suelo y se deposita en un recipiente de volumen y peso 
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conocido ( film 4 pág. 54 ), por medio de un cucharón de lámina dejando caer el suelo de 30 
cm, de altura a través de un embudo de 2.5 cm. de diámetro, cuando el recipiente esté lleno 
se enrasa teniendo cuidado de no compactarlo y se pesa ( W, ) a este peso se le resta el 
recipiente ( W, ) y se obtiene el peso de los sólidos ( Ws ). Dividiendo este peso entre el 
volumen del recipiente (V m ) se obtiene el peso volumétrico seco mínimo ( Ydmon ) 

El peso volumétrico seco máximo (Ydma> ) se obtiene depositando la muestra en tres capas 
iguales en el recipiente, compactando cada capa por medio de un martinete ( fig. 8 ) dándole 
25 golpes uniformemente repartidos a cada capa; terminada la compactación se enrasa y se 
pesa ( W, ). Este peso, menos el peso del recipienté ( W, ) dará el peso de los sólidos ( Ws ) 
dividiéndolo entre el volumen del recipiente ( Vm ) dará el peso volumétnco seco máximo 
(Ydmáx). 

Ws 
Ydmáx = r·m 

LA COMPACIDAD RELATIVA (C, ) PUEDE EXPRESARSE EN FUNCION DE LOS PESOS 
VOLUMETRICOS EN LA FORMA SIGUIENTE 

e -e may nar 
C,= X 100 

emaT:- emm 

Ws Vsy, rs r - ---- = ---'---'----- = ----'-"--
dma:r - Vs + r-·,. Vs +V,· 

mm m1n l+e 

v. 
V - ' .\ 
1 dmm - l 

+ emax 

mm 

,Y .r...· 

Y dnar = 
l +e mm 
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Ys 
emin = 

Y dmax 

_ 1 = Y S- Y dmax 

Y dmax 

emax = 

enat = 

'Y s-Y mm 

V 
1 d mm 

Y s-Y d nar 

Y d nat 

Y S -Y dmin 

Y dmin 
e,= 

Y S -Y dmin · 

Y dmin 

1 1 

Y dmin Y dnat 
C,= 1 1 

Y dmin Y dmax 

Y S -Y dnnat Ys Ys 

Y dnat Y dmin Y dnat 

Y S- Y max Ys Ys 

Y dmax Y dmtn Y dmax 

Y dnat - Y dmtn 

Y dmin Y dnat Y dmax * Y dnat - Y dmin 

Y dnat - Y dmin Y dnat Y dmax - Y dmin 

Y dmin. Y dmax 

*~1 
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COMPACIDAD RELATIVA 

suelo de 4
1
Kg. de peso 

Se obtiene: 

Ydnat 

Se prepara la muestra e 
dos porciones 

1 

Se toma la otra porción de Se no Se toma una de las porc1ones 
la muestra y se disgrega si ha calculado y se disgrega 

, dma): T 1 

Se seca la muestra Se seca la muestra 

1 

Se deposita la muestra en un Se deposita la ,muestra por 
recipiente de volumen cono- medio de tres capas en un 
cido, dejándola caer de 30 cm recipiente de volumen co-

nocido Vm. 

Se enrasa. Se compacta cada una de la 

1 capas por medio de un marti-
nete dándole 25 golpes. 

Se pesa el rec1piente con la 
muestra 

Se enrasa y se pesa 
Se le resta el peso de del reci- Wm, 
pi ente. 

Ws=Wm,- W, Se le resta el peso del reci-

1 
pi ente. 

Wm=Wm,-W, 
Se obt1ene el rdmm 

Ws 
Ydmrn= -- Se obtiene el Ydm., 

V m 
1 

Cr= 
y d max (·¡ dnat-"f dm1n) Wm 

Ydmax = --
Y dnat (y dmax -Y dm1n) V m 

cE1w 
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1.- EQUIPO 

PROCEDIMIENTO 

OBTENCION DE LA COMPACIDAD RELATIVA 

a) Cucharón de lámina 

b) Recipiente metálico de 944 cm3 

e) Charola 

d) Enrasador 

e) Báscula de 20 Kg de capacidad y 0.1 gramo de 
aproximación. 

f) • Martinete de 2.48 kg de peso y una altura de 
caída libre de 30.5 cm. 

1.- Se obtiene el volumen de la muestra del suelo donde se desea conocer la compacidad 
relativa, generalmente alrededor de 5 lts. 

2.- La muestra obtenida se seca y se pesa, obteniendose Ws 
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3.- Se obtiene el peso volumétrico seco natural dividiendo el peso seco ( Ws ) entre el 
volumen de la muestra ( V m ) 

r dnat 

4 - Para la obtención del peso volumétrico seco minimo ( Ydmm )" la muestra seca se 
disgrega sin romper los granos del suelo y se deposita en el recipiente cilindrico de 
volumen conoc1do ( 944 cm3

) por med1o de un cucharón de lámina, dejandolo caer el 
suelo de 30 cm. de altur<~. 

5.- Cuando el recipiente esté lleno con el suelo suelto se enrasa teniendo cuidado de no 
compactarlo y se pesa. 
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6.- Al peso obtenido al pesar el recipiente junto con la muestra (W5 ,) se le resta el peso del 
recipiente (W, ) y se tiene el peso de la muestra suelta seca (Wsmin). 

7.- Dividiendo el peso de la muestra suelta seca entre el volumen del recipiente, se obtiene 
el peso volumétrico seco mínimo. 

Y dm in 

' 8.- El peso volumétnco seco maximo ( Ydm" ) se obtiene depositando la muestra en tres 
etapas iguales en el recipiente, compactando cada capa. 

9 - Se depos1ta la pnmera capa y se le dan 25 golpes uniformemente repartidos por medio 
del martinete, con altura libre de caída de 30 cm. 
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10.- Se coloca el extensómetro y se repite el proceso para las otras dos capas. 

11.- Terminada la compactación, se retira el extensómetro, se enrasa y se pesa el recipiente 
con la muestra. 

• 

.. "'14.o.",·"· .~ ... 

12.- Al peso del recipiente con la muestra ( W5,) se le resta el peso del recipiente ( W,) y 
se obtiene el peso de la muestra seca compactada. 

Wsmax 
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13.- Ya obtenido el peso de la muestra seca Ws y conocido el volumen del recipiente V m se 
obtiene el peso volumétrico seco máximo. 

Ydmax 

14 - Compacidad Relativa. 

e r dmw: (r dnat - r dmin) 
R= 

r dnar(Ydmax- r dmin) 
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OBRA: ________________ __ 

UBICACION ·-------------

UNAM 
FACULTAD DE INGENIERIA 

INGENIERIA CIVIL 
GEOTECNIA 

COMPACIDAD RELATIVA 

Muestra Volumen Peso de 
Ydn,rl= Wm 

Volumen Peso del Peso del Peso del 
N" de la la muestra del 

Vrn muestra Rectptente 

V m Wm Vrn 

t 

Rectptente rectptente 1- suelo 
peso del 

suelo 

w, Comp 

(',. ::;::; Y dnun· (Y t!nal - Y d1111112 

1Y dnat (y rlmax- Y ri111111) 

Seco 

Ws 

FECHA: ________ __ 

OPERADOR: _____ _ 

Peso del Peso del Ydnun=Ws 
Ydrnax= Ws Recipiente Suelo 

Vr e, Vr + peso del Seco 
suelo 

Suelto. Ws 



DURANTE LA OBTENCION DE LA COMPACIDAD RELATIVA SE PUEDEN COMETER 
LOS SIGUIENTES ERRORES. 

1.- Al medir el volumen de la muestra. 

2.- No enrasar correctamente la muestra. 

3- Obtener malas pesadas. 
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Da4. GRADO DE SA TURACION 

El grado de saturación ( Gw ) mide el porciento de los vacios del suelo que están llenos de 
agua. 

Vw 
Gw=- x 100 

Vv 

¡0% = Suelo seco 

Gw = O < Gw < 100% = Parcialmente saturado 

100% = Saturado 

Los valores más bajos del grado de saturación que se encuentran en el planeta tterra se 
obtienen en arenas secas donde se puede determinar Gw del orden de 2.0 % Los suelos 
saturados donde Gw = 100 % ocurren generalmente abajo del nivel freático y en zonas en que 
por capilaridad asciende el agua hasta saturar el suelo. 

Debe tenerse presente que hay aire y gases disueltos en el agua por lo que tampoco se 
presenta ngurosamente el valor de 100 %. 

El grado de saturación es significativo en el comportamiento mecántco de los suelos; en 
arenas intuttivamente se puede comprender este hecho observando las playas, en la que se 
presenta una zona de arenas parcialmente saturadas donde se puede camtnar, pueden 
incluso transitar vehiculos; gracias a la alta resistencia al corte onginada por la tensión capilar 
en los mentscos que se forman en ella, resistencia que se pterde al secarse o saturarse la 
arena porque desaparecen los meniscos 

Seco 

Saturado . 

Zona 
arena seca 

Zona de arena 
parcialmente 

saturada 

Fig. 7 

Zona de 
arenas saturadas 

i ; 

Mar 
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En arcillas el grado de saturación es generalmente alto, excepto en zonas desért1cas y sobre 
todo en la costa superfiCial del estrato. 

Algunas arcillas con yrado de saturación del 90 %, al tacto parecen que son secos porque 
adqu1eren una resistencia a la compresión muy alta. 

En los depósitos de arcillas saturadas siempre queda aire atrapado y la descomposición de 
materia orgán1ca genera gases, esto hace que el grado de saturac1ón sea menor que 100 %. 
lo cual se puede comprobar al obtener muestras inalteradas donde se generan expansiones 
por el camb1o de esfuerzos que sufren al extraerse, expansiones que onginan camb1os de 
volumen, aumento de al relación de vacíos y disminución del grado de saturación: este 
fenómeno se puede observar, de manera cualitativa con una botella de gaseosa. antes de 
destaparla tiene un volumen aparente, después de destaparla aumenta de volumen y al dejar 
que se libere el gas disuelto el volumen disminuye sensiblemente, la variación se debe a las 
cambios de volumen en los gases originados por el cambio de presión en la botella 

En la siguiente tabla se clasifican los suelos granulares en función del grado de saturación 
~· ... ,-

Grado de saturación Estado.del suelo. 

Seco 

1 - 25 Ligeramente humedo 

25- 50 Hu medo 

50- 75 Muy humedo 

75- 99 Mojado 

100 Saturado 

Tabla 3 
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Obtención del grado de saturación. 

Para la obtención del grado de saturación es necesario conocer el volumen de agua que se 
encuentra en una muestra dada y el volumen de vacios de la misma muestra; primeramente se 
obtiene el volumen de la muestra (V m) y el peso de la muestra ( Wm) y para la obtención del 
volumen del agua es necesario conocer el peso del agua contenido en la muestra ( Ww ). el 
que se calcula de la diferencia del peso total de la muestra ( W, ) y el peso de los sólidos de 
ella ( Ws) obteniendo al secarla a 100° C durante 24 horas. 

Ww = W, - Ws 

Esta diferencia dividida entre el peso volumétrico del agua ( y., = 1 ) se obtiene el volumen del 
agua contenido en la muestra de suelo ( Vw ). 

Ww 
Vw = -

yw 

Esta diferencia dividida entre el peso volumétrico del agua ( Yw = 1 ) se obtiene el volumen del 
agua contenido en la muestra del suelo ( Vw ). 

Ww 
Vw=--

Yw 

El volumen de vacios ( Vv ) se obtiene de la diferencia del volumen de la muestra ( V m ) y el 
volumen de sólidos ( Vs ), obtenido de dividir el peso de los sólidos entre el peso volumétrico 
de los sólidos ( Ys ) 

Vs = J!'s 

ls 

Vv =V, - Vs 

Gw = .'.!<:. x 100 
r; 
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GRADO DE SATURACION 

Se obtiene el volumen total de la muestra 
! de suelo ( V,) y se obtiene su peso ( W1 ). 

Se seca la muestra al hamo a 1 oo•c durante 
24 horas. 

Se pesa la muestra seca ( Ws ). 

! 
i Se obtiene el peso del agua en la muestra de 
! la diferencia . 
i Ww= W,-Ws 

' Se obtiene el volumen del agua. 
' 

Vw=Ww 
Yw 

Yw = Peso volumétrico del agua = 1 

! Se 'obtiene el volumen de los sólidos 

Vs = Ws 
·rs 

, ·rs = Peso volumétrico de los sólidos 

Se obtiene el volumen de vacios restando 
·al volumen total. el volumen de sólidos. 

Se obtiene el grado de satura~1ón. 

Gw = !..!!._ 1 00 
l"¡· 

FIN ---
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OBTENCION DEL GF\ADO DE SATURACION 

1.- EQUIPO EMPLEADO 

a). Horno de secado 

b). Balanza de precisión 

e). Recipiente con mercurio 

d). Regla para medir o un Vernier 

e). Probeta graduada 

PROCEDIMIENTO: 

1.- Obtener el volumen (V m) y peso de la muestra ( Wm ), midiéndola o por inmersión en 
mercurio ( Hg ). 

2.- Secar la muestra al horno a ·1 00°C durante 24 hor.as. 

3.- Pesar la muestra seca Ws. 

¡ 

/ o (\) 
> ¡ 1"· ,.; :....--. 
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4.- El peso del agua ( Ww) se obtiene de 

5.- El volumen del agua se determ1na: 

Ww Vw= --
Yw 

Ww 
Vw= Yw 

·rw = Peso volumétrico del agua = 1 gr 1 cm3 

6.- El volumen de la muestra seca del suelo, se obtiene de: 

Vs Ws = 
·r s 

Vs 
Ws 

;s = Peso volumétrico de los sólidos 
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7- El volumen de vacíos (Vv) se determina restando del volumen total (V, ). el volumen 
de los sólidos ( V5 ). 

Vv= V,- Vs 

Vt- Vs = Vv 

8.- se obt1ene el grado de saturación.· 

Gw% = Vw 100 
Vv 

G - V,r w--v;. X 100 
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OBRA: 
LOCALIZACION. 
SONDEO No~ 
MUESTRA 
DESCRI PCION: 

Volumen Peso 

total total 

v, Wr 

ACLARACIONES 

OBSERVACIONES: 

Registro 3 

·ENSAYE 

UNAM 
FACULTAD DE INGENIERIA 

INGENIERIA CIVIL 
GEOTECNIA 

GRADO DE SA TURACION 

FECHA: 
OPERADOR: 

PROF CALCULO: 

Peso de Peso del Volumen del Volumen de 
muestra agua en la agua en la los sólidos 

seca muestra muestra 

Ws Ww=WT.Ws Ww Ws 
Vw= Yü Vs= ·¡s 

Volumen de Grado de 
vacíos saturación 

Vw 

Vv=VT-Vs Gw= Vvx100 

1 

-

56 



11Da5. 

DURANTE LA OBTENCION DEL GRADO DE SATURACION SE PUEDEN COMETER 
LOS SIGUIENTES ERRORES 

1.- En la obtención del volumen total de la muestra. 

2.- No tener la muestra el t1empo suficiente en el horno a la temperatura adecuada. 

3.- Obtener malas pesadas 

CONTENIDO DE AGUA 

Se define como contenido de agua del suelo la relación entre el peso del agua contenida en 
una muestra de él y el peso de los sólidos del suelo de la misma.- Este último peso se obtiene 
al secar el espécimen a 1 00°C durante 24 horas. 

Esta temperatura se ha fijado para normar la cantidad de agua que debe extraerse del suelo, 
pero no significa que el agua así medida sea toda la que se se encuentra en el material. En la 
masa del suelo se pueden presentar diferentes calidades o estados de agua. no toda el agua 
en el 1nterior del matenal se comporta de la misma forma y pueden señalarse: 

1 

2.-

3.-

Agua higroscópica 
o superficial. 

Agua capilar 

Agua gravitac1onal 

Se define como la que p1erde el suelo cuando 
se ha secado a la temperatura ambiente. 

Es la detenida en el suelo por fenómenos capilares 
y está sujeta a presiones negativas. 

Es la que se comporta de la misma forma que el 
agua en los ríos, lagos y mares, y está sujeta a 
presiones positivas, generalmente debido a su 
prop1o peso o de esa magnitud. 
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4.- Agua adsorbida o 
sólida. 

Es la que se acomoda en el entorno de las 
partículas minerales formando una capa alrededor 
de las moléculas del suelo; esta sujeta a pres1ones 
que aumentan a medida que se llega al lindero de 
las moléculas del sólido. Esta agua se encuentra 
SUJeta a presiones sumamente altas ( 2000 
Kg /cm2

) 
1 y se comporta en fonma completamente 

diferente al agua libre. 

El contenido de agua es una de las relaciones gravimétricas de los suelos de mas facil 
obtención y se expresa en porciento de la forma siguiente: 

W% 

donde· 

W = Contenido de,agua 

Ww = Peso del agua 
•.• 

Ws = Peso del suelo seco 

Este parametro permite prever el posible comportamiento 
cualitativa, es decir, estimar aproximadamente la resistencia 
m a tena l. 

mecanice del suelo en forma 
al corte y la deformabilidad del 

Intuitivamente es evidente y se puede comprobar en el laboratorio, que no se comporta igual 
un material con alto contenido de agua que el mismo con bajo contenido de agua. No se 
comporta lo mismo una arcilla con contenido de agua de 50 % y saturada, que otra con un 
conten1do de agua de 200 % también saturada; la arcilla con el alto contenido en estado 
natural es mas compresible. menos resistente al esfuerzo cortante que la de· contenido de 
agua baJo. 

Lo anterior no Significa que se conozcan los valores de los parametros de las propiedades 
mecan1cas de los suelos, solamente se establece una relación cualitativa de su posible 
comportamiento en función del contenido de agua. 

'· G:P Tschebotarioff, in Soil Mechan1cs, Foundation and Earth Structures, cita a Winterkom H.F ., in Soil 
Sc1ence Agosto 1943. pág. 101-1 OS 
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Valores aproximados del contenido de agua para diferentes muestras de suelo. 

Arena densa saturada 20% 

Arcilla glac1al saturada 

Arcilla bentonitica 200% 

Arcilla de la ciudad de Méx1co 300 - 500% 

Arcilla altamente compresible 1000% 

Tabla 4 

Obtención del contenido de agua 

Consiste en obtener el peso del agua que contiene la muestra de suelo ( Ww ) y el peso del 
material sólido de la misma muestra ( Ws ), para la determinación del peso del agua se toman 
aproximadamente 60 gramos de muestra y se pesa ( Wr ), obteniéndose el peso total que es 
1gual al peso del agua mas el peso de los sólidos que se encuentra en la muestra ( Wr = Ww + 
W 5 ), posteriormente se seca al homo a una temperatura de 100°C durante 24 horas, se pesa 
obteniéndose el peso de los sólidos ( W 5 ), al peso total se le resta el peso de los sólidos ( Wr 
- Ws ) que es igual al peso del agua ( Ww ). dividiendo el peso del agua entre el peso de los 
sólidos se obt1ene el contenido de agua. 

W% 
Ww 

= --X 100 
Ws 
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CONTENIDO DE AGUA 

Se pesa la muestra 
w., 

Se seca la muestra en 
el horno a 1 00' e 

Se pesa la muestra seca 
Ws 

Se calcula la diferencia 
entre los pesos húmedo 
y seco: Wm-Ws 

La diferencia dará el peso 
del agua que tenia el 
material : Ww. 

1 

Se divide el peso de agua 
entre el peso de los sólidos 
secos: Ws 

l Del cociente se obttene el 
contenido de agua w , y se 
expresa en %. 

rrw 
m%=-

1J :,· 

FIN 

1¡;,_ 
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1.- EQUIPO 

OBTENCION DEL CONTENIDO DE AGUA 

' 4 '-·1 

. . ·'>---~ J 
:'7,"-::'~~~-lf..·--. ~-,,. • ':"k.,;,¡. 

~~t:~ 
o:.::::':"-:-:.-...:'"-_.·~ . 

~~~<·~--~---:-,,.;;;· ·. :;.;·~,---¿!{~~i 

a) Vidrio de reloj o refractario. 

b) Balanza de precisión con error de 0.1 gramos. 

e) horno de secado a temperatura constante a 11 0°C . 

• 
d) Pinzas, guantes, espátula. 
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PROCEDIMIENTO 

1.- se coloca la muestra del suelo en una cápsula y se pesa Wch ( peso de cápsula + 
suelo húmedo). 

2.- Se coloca la muestra en el horno durante 24 horas a 1 oo•c 

~ 
/• (9 ...... 

3.- Se pesa la muestra seca Wcs ( peso de cápsula + suelo seco ). 

Wc+Ws Wcs 
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4.- La diferencia entre el peso cápsula+ suelo húmedo, menos el peso cápsula + suelo 
seco. dará el peso del agua que originalmente tenia el material. 

5 - Al peso de la cápsula + suelo seco se le resta el peso de la cápsula y se obtiene el 
peso del suelo seco 

Ws Wcs- Wc 

6.- Se divide el peso del agua entre el peso seco y se obtiene el contenido del agua. 

Ü)%= W,, 100 
Ws 
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OBRA: 
LOCALJZACION: 
SONDEO No: 
MUESTRA No: 
DESCRIPICION: 

PRUEBA CAPSULA 
No No 

1 

1 

ACLARACIONES 

OBSERVACIONES: 

UNAM 
FACULTAD DE INGNIERIA 

INGENIERIA CIVIL 
GEOTECNIA 

CONTENIDO DE AGUA 

FECHA: 
OPERADOR: 

ENSAYE No: 
PROF. CALCULO: 

Peso capsula Peso cápsula Peso del agua 
+suelo +suelo seco 
húmedo 

Wch Wcs Ww 
Qr gr gr 

1 

Reg1stro 4 

Peso de la Peso del suelo ContenidO de 
cápsula seco agua 

Wc Ws W% 
gr gr % 

., 
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DURANTE LA OBTENCION DEL CONTENIDO DE AGUA SE PUEDEN COMETER LOS 
SIGUIENTES ERRORES. 

1.- Al nivelar la báscula antes de las pesadas. 

2.- Realizar malas pesadas. 

3 - · No tener las muestras en el horno el tiempo suficiente y a la temperatura adecuada. 

4- Alteraciones que puede sufrir la muestra por medio ambiente o por la falta de· cuidado 
en la conservación de la muestra. 

IID.b RELACIONES ADIMENSIONALES ENTRE PESOS Y VOLUMEN ES 

11Db1. Pesos volumétricos 

El peso volumétrico de una muestra de suelo se define como la relación entre el peso de la 
muestra del suelo y el volumen de ella. 

Se obtiene con la Siguiente relación: 

V 
'm 

Wm 

Vm 
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El peso de la muestra ( Wm) es 1gual al peso de-fos sólidos y del agua interst1c1al 

Wm = Ws+ Ww 

El volumen (V m), segun el peso volumétrico de que se trate, así: 

1.- El peso volumétrico de los sólidos es: 

y si el suelo esta seco: 

Ww = o .. ._.,. 

Ws = Wm 

V m = Vs 

.,, = Peso volumétnco del material seco = rh· 
' Vm 

Wm fh· Ws 
= = 

V m V m Vs 

l l 1 • 
'/m = Yd = ·rs 

2.- Si el suelo esta húmedo 

Ww 

Ym = Yd = Ys 

y -'--y 
·s·W\·s l+w 

= -y 
-+-

]+e - sl+e 

., 
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También: 

I2:_ + Gw r w 
Fsy s +Vwr..- e 

y m = Vs + VI' = --"---:¡:----
Ys +eGwr..

l+e - + 1 
e 

Ss+eGw 
Ym = Yw 

1 +e 

3.- Si el suelo está saturado 

Ww =máxima 

Ws+Ww 

V m 
·¡ SAT = = 

y 

Vvw 
Ys+--Ws+ Ww vs 

= 
Vs + Vv 1 +e 

Vw = Vv 

4 - Cuando el suelo se encuentra debajo del nivel de aguas freáticas se presenta el 
fenómeno de flotación, el peso volumétrico se def1ne como : 

Peso volumétriCO sumergidO: = y~. = /m - y n 

.., = '1 
; fl ' J! 

Tomando y 0 = 1 T 1 m3
, y m - 1 
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., · = Ss·, - ·¡ = ., (Ss - 1) , S , O O • O 

, (Ss ) (Ss-1-e\J ;;d= ---1 Yn= Yo 
l+e l+e / 

·rsc-Ww·rs-·ro-eYo Ysc-W·rs-e'lo 
'{ ;, = -'-"'----'---"'--'-"----'-"- = 

1+e 1+e 

1 +e 

=(Ss-1-e)r -'-Wy 5 
o . 

l+e l+e 

·s.P -r +wv.-ev _. ' o 0 ' S ' O 

J 
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RESUMEN 

Estado del suelo 

Sólidos únicamente 

Seco ( Gw =O) 

Parcialmente saturado 

Gw=Gw 

Saturado 

Gw = 1 

Sumergido 

SólidO 

Seco 

Parcial saturado 

Saturado 

Peso volumétrico 

Ws 
y=-
, d Vm 

Wm Ws+Wll' 
Ym=vm= Vm 

y ;:::: 
1 Hll 

Vm 

Y.~·=Ys-rw 

r~=r¿-(w 

v' ='l -v 
' m ' m ' ¡¡ 

r:.J: = 7 wr- Yw 

L 

En función de las propiedades 
volumétricas y gravimétncas 

Ss 
yd=-~-y, 

+e 

Ss( 1 + \1') 
Y m::;;:: /'1) 

l+e 

Ss+ eGw 
Y m= Yw 

l+c 

Ss+e 
Y.1a:=~ro 

, Ss-l-e 
Y d = ] Yw +e 

\1' 
1 -", + Y .. -YJ -

1
-rw 
+e 

, Ss-1 
r\a/ =-~--rw 

+e 
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PESO VOLUMETRICO 

Se obtiene el peso de la muestra 
Wm 

Se obliene el volumen de la muestra 
V m 

Se seca la muestra al horno a 100 •e 
durante 24 horas. 

Se pesa la muestra seca 
Ws 

Peso volumétnco 
Seco. 

L-~S~e~d~i~sg~r~e~g~a~l~a~rn~u~e~s~t~ra~----~ ~o 
rr· s 

y d = -~.
·m 

Se obt1ene el volumen de 
los sólidos 

Vs 

Se obt1ene el peso volumétri
co de los sólidos. 

lf!\ 
y--

1 S - ¡· 
'S 

Se obt1ene el volumen de 
vacios. Vv= Vm-Vs 

Se obt1ene el peso del agua 
.. que satura la muestra. 

Vv=Wws<Jt 

. Peso Volumétnco 
húmedo 

?., 
! in 

Peso volumétrico 
saturado 

ff:,...;... ff"w,at 

l in 
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OBTENCION DEL PESO VOLUMETRICO 

- ·':'-... --~:·.·-- ·:.·:...' 
. . :'.· .. . ' . .., .• ' 

;,~-~-i;~~;-::: :_;_.;: .· 

\ ,. .. .. V 
... ~ .. , ) . ,, 

• 
t ..... -.-

1.- EQUIPO 

a) Balanza de precisión. 

b) Heme de secado. 

e) Recipiente con mercurio . 
• 
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PROCEDIMIENTO. 

1.- De la muestra de suelo se obtiene el peso ( Wm) y el volumen (V m) por cualquier 
método: 

a) Haciendo una muestra cúbica y midiendo sus dimensiones. 

b) Sumergiendo la muestra en mercurio y por medio del mercurio desalojado se 
obtiene su volumen. 

2.- Con los datos del paso anterior se puede obtener el peso volumétrico de la muestra 
de suelo. 

Wm 

V m 

3.- La muestra de suelo se coloca al horno durante 24 horas a 1 00°C 

4.- Se saca la muestra del horno y se pesa, obten1éndose el peso· de la muestra seca 
(W5 ). Con la diferencia entre el peso de la muestra húmeda y el peso de la muestra 

seca se obt1ene el peso del agua (Ww). 

5.- Se obtiene: 

a) El peso volumétnco seco (y,) 

b) El peso volumétrico saturado( y,,.) 

e) El peso volumétrico sumergido (y' m), con el conocimiento del peso 
volumétrico del agua a 4°C y a la presión atmosférica. 
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OBRA: 
UBICAC-::--:10,-,-N.,--: -------

Peso de la Volumen de la Peso del suelo Peso del agua 
muestra muestra seco en la muestra 

Wm V m Ws Ww 

UNAM 
FACULTAD DE INGENIERIA 

INGENIERIA CIVIL 
GEOTECNIA 

PESOS VOLUMETRICOS 

FECHA ___ _ 
OPERDADOR: ___ _ 

Peso 
Peso Volumen de volumetrico Volumen de Peso del agua Peso volumétri 
votumétnco los sólidos de los sólidos vaclos que satura la co humedo 

seco Vs=Ws/yd l's = Wstvs Vv=Vm-Vs muestra ym= Ws+Ww 
Yd = Ws!Vm Wwsat Wm 

1 

Registro 5 

Peso volumétri 
ca saturado Muestra 

ysat= No 
Ws+WVj_,al 

V m 
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DUARANTE LA OBTENCION DEL PESO VOLUMETRICO SE PUEDEN COMETER 
LOS SIGUIENTES ERRORES. 

1.- En la obtención del volumen de la muestra y en la obtención del volumen de 
los sólidos. 

2.- No tener la muestra el tiempo suficiente en el horno a la temperatura 
adecuada. 

3 - Obtener malas pesadas. 

IIDc. RELACIONES ADIMENSIONALES ENTRE PESOS Y VOLUMENES 

11Dc1. Peso especif1co 

El peso especifico de cualquier sustancia se define como el peso volumétnco del 
material dividido entre el peso volumétrico del agua destilada a la presión atmosférica 
y a 4°C 

Y sobdo Ss = _:.._.::="----

r " agua.a ~ e 

El peso especifico se requiere para calcular la relación de vacios; se emplea en el 
análisis por med1o del hidrómetro y para el cálculo de pesos volumétricos. 
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El peso específico se puede obtener a partir de la relación entre el peso de la 
sustancia y el peso del agua cuando se pesan volúmenes iguales. 

Ss = 12._ = Ws 1 V = _W_s 
Yw Wro /V Ww 

Por definición la temperatura del agua afecta al peso especifico ya que el peso 
volumétrico del agua cambia con la temperatura. 

Determinación de peso especifico Ss 

El peso especifico se obtiene determinando el volumen de un peso dado de granos 
de suelo y dividiéndolos entre el peso del mismo volumen de agua el volumen de los 
granos se obtiene en un matraz de volumen conocido donde se sumergen los sólidos. 

Ws = 

Peso del matraz con agua hasta la marca de calibración. 

Peso de la muestra seca del suelo cuyo peso específico se desea. 

Peso del matraz con el suelo y lleno de agua hasta la marca de 
calibración; a la temperatura de la prueba ( es necesano tener la curva 
de calibración del matraz, la vanac1ón del peso con la temperatura ). 

W, = Wmw + Ws = Peso del matraz con agua hasta la marca de calibración más el 
peso del suelo. En este peso se incluye el volumen de agua 
igual al volumen del suelo 

w ... ,d = El peso del volumen de agua que desaloja el suelo, se obtiene 
restando de W, el peso del matraz con suelo y lleno a la marca 
de calibración, así: 

Ww, = W, - Ws 

sustituyendo el valor de W, 

Ww, = Wmw + Wmws 

Dado que Ws es el peso del sólido que tiene igual volumen que el del agua 
desalojada de la definición de peso específico se tiene: 
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Ss = 

Ws 
Ss = -------

Wmw + Ws- Wmws 

El peso volumétrico del agua cambia con la temperatura, por lo cual es necesario 
relacionarlo con el peso volumétrico a la temperatura de 4°C, especificada como 
norma. 

Ss = Ss K donde K : Corrección por temperatura 

K = _ _,_Y_,_w,___ 

S 
_ Ys _ Ys K 

s- ---

Y rr r rr 

Algunos valores del peso especifico 

T1po de suelo Peso especifico 

Arena 2.65- 2.67 

Arena limosa 2.67-2.70 

Arcilla inorganica 2.60- 2.80 

Suelo con mica o fierro 2.75- 3.00 

Suelo organ1co <2 

Tabla 5 
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Para algunos matenales en los suelos el peso especifico es · 

Tabla 6 
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PESO ESPECIFICO DE LOS SOLIDOS 

Se t1ene un matraz graduado y calibrado 
para las diferentes temperaturas. 

1 

Se toma 50 gr. aproximadamente de 
· ll oue oasó 1: malla No 4. 

Se pone alrededor de 300 Cl. de agua 
en el matraz calibrado y se vacía en él 
el · '' 

1 

Se aplica vacío al matraz para extraer el a ir 
disuelto, se aumenta la temperatura para 
aligerar el proceso 

1 

Se le añade agua hasta 2 cm. abajo de la 
marca de aforo. 

1 

Se agita el matraz y se obtiene la temperatura 
media para tres diferentes puntos y se obtiene 
temperatura media 

1 
Se agrega agua hasta la marca de aforo y se 
limpia el cuello v el exterior del matraz. 

Se pesa el matraz con agua y suelo obténiendose 
Wmws 

Se obt1ene el peso del matraz con agua de la 
curva de calibración con la temperatura media 
determinada 

Wmw 

Se vierte el contenido del matraz en una cápsula 
de porcelána de peso conocido 

Se seca al horno durante 24 horas a 1 00°C y se 
o esa 

.. , F!l nF!SO <iF! lns oAI:nno W>< 
1 

Se obtiene el peso específico 

Ws 
Ss = 

Ws + Wmw + Wmws 
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OBTENCION DEL PESO ESPECIFICO DE LOS SOLIDOS EN SUELOS FINOS 

1.- EQÜIPO 

a) Matraces calibrados con marca de aforo y 500 cm3 de capacidad. 

b) Termómetro graduado de o•c a 5o•c, con 0.1•c de precisión. 

e) Cápsula de porcelana o vidrio refractario. 

d) Probeta graduada a 500 cm3 de capacidad. 

e) Balanza con capacidad de 800 gr y precisión de 0.1 gr. 

f) Vaso de precipitado de 400 cm3 de capacidad. 

g) Embudo de vidrio de conducto largo. 

h) Piseta y pipeta de 5 cm3
. 

i) Solución para disolver grasas: mezcla crónica. 

j) Alcohol del 96°. 

k) Agua destilada. 
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1) Horno de secado a temperatura constante de 1 00°C. 

f--

r . ~ ., 

m) Sistema de vacío: bomba mecánica con trampa de agua. 

n) Estufa de parrilla. 

11 ~ 11 
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CALIBRACION DEL MATRAZ 

Se limpia el matraz con detergente agua. etc. 

1 

Se llena el matraz con agua destilada, hasta 
5mm de la marca de aforo. 

Se calienta el matraz con agua en baño maria 
hasta 1 o•c mas que la temp. ambiente. 

Se llena el matraz hasta la marca de aforo con 
una PIPeta 

Se seca el interior del cuello y el exterior del 
matraz. 

1 

Se pesa el matraz con agua en una balanza de 
precisión de 0.01 gr. 

" 

Se mide la temperatura en tres puntos cercanos 
la superficie, intermedio y en el fondo. 

Se verifican pesos NO SI Se agita para 
y temp., se anotan Diferencia de temperatura uniformizar. 
en el registro. > s•c 

Se vana la temperatura en el baño maria ± s•c 
1 

NO Se ha variado la SI 
temperatura 
> 5 veces 

Se anotan en el registro las temperaturas 
correspondientes a los diferentes pesos del 
matraz 

1 

Se grafican los resultados, obteniéndose la curva 
de calibración. 

1 
FIN 

82 



CALIBRACION DELMATRAZ AFORADO 

1.- Se 1imp1a el matraz empleando detergentes, agua y otros solventes: de 
grasas, alcohol, acetona, éter, etc. 

2 - Se llena el matraz con agua destilada hasta aproximadamente 5 mm debajo 
de la marca de aforo, se calienta en baño maria hasta unos 10°C, más que la 
temperatura ambiente. 

3.- Se llena el matraz, utilizando una pipeta, hasta que la parte superior del 
menisco coincida can la marca de aforo. 

4.- Se seca el interior del cuello y el exterior del matraz procurando que el agua 
no baje de la marca de calibración. 

5.- Se pesa el matraz con agua con una precisión de 0.01 gr. para obtener ( 
Wmw) 

!\ íT 
1' 

~ ,-:_JI 1 L :-\ 
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6.- Se mide la temperatura en tres puntos ( cerca de la superficie, al centro y 
cerca del fondo). Si las diferencias exceden de 0.5°C se vuelve a agitar para 
uniformizar. 

7.- Se hace una determinación adicional del peso y la temperatura para verificar 
resultados y se anotan en el registro. 

8.-

9.-

10.-

11.-

Se repiten los pasos 2 a 7 utilizando agua a una temperatura diferente a la 
medida en el paso 6 ( ± s•c ). 

Se rep1te el paso 8 vanas veces para obtener el numero de datos deseado 
( en general bastan 6 ó 7 puntos). 

Las temperaturas y los pesos del matraz con agua, se anotan en el registro de 
"calibración del matraz". 

Se construye la curva de calibración. 

....... - ,_ .... -' ....... -. . ' ..... 
1 

1 

1 

1 

: . i 

--· 1// 
1 '' ' ' 

., 
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OBTENCION DEL PESO ESPECIFICO DE SOLIDOS 

1.- Conviene realizar la prueba con el contenido de agua natural que tenga el 
suelo, obteniéndose el peso de la muestra seca al finalizar la prueba. 

Pesar 500 gr del material oue ha pasado la malla No. 4 en una cápsula. 

1 

~ 
1 

1'---1----.' " 
2.- Poner alrededor de 300 el de agua en el matraz 

3.- Vaciar todo el material seco de la cápsula en el matraz. 

4.- Calentar el matraz. 

5.- Aplicar vacío al matraz para extraer el aire no disuelto 

7.- Agitar el matraz y medir la temperatura en el centro y en otros puntos de la 
suspensión 

8.- Agregar agua destrlada hasta que la parte inferior del menisco coincida con la 
marca de calibración. 
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9.- Secar el interior del cuello del matraz. 

1 O.- Pesar el matraz con suelo y agua, con precisión de 0.01 gr anotándolo en el 
renglón Wmws del registro. 

11.- Verter el contenido del matraz en una cápsula y enjuagar el matraz para 
recuperar todo el material y poner la cápsula a secar 24 horas a 1 00°C. 

12.- Obtener el peso de los sólidos por diferencias entre el peso de la cápsula con 
material (Wcm) y el peso de la cápsula limpia (Wc). 

1 , Ws = W cm~W e 1 

13.- De la curva de calibración del matraz se obtiene Wmw· 

14.- El peso especifico de los sólidos se obtiene con la expresión para Ss donde: 

S
_ Ws 
s-------

Wmw + 1-Vs- Wmws 

Yw Peso.Vol.del.agua.a. T°C 
K=-= . 

y 0 Peso .Vol. del. agua. a.4 ° C 

, 
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OBRA: 
U BICA~C-,-10::-:N--,-: ____ _ 

SONDEO: _____ ~ 

MUESTRA PROFUNDIDAD MATRAZ 
No m 

-

UNAM 
FACULTAD DE INGENIERIA 

INGENIERIA CIVIL 
GEOTECNIA 

FECHA: 
OPERA=cDO=R: __ _ 

PESOS ESPECIFICOS 

TEM (T) •e PESO PESO MAT. + PESO SECO 
MAT.+AGUA AGUA+SUELO 

No a roe a T •e Ws 
(Calibración) (Calibración) 

Wmw Wmws 

VOLUMEN DE PESO 
SOLIDOS. ESPECIFICO 

Vs = Wwo= Ss 
Wmw+Ws - Wmws ( a temp. de la 

prueba) 
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ERRORES POSIBLES QUE SE PUEDEN COMETER EN LA REALIZACION DE LA PRUEBA 
PARA LA OBTENCION DE LOS PESOS ESPECIFICOS. 

1.- Remoción incompleta del aire no disuelto. 

2.- Secado defectuoso del interior del cuello o del exterior del matraz. 

3.- Mala precisión en las pesadas. 

4.- Mal llenado hasta la marca de aforo. 

5 - Temperatura no uniformizada 

6.- Pérdidas de material durante la prueba. 

7.- Mala limpieza del matraz. 

8- Empleo de agua con sólidos sueltos. 

88 



PESO ESPECIFICO bE LAS GRAVAS 

Se sumergen las gravas en agua durante 
24 horas y se mide el volumen de absorción. 

Va 

1 

Se extraen , se secan superficialmente y se 
pesan. 

Wsh= peso de las gravas saturadas 
n ho'"'"<ias 

1 

Se introducen en una probeta graduada llem 
de agua; la diferencia de lecturas mide el 

~olumen de las gravas. 
V 

1 

Se introducen las gravas al horno durante 24 
horas a 1 00°C, se extraen se pesan y se ob-

tiene el peso de la grava seca 
Wso 

1 

Se obt1ene el porciento de absorción de la 
cantidad de agua absorbida y el peso seco 

W%= 
1--l':~h- W1g 

W1·g 

Se obt1ene el peso especifico de las gravas. 

s - w~g 
g- r ·d r · 1 - IQ 

FIN 
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OBTENCION DEL PESO ESPECIFICO DE LAS GRAVAS 

1.- EQUIPO 

a) Charola. 

b) Probeta graduada. 

e) Balanza con precisión de 0.1 gr. 

OBTENCION DEL PESO ESPECIFICO DE LA GRAVAS 

1.- Se sumergen las gravas en agua durante 24 horas para que se saturen; se sacan 
del agua y se secan superficialmente. 

2.-

" Peso grava húmeda " 

..• ' 
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3.- Se determina el volumen de las gravas, introduciéndolas en una probeta 
graduada que contenga un volumen conocido de agua, la diferencia en la 
lectura, sera el volumen de las gravas. ¡-----·----= 

t 

4.- Se secan las gravas en un horno durante 24 horas y se pesan anotando en el renglón 
" Peso grava seca". 

5.-

- D 1--

/o \S) o' 

Se determina el porcentaje de absorción de la relación entre la cantidad de 
absorbida y el peso seco. 

% abs = 

Wh-Ws 
g g 100 

Wgs 

W9h = peso grava humeda 

W95 = pe~o grava seca 

agua 

6.- El peso específtco de los sólidos se obttene a partir de la relación del peso de las 
gravas secas entre la diferencia del volumen desalojado menos el volumen de 
absorción. 
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111. 

lila. 

llla.1 

llla.2 

lllb 

lllb.1 

lllb.2 

lllb.3 

lile. 

Vd = Volumen desalojado 

Vw = Volumen de Absorcion 

Vw = W95 %abs 
Yw 100 

CLASIFICACION 

Granulometria 

Análisis Mecánico 

Anális1s Hidrométrico 

L1mites de consistencia 

Limite Liquido 

Limite PláStiCO 

Lim1te de Contracción 

Clasificación de suelos 

• 

92 



FACULTAD DE INGENIERÍA UNA/V\ 
DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CC>NTI N UA 

e 11 r) :.i [\ :.i ¡\ rj 1 r-l r;·r f\ :.i 
J'JJ~:J'JJ r~.:JJ~J~J 'j'j 

CA042 LABORATORIO DE 
MECANICA DE SUELOS I 

DEL 22 SEPTIEMBRE AL 03 OCTUBRE 

Tema 

CONDUCTIVIDAD HIDRÁULICA DE LOS 
SUELOS 

EXPOSITOR: DR. RIGOBERTO RIVERA CONSTANTINO 
PALACIO DE MINERÍA 

SEPTIEMBRE DEL 2003 

Palacio de M1nerío, Calle de Tacuba No. 5, Pnmer piso, Delegación Cuauhtémoc, CP 06000, Centro Histórico, Méx1co D F, 
APDO Postal M-2285 • Tels· 5521.4021 al24, 5623.2910 y 5623.2971 • Fax 5510.0573 



V. DETERMINACIÓN DE LA CONDUCTIVIDAD HIDRÁULICA DE LOS SUELOS 

La determinación de la conductividad hidráulica de los suelos (permeabilidad) es 
fundamental en todos los problemas relac1onados con el flu¡o de agua en dichos 
matenales. 

Existen varios métodos para determ1nar la permeabilidad de los suelos, los cuales se 
pueden clasJIJcar en 

Métodos directos. 

Llamados así ya que buscan como objetivo fundamental la determinación del coefiCiente 
de permeabilidad, ellos son· 

- Permeámetro de carga constante. 
- Permeametro de carga •;ariable 
- Prueba in s1tu 

Métodos indirectos. 

El coef1c1ente de permeabilidad se obt1ene como un subproducto de una prueba qu<;! 
pnmanamente pers1gue otro f1n. 

- Determ1nac1ón a part1r de la curva granulométnca. 
- Determinación a part1r de la prueba de consolidación. 
- DetermJnacJón a part1r de la prueba honzontal de capilandad. 

En estas notas solo se descnb1rán los pnnc1pios fundamentales de los permeámetros de 
carga constante y de carga vanable. que se utilizaran 

- Permeámetro de carga constante. 

Este disposJtJvo se utJIJza pnnc1palmente en suelos relativamente permeables. tales como 
arenas limpias o mezclas de arena y grava. 

La F1g. 5 1 muestra esquemáticamente el funcionamiento de un permeámetro· de carga 
constante. De acuerdo con d1cha f1gura. y aceptando como válida la ley de Darcy, el 
volumen de agua V que atrav1esa la muestra de suelo en un tiempo t, una vez que se ha 
establecido el fluJO. es 1gual a 

V=kayt (5 1) 

donde 

K = coef1c1ente de permeabilidad. 
A = Sección transversal de la muestra de suelo 
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í = h 1 L . gradiente h1draul1co med1o: siendo h la carga hidráulica y L la longitud de la 
muestra 

De la ecuación (5 1) se puede obtener el coef1ciente de permeabilidad, resultando· 

VL 
k = 

hAt (5 2) 

Con el obJeto ae obtener resultados consistentes es Indispensable efectuar vanas 
determinaciones del coef.c1ente de permeabilidad, una vez que se ha establecido el fluJO, 
para llegar así al valor promedio más probable de dicho coeficiente. 

Permeámetro de carga variable. 

Este t1po de permeametro se util1za en suelos menos permeables que los menc1onados 
en el caso ael permeametro de carga constante. pudiendo ser arenas f1nas y mezclas de 
arena. l1mo y aun algo de arcilla 

La F1g 5.2 muestra de manera esquemát1ca el funcionamiento de un parámetro de carga 
vanable. Con referencia a dicha f1gura. la cantidad de agua que atraviesa la muestra de 
suelo en un t1empo dt es. de acuerdo con la ley de Darcy· 

Donde 

h 
dV = kAidt = kA-dt 

L (53) 

dV = Volumen de agua que atrav1esa la muestra de suelo en un t1empo dt. 
K = Coef1c1ente de permeab1l1dad 
1 = Grad1ente h1draul1co 

L = Longitud de la muestra 

Al m1smo t1empo en el tubo alimentador el agua sufre un descenso dh, que multiplicado 
por el area de la sección transversal. a. de d1cho tubo, conduce a un volumen de agua 
1gual al que atraveso la muestra de suelo en el dt. Por lo tanto 1gualando ambos 
volúmenes se t1ene 

h 
kA -dt = -adh 

L 
Integrando esta ecuac1ón 

(54) 



h2 dh kA t 
-a r- =- í dt 

. h 
h1 L b (5 5) 

Se obtrene un valor de k rgual a: 

k 
(5 6) 

Medrante esta últrma expresrón se determrna el coefrcrente de permeabilidad del suelo. 
efectuando vanas aetermrnacrones. hasta lograr resultados consistentes 

-" --- i h ~ - ! 
- muestra ~uelo --

-

A ~ 

L 

Fig. 5.1 Permeametro de carga constante. 



-
La - H 

h, 
1 

¡cilindro de lut1ta 

h ¡muestra de suelo 
'. h: 1 

,'\ 
.......... 

6. .......... -- --.......... - -
1 A 1 

1 -

Fig. 5.2 Permeámetro de carga variable 

PRUEBA IN SITU 

Flujo establecido rad1al en pozos con penetración total en acuiferos arteSiilnos. 

1 

1 1 
ho 1 

//l!ll//11!11,'111 

. acuifero . 

¡ 1 1 ' ' ' ' 1 1 1 1 1 1 ' 

q = cte. 

!11/ll/1//l/1 

h 1 
1 

1111 /ll/1/1/l/ll 

~---··.-¡o.:: .. 
H 

1 1 / 1 1 1 1 
IMPERMEABLE 

l/111!1!/1/ 

R 
SP Superf1c1e p1ezométnca 

SPI Superficie p1ezométrica antes de inic1ar el bombeo. 

Fig. 5.3 

5 



En re1ac1on con la F1g 5 3 el grad1ente h1drául1co en cualquier punto del acuífero, esta 
daao por la tangente a la superf1cie piezométrica en la secc1ón vertical de Interés. Esto 
es: 

. dh 
1=-

dr 
(5 7) 

Una vez establecido el flujo es posible calcular el gasto extraído a través de un cilindro 
de rad1o r y vale 

dh 
q = k1A = k-2nro 

dr 

Reordenando térm1nos se tiene· 

dh = 
q dr 

2nkD r 

La 1ntegrac1ón de (59) conduce a: 

h= _q_Lnr+C 
2nko 

(5.8) 

(59) 

(5 1 O) 

Donde C es una constance de mtegrac1ón que puede valuarse considerando la condición 
de frontera s1gu1ente 

Parar= R : h = H. por lo tanto· 

H=-q-LnR+C 
2nko De donde: 
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e q H- _ _:__Lnk 
2nkD (5 11) 

Sustituyendo (5 11) en (5 10), se llega a 

q R 
h = H- _ _:___Ln-

2nkD r (5 12) 

Esta ultima expres1ón perm1te calcular la depresión de la superf1c1e p1ezométnca 
en cualqu1er punto en torno al pozo y en el pozo m1smo (ha) 

La ecuación (5.12) apl1cada al nivel del pozo, permite calcular el gasto que puede 
extraerse para un abat1m1ento S = H - h0 , s1empre y cuando se conozcan D R. r0 y k . 
Dicho gasto vale. 

S 
q=2nkD-

R 
Ln-

ro 
(5 13) 

La ecuac1ón (5 13¡ se conoce como ecuación de equilibno ·y fue establecida por 
G Th1em 

La m1sma ecuac1on (5 13) perm1te calcular el coef1c1ente de permeabilidad (k) del 
acu1fero s1endo este 

k 
q R 

---Ln-
2nDS r0 

(5 14) 

s, se cuenta con cos pozos de observación. llevados hasta el acuifero artes1ano, 
separadas las d1stanc1as r, y r, . del eJe del pozo es pos1ble calcular el coeficiente de 
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permeabilidad ael acuifero med1ante 

(5 15) 

Donde. 

h, N1vel del agua en el pozo de observac1ón 1. 

h, N1vel del agua en el pozo de observación 2 

La ecuac1ón (5 15) resulta más cómoda de apl1car respecto a la (5.14) ya que no 
se reQuiere conocer el radio de mfluenc1a del pozo (R). para calcular el coefic1ente de 
permeab1l1dad del acuiíero 

,¡ 
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CURSO DE LABORATORIO DE MECÁNICA DE SUELOS, PRIMERA PARTE 

PRUEBAS DE PERMEABILIDAD DE CAMPO 

Documento tomado de: 

-Exploración y muestreo de suelos para proyectos de cimentaciones 
PEMEX, 1976. 

-Manual de mecánica de suelos 
Secretaria de Recursos Hidráulicos, 1970. 

PRUEBA DE PERMEABILIDAD DE LEFRANC 

9 



Generalidades. Esta prueba perm1te determinar la permeabilidad local de suelos y 
rocas muy fracturadas localizados abajo· del nivel freát1co. Para la med1c1ón de la 
permeabilidad de rocas sanas la prueba Lugeon es más apropiada sobre todo en la 
explorac1ón para boquillas de presas Para la determinación de permeab1l1dad en zonas 
grandes se ut1lizan las pruebas de bombeo 

La prueba Lefranc en myectar o extraer agua de una perforac1ón con una carga 
h1draul1ca pequeña y medir el gasto correspondiente; la carga hidráulica puede ser 
constante o variable según el t1po de suelo, en general en suelos permeables (k > 10·" 
cm 1 seg) como arenas y gravas la prueba se hace de inyecc1ón y carga constante y en 
suelos poco permeables (k < 1 a·' cm 1 seg) como arenas finas. limos y arcillas se hace la 
prueba de extracción con carga vanable. 

Equ1po El equ1po necesano para la prueba de 1nyecc1ón se muestra en la f1gura 
55 está Integrado con a¡ un tanque para sum1n1strar un gasto constante. b) un tanque 
de volumen conocido para med1r el gasto, c) tuberia de conducción. d) una sonda 
eléctnca para determ1nar la pos1C1ón del nivel de agua, e) adema metálico N en caso de 
haberse usado en la perforac1ón y f) un cono con una válvula de tres vi as que perm1te el 
paso del agua a la conducc1ón y la medición del gasto usando el tanque de volumen 
conoc1do, puede usarse un tubo Ventun para med1r el gasto. 

!Depósito de 
1 • 1 n1ve constante 

Rebosadero. 

/ 

Válvula de tres vias 

Sonda electnca -1 /, 

. - - 1 
1 i 1 ' 

Hoj 
1 Hi L 1 
1 

1 1 -

1 

1 
JI" 

H 
-·-

-D-

=-1 

-

[Alimentación [ 

01spos1t1vo de gasto constante 

1.- Válvula de agua para regular el 
gasto Inyectado 

1 

1 h, 

Rec1p1ente de med1c1ón 
gasto 

Tubo delgado 
Ademe metálico N 
Nivel estable 

FIG 5 5 DISPOSICION DEL 
O PARA LA PRUEBA 
NC DE INYECCIÓN 
ARGA CONSTANTE 

EQUIP 
LEFRA 
CON C 

El eqUipo para la prueba d bombeo o extracc1ón es todavia mas simple. está compuesto 
por a) un tubo metal1co c;;rraao en el fondo con el que se extrae agua de la perforación 
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baJandolo con un cable b) una sonda eléctrica para determ1nar la vanac1ón del n1vel 
dentro de la perforación y e) ademe metálico en caso de no haberse usado en la 
perforación. 

Procedimiento de operac1ón. En ambas pruebas una vez instalado el equipo se coloca la 
parte 1nfenor del ademe a una distancia L del fondo de la perforación que debe haber 
s1do hecha sin lodo. esta distancia será nula para obtener la permeabilidad local 
horizontal, luego se m1de la profundidad del nivel freát1co ( H0 ) respecto a la parte 
supenor del ademe 

En la prueba de 1nyección se llena el tanque y se abre la válvula de aguja y la de tres 
vias para mtroducir un gasto constante en la perforación; se mide con la sonda eléctnca 
la vanac1ón del n1vel del agua en la perforación ( H, ) con el tiempo respecto a la parte 
supenor del ademe y se anota en la hoja de registro ( capitulo G ). cuando se haya 
estabilizado el n1vel por 10 m1nutos se tendrá el valor de la profundidad ( H, ) para el 
gasto ( q, ) que se m1de hac1endo pasar el agua al rec1p1ente de volumen conocido ( V) 
y tomando el tiempo ( t ) que tarda en llenarse estos datos se anotan también en el 
reg1stro. 

Una vez med1do el gasto se hace pasar el agua nuevamente a la perforac1ón mediante la 
válvula de tres vías y se abre más la válvula de aguja para Incrementar el gasto Se 
hacen varias pruebas. generalmente cuatro. que se pueden real1zar en unas dos horas. 
en la prueba de extracc1ón se determina la pos1ción del n1vel freático como en el caso 
antenor y se saca agua de la perforac1ón con un recipiente de tubo, cerrado en la parte 
infenor, para abat1r el n1vel del agua ( f1g. 56 ) y se determ1na la posición del nivel del 
agua dentro del ademe a diferentes tiempos para poder hacer la gráfica recuperación -
tiempo La med1c1ón del nivel del agua dentro del ademe se hace respecto a la parte 
superior del m1smo 

Interpretación La 1nterpretac1ón de estas pruebas se hace basándose en la Ley de Darcy 
para las condiciones de fluJO y de frontera 1m puestas en cada caso. 

En la prueba de carga constante se obtiene la gráf1ca cargas - gastos. Las cargas ( h, ) 
se calcula con la expres1ón 

h = H0 - H, 

h, = carga hidráulica para un gasto q, . metros 

Ho" posiCIÓn 1n1c1al del n1vel freát1co respecto a la parte supenor 
del ademe. metros 

H, = pos1C10n estable del n1vel de agua dentro del ademe para un 
gasto q, , metros 
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FIG 56 PRUEBA LEFRANC DE EXTRACCION CON CARGA VARIABLE 

y el gasto correspondiente para la profundidad estable H, se calcula con 

\' 
q, = 

donde 

q, = es el gasto constante para la profundidad estable H, , m3 1 seg 
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V = volumen del rec1p1ente. m3 

t, = t1empo que tarda en llenarse. seg 

De la graf1ca ( f1g 57 ) se puede determinar la permeabilidad aplicando la siguiente 
expres16n· 

q. 111 
k=-· =-

eh, e 

donde 

k = coef1c1ente de permeabilidad m/seg 

q, = gasto constante inyectado m' 1 seg 

e= coef1c1ente de forma (tabla 12 ), m 

h, = carga l11draul1ca 

m = pend1ente de la recta ( í1g. 57 ) 

La re1ac1on L 1 D. f1guras 55 y 56. def1ne la forma aproximada de la cav1dad en la que se 
genera el fluJO y con ello el valor del coef1c1ente e ( tabla 12 ). tamb1én def1ne SI la 
permeab1l1dad calculada corresponde a la vert1cal. honzontal o promediO. 

q ( m' 1 seg l 

m 

' L._ __ _ 

FIG 51 GRÁFICP.. TIPICA DE UNA PRUEBA LEFRANC DE CARGA CONSTANTE 

TABLA 12 
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Relac1ón 
LID 

o 
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D 
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D 

> 4 

COEFICIENTE DE FORMA ( Ref 23 ) 

Forma de la 
cav1dad 

disco 

esfera 

elipsoide 

cilindro 

Permeabilidad 
local 

vert1cal 

promedio 

honzontal 

e 

e 

e 

Coef1ciente 
e 

e= 20 

De la prueba de carga vanable se obt1ene la gráf1ca de recuperaciones - t1empo ( f1g 58 
) Las recuperaciones ( h, ) para cada t1empo se calculan de 1gual forma que en el caso 
antenor ( h, = H, -H0 ) 

El coef1c1ente de permeabilidad se calcula con la expres1ón· 

donde 

:-: D' h. 
-----lO!..! 
~l(l,-ll --h 

k= coef1c1ente de permeabilidad. m/seg. 

h, . h, = recuperaciones en los t1empos t, y t, en metros. 

t,. t, = t1empos_2n que fueron hechas las med1c1ones para determ1nar h1 y h2 , 
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seg 

log. = logantmo natural 

e = coefiCiente de forma ( tabla 12 ) , en metros 

D = d1ametro de la perforación, f1gura 55, en metros. 

h (m) 

h, 
h, 

t 1 t: 

FIG 58 GRÁFICA TI PICA DE UNA PRUEBA LEFRANC DE CARGA VARIABLE 

Se calculan vanos valoces de k tomando pares de puntos contiguos de la gráf1ca 
recuperac1on - t1empo y con ellos se obt1ene un valor promedio de k. 

E.03 

Prueba de permeabilidad Nasberg 

Generalidades La prueba nasberg permte determinar la permeabilidad local en los 
matenales no saturados se util1za en rocas muy fracturadas y suelos: la medición se 
debe realizar en una perforación que no haya sido hecha con lodo. 

Equ1po El equ1po que se requ1ere és el SIQUiente 

a) sonoa electnca. b) tubería de conducción. e) ademe N, d) med1dor de gastos, que 
puede ser un tubo Ventufl o un d1spos1tivo como el usado en la prueba Lefranc de carga 
constante y e) tanque para sum1n1stro de agua 

Proced1m1ento Instalado el equipo de manera s1milar al de la prueba Lefranc se levanta 
el ademe una d1stanc1a L encima de la base de la perforación ( F1g. 59 ) y se determina 
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He se suministra agua a la perforación con un gasto constante. mtdtendo el nivel del 
agua dentro de la perforación: se anota en la hoJa de registro ( capttulo G ) la variactón 
del nivel con el ttempo y cuando se haya estabilizado el nivel del agua durante 1 O 
mtnutos se tendrá la profundtdad de equilibno ( H, ) para el gasto sumtntstrado ( q, ) se 
hacen vanas determtnactones con diferentes gastos para calcular el promedio de 
permeabilidad. 

Sonda eléctn~ q, 

L.J-/ 

-T T 1 

1 

H, 

1 

1 ! 
' 

Ademe 
Ho .. , 

1 h, -
1 

1 ·. 
1 

. ~. 
' !L i 
1 1 

D 

FIG 59 PRUEB."-. DE PERMEABILIDAD NASBERG 

InterpretaCión la permea::llltdad se calcula usando la exprestón 

lú 
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0-1:23 .:!h. 
k = --_- n lo'-! h,- .,, _, .. D 

donde 

k, = coeficiente de permeabilidad local honzontal. m/seg 

h, = H,- H = carga hidráulica de equilibno, metros 

q = constante suministrado, m3
/ seg 

O = diámetro de la perforación, metros 

La fórmula antenor es ap 1cable para 

25 < 
h 
---:100 
D 

y el radio ( R) de influenc1a de la prueba es-

e¡ 
R= 

\ ;:-k 

S1 L < O la permeabilidad determ1nada es vert1cal y 

si L > 4 O será honzontal 

1 2 3 Pruebas de bomb-20 

Para est1mar la permeabilidad de un manto potente de matenal permeable, del que es 
d1iic11 obtener muestras Inalteradas es recomendable recurrir a una prueba de bombeo, 
la cual se lleva a cabo p•;rforando un pozo central de bombeo con ademe ranurado y en 
forma concentnca. una sene de pozos de observación , donde se colocan ademes 
ranurados para observar directamente la superf1c1e l1bre del cono de abat1m1ento creado 
por el bombeo ( manto homogéneo ) o p1ezómetros, con el objeto de conocer las 
pres1ones de agua en toda la zona afectada ( manto heterogéneo )_ 

La Interpretación de la prueba y en particular. el cálculo del coeficiente de permeabilidad 
del med1o supuesto homogéneo pueden hacerse por medio de las fórmulas de Oupuit-
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Th1em o de The1s-Lubm que Se apl1can a escurrimientos en rég1men permanente y 
transitono respectivamente ambos métodos suponen que el pozo de bombeo abarca la 
totalidad del mamo permeable. s1n embargo la prueba puede realizarse sin incurm en 
grave error con un pozo que cubra solo parcialmente el manto 

a) Equ1po 

El equ1po para real1zar una prueba de bombeo es el s¡gu1ente 

Un aaeme ranurado para el pozo de bombeo 
Una bomba de pozo profundo 
Un tanque amortiguador en la descarga de la bomba. el cual constara de una malla de 
acero. rellena de grava para disipar la energía del agua, así como un medidor de gastos ( 
ael t1po vertedor tnangular delgado y escala de gancho o ventun ). 
Canal para aleJar de la zona baJO estudio el agua bombeada 
Tuberías ranuradas para los pozos de observación ó dos piezómetros. las ranuras son 
generalmente de 3 mm de ancho y 1 O cm de longitud. y se encuentran d1stnbu1das a 
razon de 20 ranuras por metro. 
Sonda de t1po eléctnco para med1C10n de los n1veles en los pozos de observación o 
piezómetros. 
RelOJ. 
Herramientas d1versas 

b) Procedimiento 

rlao1endo Instalado en la zona de 1nterés el conjunto de elementos necesarios para la 
real1zac1ón de la prueba, se emp1eza a bombear con un valor del gasto prefijado 
despues de haber ano~ado los n1veles 1n1C1ales de agua en los pozos de observac1ón o 
p1ezometros Durante los primeros momentos de bombeo es necesano tomar lecturas 
cont1nuas de los n1veles, con obJeto de disponer de datos suf1c1entes durante la etapa de 
fluJo trans1tono Poster,ormente pueden aumentarse el intervalo de tiempo entre 
mediCiones En caso de querer Interpretar los datos con base en la teoría de Dupuit, es 
necesano esperar manten1endo el gasto de bombeo constante, a que el flujo de agua 
sea permanente lo cual s¡gn¡f¡ca qué los ~1veles de la superfiCie de escurrimiento 
alrededor del pozo de bombeo se mantengan constantes Hab1endo alcanzado este 
estado se suscende el bombeo y se observa la recuperación de los n1veles de la 
superfiCie de escumm1ento. En la m1sma forma que durante el 1nicio del bombeo, se 
toman lecturas continuas de d1chos mveles durante la etapa transitona 

Hao1endose recuperado ~otalmente el n1vel de agua alrededor del pozo de bombeo, se 
vuelve a bombear agua. pero con valor del gasto diferente ·al 1nic1al. y se pros1gue con la 
m1sma secuenc1a de optrac1ones 
Segun que se usen los pozos de observación o piezómetros, se reg1stran los datos en 
las lam1nas 1 3 O 1 4 
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c) Interpretación de las pruebas 

Los datos de las pruebas se Interpretan segun el método de Theis-Lubin para el flujo 
trans1tono y de Dupu1t para el fluJo establecido. Los resultados arroJados por los dos 
métodos son s1m1lares. pero el del flujo establecido tiene la desventaja de requenr 
tiempos de bombeo muy largos para lograr la estabilizac1ón de niveles. suponiendo que 
esta pueda lograrse efectivamente. 

Metodo de The1s-Lub1n 

Este método se basa en las hipótesis siguientes 

El manto permeable es homogéneo, 1sótropo, de permeabilidad uniforme y extens1ón 
1nf1n1ta 

El pozo central de bombeo atrav1esa todo el espesor del manto acuifero y su rad10 es 
muy pequeño El agua fluye Inmediatamente fuera de la zona abat1da 

La formula de The1s-Lub1n proporc1ona el valor de la transm1S1bil1dad. T . de un manto. 
conoc1endo el valor del ¡¡asto constante de bombeo, q , y del abat1m1ento. "'· del n1vel 
freat1co. en un pozo a una distancia R del pozo central, después de c1erto t1empo de 
bombeo. t La transm1s1b111dad. t , es el producto del coef1c1ente de permeabilidad 
honzontal del terreno K , por el espesor. H . del manto permeable. T = KH 

La fórmula de The1s-Lub1n es la sigUiente: 

- (' ·. 
1 -- ;;11 
. ll 
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Algunas divergencias entre prácticas 
comunes de compactación y lo que 

la investigación parece indicar. 
Sorne discrepancias between common compaction 

practice and what research seems to indocate 

A. Rico,lnstituto Mexicano del transporte 

RESUMEN: Se evoca la importante contribución de Raúl J. Marsal a la tecnología de 
compactación de suelos. Una parte de esos trabajos se realizaron para la actual 
Secretaría de Comunicaciones y Transportes y están, lógicamente, enfocados hacia el 
proyecto y la construcción de vías terrestres. 

De la información arrojada por las investigaciones realizadas en el Instituto de Ingeniería 
bajo la dirección de Marsal se desprenden recomendaciones prácticas que los ingenieros 
de laboratorio y campo dedicados a las vías terrestres deberían invariablemente de 
guardar, aunque en algunas ocasiones no se guarden con el cuidado debido. Por esta 
razón se ha dado al trabajo de una forma en la que se comparan las recomendaciones 
convenientes con las normas de trabajo práctico a veces no tan cuidadosas; esa 
comparación se presenta bajo el nombre genérico de discrepancia. 

Se espera que el trabajo cumpla con una función de utilidad y que sirva para recordar las 
importantes contribuciones de Raúl J. Marsal a la compactación de suelos. 

1. PROPOSITO 

Cuando se observa la práctica de compactación en el campo y en el laboratorio y se 
compara con la información confiable que ha ido produciendo la relativamente escasa 
investigación seria que se ha hecho sobre este proceso de uso casi universal, no pueden 
dejar de observarse algunas discrepancias importantes. En algunos casos se trata de 
prácticas de campo o laboratorio establecidas por añejas tradiciones, emanantes de 
juicios basados en una experiencia nunca probada; en otros casos son seguramente 
falsas interpretaciones de fenómenos no bien estudiados y, finalmente, algunos casos 
procederán de no haber retirado a tiempo prácticas que parecían razonables antes de 
sobrevenir conocimientos posteriores. 

De ninguna manera pretende este trabajo ser original. Su función principal es evocar la 
contribución de Raúl Marsal a estos temas, que no fue escasa, que siempre fue original 
y también siempre importante. En segundo lugar, si este trabajo cumpliera una cierta 
función didáctica habria llenado todas las aspiraciones de su autor. 

Debe decirse de una vez por todas que casi todos los detalles finos de información que 
se citan en este escrito provienen del conjunto de trabajos realizados por Marsal y sus 
colaboradores para la actual secretaría de Comunicaciones y Transportes ( 1992). La 
referencia resumen más consultada fue El comportamiento de Suelos Cohesivos 
Compactados ( J. Alberro, R.J. Marsal y M. J. Mendoza . Publicación 493 del Instituto de 
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Ingeniería de la UNAM, 1985 ); otras referencias más especificas también se mencionan 
al final. 

En tanto no se diga otra cosa este trabajo se refiere a suelos cohesivos. 

2. PRIMERA DISCREPANCIA. EN LOS OBJETIVOS DE LA COMPACTACION. 

En contra de toda lógica, muchas definiciones escritas y muchas acciones de campo 
apoyan la creencia de que para vastos sectores de la profesión el objetivo de la 
compactación es establecer un peso volumétrico en el suelo, con la aparente creencia 
implícita de que cuanto mayor sea éste, se tendrá un más favorable comportamiento de 
campo1

. 

Obviamente el pensamiento actual establece que la compactación tiene por objetivo 
mejorar propiedades de comportamiento mecánico claramente identificadas, entre las 
que suele mencionarse la resistencia, la deformabilidad, las características esfuerzo
deformación, la permeabilidad, la flexibilidad y la resistencia a la erosión, principalmente. 

Es sabido el papel histórico del peso volumétrico en el desarrollo de los trabajos de 
compactación y la utilidad actual del concepto como base de pago y como índice 
representativo de la descripción del suelo con vistas a comparaciones relativas. 

La investigación actual indica que no existe ninguna correlación confiable. ( y. menos, 
segura ) entre el peso volumétrico que adquiere un suelo y las propiedades mecánicas 
alcanzadas. El conocimiento actual hace ver que un enorme número de parámetros 
ajenos a la simple evolución del peso volumétrico, condicionan el comportamiento de.los 
suelos cohesivos compactados. Las referencias 2,3, y 4 permiten obtener abundante 
información suplementaria sobre este básico aspecto. También se mencionará en otras 
partes de este escrito. 

3. SEGUNDA DISCREPANCIA. NO ESPECIFICAR EL CONTENIDO DE AGUA CON 
EL QUE SE COMPACTA 

En muchos trabajos importantes de compactación no se tiene suficiente control ( y a 
veces, casi ninguno ) sobre el contenido de agua con el que se compacta en le campo. 

Evidentemente, todo lo que se ha investigado hasta este momento sobre la 
compactación indica que la influencia de este valor es decisiva en los resultados 
obtenidos y en el control del proceso, siendo uno de los mecanismos más propicios para 
ajustar los resultados obtenidos en el campo a los efectos deseados. A despecho de que 
la importancia del contenido de agua en los resultados de la compactación aparecerá en 
todo lo que sigue, parece conveniente presentar aquí las Figs. 1 y 2 que ilustran algunos 
de los aspectos prácticos en que la influencia del contenido de agua de compactación es 
altamente relevante. 

1 El autor no desconoce que la práctica profesional no es totalmente homogénea en los diversos campos de 
aplicaciónes. la experincia del autor se ha desarrollado en la ingeniería de vías terrestres. 
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La Fig. 1 hace ver como se relaciona el contenido de agua con la energía de 
compactacion ( que se hace crecer en las sucesivas curvas de peso volumétrico máximo 
también creciente ); estas relaciones penniten obtener resultados equivalentes en el 
campo con equipos y operaciones de diferente energía, sin más que variar 
convenientemente tos contenidos de agua y también penniten ver como dentro de límites 
muy amplios se puede ajustar el proceso a contenidos de agua detenninados variando la 
energía empleada. La Fig. 2 detalla este tipo de relaciones para aumentos de energía 
logrados con incrementos del número de pasadas o variaciones en la presión de inflado 
de llantas neumáticas. Las Ref. 3 y 5 detallan más este asunto. 

A la luz de la infonnación disponible debe considerarse como inadecuado un proceso de 
compactación en el que no se lleve un estricto control del contenido de agua de 
compactación y sus cambios. 

4. -CUARTA DISCREPANCIA. ELEMENTOS CONSTITUTIVOS DE LA 
ESTRUCTURA DE SUELOS FINOS COMPACTADOS. 

Es cierto que el ingeniero que compacta en el campo no suele mostrar mayor interés por 
la estructura ( arreglo y disposición de las partes sólidas cristalinas ) que adquieran los 
materiales que compacta, a despecho de que para cualquier ingeniero debe ser una idea 
primaria que el arreglo y· conexiones de las piezas estructurales ha de ser vital para 
definir el comportamiento conjunto. De hecho, en rigor, esta discrepancia podría decirse 
que surge más entre las ideas aún recientes de muchos investigadores y las 
concepciones actuales. hasta hace poco tiempo se hablaba .de· estructura de los suelos 
finos en ténninos del · arreglo y disposición de sus partículas individuales; se 
mencionaban las estructuras orientadas y floculadas como, las más típicas (Refs. 3,4 y 
5). . ' 

En la actualidad se piensa que las partículas individuales de los suelos arcillosos se 
agrupan en unidades ( paquetes ) con fuerzas de interconexión muy superiores a las que 
puedan ejercer los métodos de compactación, de hecho estos paquetes, 
submicroscopicos, se integran a su vez en flóculos que fonnan grumos, ya perceptibles a 
simple vista. se piensa que la estructura mecánica . queda detenninada por las 
interrelaciones entre esos paquetes y, sobre todo, entre los grumos. 

El contenido de agua se considera un elemento esencial del funcionamiento estructural, 
en el sentido de cuando son bajos limitan el desarrollo de capas de agua en la superficie 
de los grumos y propician altas concentraciones de iones, reforzando los nexos 
eléctricos entre ellos, en tanto que contenidos de agua altos conducen al efecto 
contrario; así pueden explicarse las grandes diferencias que se obtienen al compactar de 
la misma manera en el lado seco y en el lado húmedo de la curva de compactación o al 
utilizar diferentes método de compactación. 

investigaciones recientes realizadas en el Instituto de Ingeniería de la UNAM ( Ref. 4, 
también citadas en la Ref. 5) hacen ver la importante diferencia que en resistencia y 
otras propiedades se obtienen al compactar de· la misma fonna un mismo suelo en ele 
que se han pennitido diferentes grados de aglomeración particular. 
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No resulta fácil todavía incorporar estos resultados a los métodos de compactación de 
campo o a los de proyecto basados en pruebas de laboratorio, tal como ahora se 
realizan, pero la importancia de estos de estos efectos hace urgente completar la 
investigación necesaria. 

5 CUARTA DISCREPANCIA. OPINION COMUN DE QUE AL COMPACTAR 
SUELOS FINOS, CUANTO MAYOR SEA EL . PESO VOLUMETRICO 
ALCANZADO, SE OBTIENE MENOR COMPRESIBILIDAD. 

El comentario que desea hacerse está orientado a alertar al ingeniero de campo contra 
los problemas de la sobrecompactación y en este sentido podrá agruparse con algunas 
otras discrepancias que se tratarán más adelante en este mismo escrito. En todas ellas, 
el mensaje que se trata de transmitir es que el cumplimiento de los objetivos 
fundamentales de la compactación exige un cuidadoso equilibrio entre muchos factores 
contradictorios y que el exceso de compactación, además de dispendioso, puede ser 
fuente de graves problemas de comportamiento. 

En lo- referente al planteamiento de la presente discrepancia se mencionará el hecho de 
que la compactación excesiva puede llevar a los materiales finos a condiciones de 
deformabilidad bajo carga altamente perjudiciales: La Fig. 3 es un modo no único de 
comprobar la afirmación anterior. Dos muestras de un mismo suelo compactado por el 
mismo método y con la misma energía, hasta el mismo peso volumétrico seco, pero 
seleccionadas, una en la rama húmeda y otra en la rama seca de la curva de 
compactación se colocan en condición de libre acceso al agua y sin restricciones externa 
a cambio volumétrico. puede verse que la muestra compactada del lado seco adquiere 
un potencial de succión muy importante que la lleva a manifestar una alta expansividad, 
en tanto que la muestra compactada del lado húmedo tiene una gran tendencia a 
conservar, bajo las condiciones señaladas, el estado adquirido por· la compactación 
inicial. En otras palabras un suelo fino intensamente compactado puede convertirse 
fácilmente un material altamente expansivo, que al absorber agua muestre una 
compresibilidad mucho mayor a la que tendria con un grado de compactación inicial 
menor. Las Refs. 4 y 5 permitirán detallar estos aspectos. 

La Ref. 1 hace ver que especialmente en suelos finos con minerales muy sensibles al 
agua, como la montrnorilonita o bentonita, una compactación intensa del lado seco, 
seguido de una absorción posterior de agua, puede conducir. al suelo compactado, 
cuando sobre el actúan presiones por material sobreyacente y otros aspectos externos, a 
un verdadero colapso estructural capaz de producir deformaciones de importancia. Tales 
minerales propician la formación de flóculos y grumos muy sensibles a la acción del 
agua. Al quedar sujetos a presiones los grumos se debilitan en sus nexos estructurales, 
cuando por efecto natural de tales presiones externas disminuye la tensión del agua 
contenida en los poros. En la misma Ref. 1 se hace ver que aún con contenidos de agua 
de compactación cercanos al óptimo pueden presentarse ligeros colapsos estructurales 
la absorción posterior de agua se efectúa bajo cargas axiales reducidas, lo que podría 
contribuir a explicar fenómenos de agrietamiento ( por ejemplo longitudinal en 
terraplenes de escasa altura ). 

Otro importante resultado mencionado en la Ref.1 se refiere al comportamiento 
anisotrópico de los suelos activos en cuanto a deformabilidad, cuando se compactan del 
lado húmedo; ocurre entonces que la deformabilidad vertical es mayor que la horizontal. . 
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en la rama seca, el comportamiento en cuanto a anisotropía es mucho menos 
sistemático. ·· 

La Fig. 4. establece la importancia influencia del método de compactacón ( comparando 
en este caso el amasado con el de compactación estática ) en las características de 
contracción y expansión de los suelos finos. La influencia del contenido de agua de 
compactación destaca también como importante. 

Finalmente, la Fig. 5 indica el tipo de relación que se establece entre la presión de 
expansión que puede generar un suelo compactado y las condiciones de la propia 
compactación ( en este caso compactación estática ), corroborándose una vez más que 
en muchas circunstancias comunes, el empleo de energías de compactación intensas, 
especialmente asociado a una falta de control en el contenido de agua del proceso, 
puede generar problemas de defonmabilidad muy serios, especialmente en etapas 
subsecuentes de la vida de la estructura a la que se integre el !IUelo compactado. 

6 QUINTA DISCREPANCIA. LA CREENCIA COMUN ENTRE LOS INGENIEROS 
DE CAMPO QUE CUNTO MAS SE COMPACTE UN SUELO, MAYOR ES LA 
RESISTENCIA ADQUIRIDA. 

Los comentarios que se harán respecto a este importante tópico enfocarán únicamente;a 
la resistencia a compresión simple o a la resistencia triaxial no drenada, probablemente 
los dos índices más; utilizados en valuaciones relacionadas con obras lineales. . :• 

.. 
La Fig. 6 ( Ref. 4 )"ejemplifica la infonmación obtenida en el laboratorio en el sentido de 
que la resistencia .. a la compresión simple crece como la energía de compactación 
empleada ( impactos, en el caso de la figura ) y disminuye substancialmente para grados 
de saturación del •·suelo ·altos; tendencias análogas se manifiestan para todos los 
métodos de compactación. Se señala también en la misma Ref. 4 que muy altas 
energías de compactación empleadas en el lado húmedo pueden llegar a producir un tan 
fuerte remoldeo de la estructura de grumos, que legue a causar una disminución de la 
resistencia y un aumento de la defonmabilidad; este hecho debe relacionarse con el ya 
mencionado de que el lado húmedo tienden a disiparse las tensiones capilares en el 
agua entre grumos, favoreciéndose así el mencionado remoldeo y la perdida de nexos 
estructurales. Nótese también que el aumento de la resistencia a la compresión simple 
con la energía de compactación pudiera ser un efecto inicial en el suelo, especialmente 
si el material ha sido compactado con bajos contenidos de agua, el efecto del aumento 
de resistencia podría evolucionar a drásticas disminuciones de la misma cuando el suelo 
absorbiese agua. 

El efecto del método de compactación, de la energía empleada y del contenido de agua 
en la resistencia a la compresión simple se ejemplifica en la Fig. 7 ( Ref. 1 ) para una 
arcilla activa. Puede verse de nuevo como la resistencia aumenta cuando el contenido 
de agua de compactación disminuye, si bien para contenidos de agua del orden del 
óptimo de compactación y mayores esa resistencia vuelve a disminuir. 

La misma Ref. 1 hace ver que los resultados son bastante similares para los diferentes 
métodos de compactaCión. 
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En la Ref. 1 hace ver que los resultados son bastante similares para los diferentes 
métodos de compactación. 

En referencia a la también comentada evolución de la resistencia por absorción de agua, 
son de señalar los resultados mostrados en la Fig. 8 que exptican daramente las 
disminuciones de resistencia que tienen al incrementar la energía de compactación, 
especialmente aplicada con bajos contenidos de agua. 

Las Figs. 9 y 10 ( Refs. 3 y 5) muestran el comportamiento típico de suelos arcillosos 
compactados en prueba triaxial sin consolidación y sin drenaje. Se muestran líneas que 
unen puntos de igual resistencia en Kg 1 cm2 y para dos presiones de confinamiento en 
la cámara. Obsérvese en primer lugar que la evolución de la resistencia no drenada es 
fundamentalmente una función del contenido de agua de compactación, pero debe 
notarse que sobre todo para la mayor presión de confinamiento, la resistencia 
correspondiente a cada contenido de agua de compactación es independiente del peso 
volumétrico alcanzado en el proceso, este efecto se produce también aunque en fonna 
un poco menos notoria para presiones de confinamiento muy pequeña. Lo anterior hace 
ver -una vez más que el aumento de peso volumétrico obtenido con la compactación no 
siempre refleja en un incremento en la resistencia del material compactado. 

El efecto del método de compactación en la resistencia no drenada de los suelos finos 
aparece abordado por las gráficas de la Fig. 11 ( Ref. 2, 3 y 5 ). El método de 
compactación actúa en fonna importante sobre la estructura a que llega el suelo 
compactado, y como es lógico e indusive intuitivo, ésta influye poderosamente en la 
resistencia alcanzada. El mensaje principal de la Fig.11 es que cualquier análisis. de · 
laboratorio para fines de proyecto con materiales compactados deberá utilizar el mismo 
método de compactación utilizado posterionnente en el campo. Desde este importante 
punto de vista, las pruebas de compactación de laboratorio más lógicas resultarán ser las 
de amasado y las de impacto. ( Ref. 2 y 4 ). 

7 SEXTA DISCREPANCIA. LAS TECNICAS DE LABORATORIO NO SIEMPRE 
CONCUERDAN CON LO QUE EL CONOCIMIENTO ACTUAL INDICA. 

Según se sabe hoy, el peso volumétrico obtenido con la compactación aumenta con el 
porcentaje de las partículas gruesas, que hay en el suelo hasta un cierto límite, arriba 
del cual disminuye; el aumento señalado es tanto más acusado cuanto más variada sea 
la granulometria de los gruesos. Lo anterior hace ver como objetable una práctica 
bastante usual de laboratorio, según la cual la fracción retenida en una cierta malla 
(frecuentemente la de 314" ), se retira y es remplazada en la muestra por el mismo peso 
de material de tamaños menores (también frecuentemente entre la 3/4" y la No. 4 ). 

En muchos suelos muy activos y en suelos residuales se manifiestan fuertes tendencias 
a la fonnación de grumos cuando se pennite su secado, lo que hace variar la 
granulometria de sus gruesos. No es extraño entonces que los resultados de las pruebas 
de compactación varien con cualquier cambio del contenido de agua que suceda durante 
períodos de tiempo en los cuales el material este almacenado . Este afecto es 
detalladamente estudiado en la Ref. 1, de la que aquí se toma la Fig. 12. En dicha figura 
se presentan resultados de dos pruebas de compactación por impactos, una con material 
previamente secado al ambiente y otra con el material natural sin secado previo. El 
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material sin secado previo. El material sin secado previo muestra pesos volumétricos 
menores. para cualquier contenido de agua de compactación. 
En la misma referencia se hace ver que las máximas resistencias a la compresión simple 
de ambas muestras son similares, si bien en el material sin secado ocurren con 
contenidos de agua mayores. Estos resultados han sido reportados por otros suelos 
volcánicos residuales (ref.1). 

El secado previo de un material residual antes de someterlo a una manipulación normal 
para la realización de pruebas de compactación en el laboratorio, parece inducir (ref. 1) 
un efecto de endurecimiento en los grumos por perconsolidación debido a succión y 
hace aparecer la posibilidad de cementación por depósito de sales. Los suelos con 
menor contenido de agua de almacenamiento muestran sistemáticamente mayores 
pesos volumétricos en la rama seca y resistencias a la .compresión simple más grandes 
cuanto menor sea el valor del contenido del agua al fin de dicho periodo de 
almacenamiento. Ello es debido a que la compactación se hace menos efectiva cuanto 
más secos estén los grumos ( en consecuencia, más endurecidos) y ello produce mayor 
resistencia a la compresión simple y mayor peso volumétrico. 

Todo lo anterior indica la necesidad de controlar la humedad adquirida por el suelo 
durante el periodo de almacenamiento anterior a la compactación. 
La propia Ref. 1 hace ver que también influyen los resultados de la compactación.•.el 
tiempo de curado, o sea el que transcurre entre el momento en que se añade agua a la: 
muestra y el de su compactación, durante el cual se permite una distribución uniforme 
del agua. Se ha visto que las mayores diferencias en el peso volumétrico y en la 
resistencia a la compresión simple se presentan cuando.varía:el.tiempo de curado, en la 
rama seca de la curva de compactación. Parece conveniente. fijar el tiempo de curado; 
en la Ref. 1 se propone un dia, atomizando el agua por añadir al material almacenado. a 
punto de niebla.. - : 
El tiempo de reposo, que transcurre entre la compactación y el inicio de las pruebas de 
resistencia parece ser también de importancia en los resultados obtenidos y, por ende, 
debe ser. también controlado, lo que no es práctica usual, para obtener pruebas 
repetibles con resultados comparables. En la ref 1. se define una relación Rq como el 
cociente de la resistencia a la compresión simple determinada en muestras con un 
contenido de agua y tiempo de reposo t y la misma resistencia con el mismo contenido 
de agua para un tiempo de reposo de 30 minutos. se reporta que Rq puede llegar a ser 
del orden de 2.5 para 500 dias de tiempo en reposo, el efecto, es tanto mayor cuanto 
mayor sea el contenido de agua de compactación. también la deformabilidad del suelo 
varia notablemente con el tiempo de reposo. 
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COMPACTACION 

l. INTRODUCCION 

Se entiende por compactación de los suelos el mejoramiento artificial de sus 
propiedades mecánicas por medios mecánicos. 

Tanto en la compactación como en la consolidación se da un proceso de reducción de 
vacíos; pero, mientras que en le proceso de consolidación esa reducción, debida a la 
aplicación de cargas estáticas, es relativamente lenta, en el proceso de compactación la 
reducción de vacíos, debida a la aplicación de cargas estáticas o dinámicas, es más o 
menos rápida. 

La compactación puede obedecer a muchos objetivos; el principal de ellos es obtener un 
suelo de tal manera estructurado que posea y mantenga un comportamiento mecánico 
adecuado a través de toda ia vida útil de la obra. Las propiedades requeridas pueden 
variar de caso a caso, pero la resistencia , la compresibilidad y una adecuada relación 
esfuerzo-deformación figuran entre aquellas cuyo mejoramiento se busca siempre: es 
menos frecuente, pero a veces no menos importante, que también se compacte para 
obtener unas características idóneas de permeabilidad y flexibilidad. Finalmente, como 
consecuencia de un proceso de compactación, suele favorecerse mucho la permanencia 
de la estructura térrea ante la acción de los agentes erosivos. Debe garantizarse que se 
mantengan las propiedades mejoradas, durante toda la vida útil de la obra. 

Ciertas experiencias, realizadas en los primeros años de la aplicación de las técnicas 
modemas de compactación, indicaron que existe una correlación entre peso volumétrico 
seco y la o las propiedades del material que se requiere mejorar. Sin embargo esa 
correlación no es tan simple y segura como se pensaba, por lo que el aumento de peso 
volumétrico es meramente un medio, pero no un fin en si mismo. 

RR. Proctor a principios de los años treintas realizo la construcción de presas para el 
Departamento Hidráulico de los Angeles, California , en donde desarrolló los principios 
de la compactación y los publicó en la revista • Engineering News-Record". En su honor 
las pruebas comunes de compactación se denominan comúnmente pruebas Proctor de 
compactación. El estableció que la compactación básicamente es función de cuatro 
variables: 1) Peso específico seco, "'Id , 2) Contenido de agua, m%, 3) Energía 
específica, y 4) Tipo y características del suelo ( graduación, presencia de minerales de 
arcilla, etc. ). 

El proceso de compactación puede ilustrarse mejor considerando la prueba común de 
compactación o prueba Proctor. Se hacen varios ensayos a una muestra del mismo 
suelo que se este compactando de acuerdo a las especificaciones para la prueba 
Proctor estándar, dadas más adelante, pero variando el contenido de agua del material. 
Para cada contenido de agua se obtiene su respectivo peso específico seco. Cuando 
quedan determinados los pesos específicos secos para cada ensaye se gráfican contra 
los contenidos de agua, con lo que se obtiene una curva llamada curva de 
compactación, aún esta curva ( curva A ). Se puede notar que la curva de compactación, 
aún con contenidos altos de agua, nunca alcanza la curva para 100% de saturación 
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(llamada curva de saturación). El punto max~mo ( .,_ ) para la prueba; su 
correspondiente contenido de agua es conocido como • contenido de agua óptimo •. La 
curva B es la curva de compactación obtenida con la prueba Proctor modificada, que 
utiliza una mayor energía de compactación. El caso es que, incrementando la energía de 
compactación, el peso específico máximo tiende a incrementarse, como es de esperarse, 
pero disminuye el contenido óptimo de agua. La curva dibujada a través de los puntos 
pico de varias curvas de compactación para diferentes energías específicas se 
denominan • líneas de óptimos •, la cual es paralela a la curva de saturación. 

La figura 2 muestra algunas curvas típicas de compactación para diferentes tipos de 
suelo, obteniéndose con la prueba Proctor estándar. 

11. PROCEDIMIENTOS PARA COMPACTAR 

11.1 PROCESOS DE COMPACTACION DE CAMPO 

la energía que se requiere para compactar los suelos en el campo se puede aplicar 
mediante cualquiera de las cuatro formas que enseguida se enumeran, las que se 
diferencian por la naturaleza de los esfuerzos aplicados y por la duración de los mism9~. 
Estas formas son: ·. . .,. 

a) Por presión 
b) Por impacto 
e) Por amasado 
d) Por vibración 

11.1.1 COMPACTADORES POR PRESIÓN 

RODILLOS LISOS METALICOS 

·• 

Cuando estos equipos inician la compactación de una capa en el área de contacto es 
más o menos ancha y se forma un bulbo de presión de una cierta profundidad. Conforme 
avanza la compactación el ancho del área de contacto se reduce, y por lo tanto también 
se reduce la profundidad del bulbo de presión y aumentan los esfuerzos de compresión 
en la cercanía de la superficie. Estos esfuerzos son con frecuencia suficientes para 
triturar los agregados en materiales granulares, e invariablemente causan la formación 
de una costra en la superficie de la capa, lo que se conoce como encarpetamiento. El 
efecto de la compactación de los rodillos lisos se reduce considerablemente a medida 
que se profundiza en la capa compactada, y el efecto de la compactación se produce d 
arriba hacia abajo. 

Los rodillos lisos tienen su campo de aplicación circunscrito a los materiales que no 
requieren concentraciones elevadas de presión, por no formar grumos o no requerir 
disgregado; por lo general son arenas y gravas relativamente limpias. Cuando se utiliza 
sólo el rodillo liso en artilla y limos plásticos es común que al cabo de un cierto número 
de pasadas lleguen a presentarse fracturas en la parte superior de la capa, debido a la 
rigidez que esta zona adquiere por excesiva compactación, en comparación con el lecho 
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inferior de la misma capa, menos compactado, que adquiere una resistencia 
relativamente baja:· 

RODILLOS NEUMATICOS 

La acción compactada del rodillo neumático tiene lugar fundamentalmente por la presión 
que transmite a la capa de suelo tendida. Sus bulbos de presión son semejantes a los de 
los rodillos metálicos , pero el área de contacto permanece constante por lo que no se 
produce el efecto de reducción del bulbo. Estos rodillos producen un cierto efecto de 
amasado, que causa al suelo grandes deformaciones angulares por las irregularidades 
( dibujo ) de las llantas; este efecto es mucho menor que el amasado que se consigue 
con los rodillos pata de cabra. 

La superficie de contacto de la llanta depende del peso del rodillo y de la presión de 
inflado; su forma es más o menos elíptica. La presión que se transmite no es 
rigurosamente uniforme en toda el área de aplicación, pero para simplificar suele 
hablarse de una presión media de contacto. Para lograr una aplicación más o menos 
unifórme de la presión a una cierta profundidad bajo la superficie es preciso que las 
llantas delanteras y traseras del equipo tengan huellas que se superpongan ligeramente: 
es usual buscar una disposición tal que deje a ambos lados 213 de huella libre entre las 
superposiciones. Podría pensarse que la eficacia compactadora crece de manera 
indiscriminada con la presión de inflado, pero esto no es del todo cierto, pues si la 
presión no es demasiado grande, en ambos lados de la huella se producen 
concentraciones que hacen aparecer presiones horizontales adicionales que ayudan. al 
asentamiento de las partículas de suelo y a su mezclado. El acabado.superficial de las 
capas compactadas con rodillos neumáticos suele tener una rugosidad suficiente para 
garantizar una buena liga con la capa superior. 

Los rodillos neumáticos se usan principalmente en los suelos arenosos con finos poco 
plásticos, en los que no existen grumos cuya disgregación requiera grandes 
concentraciones de presión, como las que producen los rodillos pata de cabra. En limos 
poco plásticos también son eficientes los rodillos neumáticos. 

11.1.2. COMPACTADORES POR IMPACTO 

RODILLO DE IMPACTO (TAMPER) 

Estos equipos son semejantes en muchos aspectos a los rodillos pata de cabra, pero 
capaces de operar a velocidades mucho mayores que estos últimos, lo que produce 
efecto de impacto sobre la capa de suelo que se compacta. Este es un rodillo metálico 
en el que se han fijado unas salientes en forma aproximada de una pirámide rectangular 
truncada. 

Estas pirámides no son de la misma altura pues hay unas más altas que otras. Estas 
salientes han sido diseñadas de tal manera que el área de contacto se incrementa con la 
penetración, ajustándose automáticamente la presión a la resistencia del suelo 
compactado. El diseño contempla también la entrada y salida a la capa, lo que disminuye 
la resistencia al rodamiento. Estos rodillos han probado ser muy eficientes y eliminan la 
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posibilidad de estratificación en los terraplenes, esto es de importancia en corazones 
impermeables de presas. 

El rodillo de impacto es uno de los más versátiles equipos de compactación. Este equipo 
tiene su mejor rendimiento en suelos finos con abundante contenido de grava y guijarros 
o en · sueloli _ finos residuales que contengan fragmentos de roca parcialmente 
intemperizados. 

PISONES 

El empleo de estos equipos está restringido a áreas pequeñas. 

Los pisones pueden ir desde los de tipo más elemental, de caída libre y accionados a 
mano, hasta aparatos bastante más complicados movidos por compresión neumática o 
por combustión interna. 

Los pistones de caída libre pueden ser desde simples mazas unidas a un mango y 
accionadas por una persona, hasta mazas de 2 ó 3 toneladas que se izan con cables y 
se dejan caer desde uno o dos metros de altura. Estos modelos pesados, accionados 
por una máquina apropiada, se han usado con éxito en la compactación de grandes 
fragmentos de roca. r;: 

Los pistones neumáticos o de explosión se levantan del suelo por la reacción que ellos 
mismos generan al funcionar contra el propio suelo, lo que basta para elevarlos 15 ó 20 
cm. Se les considera apropiados para compactar suelos·finos ... 

11.1.3 COMPACTADORES POR AMASADO 
•• 

RODILLOS PATA DE CABRA 

Estos compactadores concentran su peso sobre el área de contacto de un conjunto de 
puntas de forma variada, que penetran al suelo, ejerciendo presiones estáticas muy 
grandes en los puntos en que estas protuberancias ejercen su acción. Conforme se van 
dando pasadas y el material se va compactando, las patas profundizan cada vez menos 
en el suelo, y llega un momento en que ya no se produce ninguna compactación 
adicional; en una cierta profundidad pequeña, la superficie queda siempre distorsionada 
pero se compacta bajo la siguiente capa que se tienda. 

La presión que ejerce el rodillo pata de cabra al pasar con sus vástagos sobre el suelo 
no es uniforme en el tiempo; los vástagos penetran ejerciendo presiones crecientes, las 
cuales llegan a un máximo en el instante en que el vástago está vertical y llega en su 
máxima penetración; a partir de ese momento la presión disminuye hasta que el vástago 
sale. Además, la acción del rodillo es tal que hace progresar la compactación de la capa 
de suelo de abajo hacia arriba; en las primeras pasadas las protuberancias y una parte 
del tambor mismo penetran en el suelo, lo que permite que la mayor presión se ejerza en 
el lecho inferior de la capa por compactar, para que esto ·ocurra el espesor de la capa no 
debe ser mucho mayor que la longitud del vástago. A esta peculiar manera de compactar 
se le denomina acción de • amasado •. 
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Al aumentar el número de pasadas del equipo la parte inferior de la capa va adquiriendo 
mayor resistencia, lo que impide la penetración del rodillo y de sus vástagos, que así van 
compactando el suelo suprayacente. El proceso puede llegar a un límite en el que el 
rodillo •camina• sobre el suelo y transmite todo su peso a través de los vástagos, pero 
sin que haya contacto entre el tambor y el suelo propiamente dicho. El rodillo pata de 
cabra produce dos efectos muy deseables en los terraplenes de suelos finos 
compactados, que son una distribución uniforme de la energía de compactación en cada 
capa y una buena liga entre capas sucesivas. 

Los rodillos pata de cabra rinden sus mejores resultados en suelos finos. La 
concentración de presión que producen los vástagos se ha revelado muy útil para la 
rotura y disgregación de los grumos que se forman en las arcillas homogéneas por la 
acción de fuerzas de naturaleza capilar entre sus partículas. En suelos finos no 
homogéneos, con diferentes rangos de tamaños, la acción de las patas de cabra 
también es unir entre si las distintas capas de material compactado, pues al quedar 
distorsionada la superficie de cada capa, se compacta junto con la siguiente, lo que 
elimina la tendencia a la laminación. En arcillas blandas francas, además de que tiene la 
posibilidad de eliminar grumos, el rodillo pata de cabra resulta muy conveniente por la 
acción de amasado ya descrita. En épocas recientes incluso se ha combinado la acción 
de los rodillos pata de cabra con la vibración, para incrementar la concentración de 
fuerzas sobre áreas pequeñas y favorecer el poder rompedor y mezclador de estos 
equipos. 

Se han desarrollado dos tipos de compactadores que pueden considerarse como 
variantes del rodillo pata de cabra tradicional: el rodillo de rejillas y el segmentado. 

RODILLO DEREJILLAS 

___ La superficie del cilindro del equipo la constituye una parrilla o malla fabricada con· barras 
de acero, que forman una cuadricula. 

El rodillo de rejillas se ha venido utilizando con éxito en materiales que requieren 
disgregación, pero en realidad ha dado resultado en una gran variedad de suelos, 
incluyendo arcillas homogéneas o mezclas de arenas, limos y arcillas, con abundancia 
de finos. Suelen lastrarse con bloques de concreto o arena húmeda para elevar su 
presión de contacto. 

RODILLO SEGMENTADO 

Cada cilindro del equipo suele estar formado por tres ruedas adosadas, de aro 
interrumpido, lo cual forma la segmentación que da su nombre al equipo. 

El rodillo segmentado se ha utilizado sobre todo con materiales que requieren 
disgregación, pero su uso se ha extendido a varios tipos de suelo, incluso las arcillas no 
muy plásticas. 
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11.1.4 COMPACTADORES POR VIBRACION 

RODILLOS VIBRATORIOS 

Estos rodillos funcionan disminuyendo temporalmente la fricción interna del suelo. La 
vibración provoca un reacomodo de las partículas que da por resultado un incremento 
del peso volumétrico del suelo. 

Estos rodillos pueden producir un gran trabajo de compactación en relación a su peso 
estático ya que la principal fuente de trabajo es la fuerza dinámica de compactación. 

Como la resistencia de los suelos plásticos depende de la cohesión, la eficiencia de 
estos rodillos está casi limitada a suelos granulares. 

Buscando extender ventajas a suelos cohesivos se han desarrollado rodillos pata de 
cabra vibratorios, en lo que la fuerza y la amplitud de vibración se han aumentado, y se 
ha disminuido la frecuencia. Con el mismo objeto se han acoplado dos rodillos 
vibratorios, • fuera de fase •, a un marco rígido para obtener efecto de amasamiento. 

11.2 OBJETIVOS DE LAS PRUEBAS DE COMPACTACION 

los procesos de compactación de campo son en general demasiado lentos y costosos 
como para reproducirlos a voluntad, cada vez que se desee estudiar cualesquiera de 
sus detalles; no proporcionan un modo práctico de disponer de una herramienta de 
análisis, estudio e investigación, tal como lo requiere el problema de la compactación de 
suelos, con sus muchas complicaciones y complejidades. Así, la tendencia a desarrollar 
pruebas de laboratorio que se reproduzcan fácil y económicamente aquellos procesos 
debió de ser obvia para cualquiera que se interesa ( e interese ) en racionalizar las 
técnicas de campo y en conocer más un proceso tan dificil e importante. 

Las mismas razones inducen a las pruebas de laboratorio a ser base de estudios para 
proyecto y fuente de información para planear un adecuado tren de trabajo de campo. 

Actualmente se hacen dos usos principales de las pruebas de compactación de 
laboratorio. En el primero, se compactan los suelos para obtener datos para proyecto de 
estructuras de tierra; esta información se refiere a resistencia, deformabilidad, 
permeabilidad, susceptibilidad al agrietamiento, etc. El segundo uso que se hace de las 
pruebas de compactación es con fines de control de calidad; en este caso, la prueba 
funciona fundamentalmente como un índice comparativo del peso volumétrico de 
laboratorio y de campo. 

11.3. PROCEDIMIENTOS DE COMPACTACION EN EL LABORATORIO. 

Las pruebas de compactación que se realizan en el laboratorio pueden agruparse en 
alguno de los siguientes casos: 

a) Pruebas estáticas 
b) Pruebas dinámicas 
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e) Pruebas por amasado 
d) Pruebas por vibración 

11.3.1 PRUEBAS ESTATICAS 

PRUEBA PORTER 

En esta prueba se compacta al suelo colocándolo dentro de un molde cilíndrico de 15.24 
cm ( 6" ) de diámetro; el suelo se dispone en tres capas acomodándolo con 25 golpes de 
una varilla con punta de bala, lo que no significa una compactación intensa, pues la 
varilla es ligera y la altura de caída es la mínima utilizable por el operador para una 
manipulación cómoda. la compactación propiamente dicha se logra al aplicar al conjunto 
de las tres capas una presión de 140.6 Kg. 1 cm2

, la cual se mantiene durante un minuto. 

PRUEBA PORTER SOP 

Este método de prueba sirve para determinar el peso volumétrico seco máximo y la 
humedad óptima en suelos con partículas gruesas que se emplean en la construcción de 
terracerias; también se puede efectuar en arenas y en materiales finos cuyo índice 
plástico sea menor de seis. El método consiste en preparar especímenes con material 
que pasa Ía malla de 25.4 mm ( 1" ), a los que se agregan diferentes cantidades de agua 
y se compactan con carga estática. Una vez preparado el material, el procedimiento de 
prueba es como sigue: 

1) Colóquese el material preparado dentro del molde en tres capas; con la punta de la 
varilla metálica de 1.9 cm (%·)de diámetro y 30 cm de longitud, désele a cada una de 
las capas 25 golpes, uniformemente distribuidos. 

2) Al terminar la colocación de la última capa, tómese el molde que contiene el material, 
colóquese en la máquina de compresión y compáctese el material aplicando lentamente 
carga uniforme, de manera que se alcance en un lapso de 5 minutos la presión de 140.6 
kg. 1 cm2 

, equivalente a una carga de 26.5 toneladas, aproximadamente; manténgase 
esa carga durante un minuto y hágase la descarga en el siguiente minuto. Al llegar a la 
carga máxima revisase la base del molde; si está ligeramente humedecida, el material ha 
alcanzado la humedad óptima de compactación y su peso volumétrico seco máximo. 

3) Si al llegar a la carga máxima no se humedece la base del molde, la humedad con 
que se preparó la muestra es inferior a la óptima; por lo tanto prepárese otra fracción 
representativa del material y adiciónesele una cantidad de agua igual a la del espécimen 
anterior más 80 cm3

. 

4) Repítanse los pasos 1 y 2 en este material ya preparado. Prepárense los 
especímenes que sean necesarios siguiendo los mismos pasos anteriores, hasta lograr 
que en uno de ellos se inicie el humedecimiento de la base del molde con la carga 
máxima. 

5) Si antes de llegar a la carga máxima se humedece la base del molde por haberse 
iniciado la expulsión de agua, la humedad con que se preparó la muestra es superior a la 
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óptima. En este caso procédase como en el párrafo 3, pero en vez de adicionar 80 cm3 

se reduce esa cantidad en cada una de las nuevas fracciones representativas del 
material, hasta lograr que en una de ellas se inicie el humedecimiento de la base del 
molde con la carga máxima. 

6) Al terminar la compactación del espécimen preparado con la humedad óptima, 
quítese el molde de la máquina de compresión y determínesele la altura ( he ), restando 
la altura total del molde la altura entre la cara superior del espécimen y el borde superior 
del molde; regístrese este valor en cm, con aproximación de un décimo de milímetro. 

' 

7) Pésese el molde de compactación que contenga el espécimen compactado y anótese 
dicho peso, en kilogramos, con aproximación de un gramo. 

8) Sáquese el espécimen del cilindro, córtese longitudinalmente y de la parte central 
obténgase una muestra representativa y efectúese en la muestra la determinación del 
contenido de agua, anotando su valor. 

11.3.2 PRUEBAS DINAMICAS 

PRUEBA DE COMPACTACION POR IMPACTO TIPO PROCTOR. PRUEBA PROCTOR 
(AASHO) ESTAND_AR f.; 

Con esta prueba se determina la relación entre el peso volumétrico y el contenido ·de 
agua de los suelos. Existen 4 alternativas de prueba: 

- Método A. Molde de 4" , suelo que pasa la malla # 4 , E = 
- Método B. Molde de e· , suelo que pasa la malla # 4 , E = 
-Método C. Molde de 4", suelo que pasa la malla de 3/4 •. E= 
- Método D. Molde de 4" , suelo que pasa la malla de 3 1 4" , E = 

Preparación de la muestra 

1) Identificar el material 

2) Para esta prueba se requiere una muestra representativa de suelo, debidamente 
cuarteada, con peso comprendido entre 2.5 y 3.0 Kg. para cada fracción de 
suelo que se necesite para el ensaye. Se seca al aire lo necesario para 
facilitar su disgregación. 

· 3) Disgregar grumos con la mano de mortero cubierta de hule cuidando de no 
romper granos individuales. 

4) A la muestra disgregada se la criba por la malla número 4 

5) Obtener contenido de agua 
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6) Como la curva peso volumétrico seco-contenido de agua debe definirse entre 6 u 
8 puntos ( la mitad de ellos abajo del contenido óptimo de agua y la otra mitad 
arriba ) , prepárense las mismas porciones de suelo en recipientes con el 
contenido de agua deseado y déjense en reposo por lo menos 24 horas, con tapa 
hermética ; esto facilita una bi.Jena mezcla del agua y los finos. Si la plasticidad es 
alta deberá almacenarse el material por lo menos dos días. ·Las porciones de 
suelo deberán diferir en su contenido de agua de un espécimen a otro en dos 
puntos de porcentaje aproximadamente. Utilícese agua de buena calidad y 
mézclese al suelo con atomizador. 

7) Pésese el molde Proctor con la placa - base adosada. 

8) Colóquese el collarín de extensión sobre el molde. 

Procedimiento de prueba 

Se detallara el método A: 

1) Selecciónese una de las muestras representativas de 3 Kg. 

2) Divídase la muestra en le número de porciones que se requiera, según las 
capas que vayan a disponerse en el molde de 10.16 cm ( 4") de diámetro; en 
le caso presente serán 3 capas. El molde tendrá instalada su extensión y deberá 
llegarse a un espesor total compactado de 13 cm. Compáctese cada capa con 
25 golpes del pisón ( 5.08 cm de diámetro y 2.49 kg. de peso ) y 
distribuyéndolos uniformemente y con la altura de caída de 30.48 cm ( 12" ). 
Durante la operación el molde deberá apoyarse en una base rígida. Después 
de la compactación, remuévase la extensión del molde y enrásese el suelo 
compactado, utilizando la regla metálica. Pésese el conjunto y réstese la tasa del 
molde, para tener el peso húmedo del material. Divídase entre el volumen del 
molde, para obtener el peso volumétrico de la masa de suelo (Y m ). 

3) Retírese el material del molde, sin desmoronarlo y divídase el espécimen en dos 
porciones según un plano vertical por el centro de la sección transversal. Tómese 
una muestra representativa de una de las caras del corte y determínese el 
contenido de agua del suelo. 

4) Continúense las determinaciones con las otras porciones de material con 
diferentes contenidos de agua, de preferencia en orden creciente, hasta que no 
cambie o diminuya el peso volumétrico húmedo del suelo. 

PRUEBA DE COMPACTACION 

1) De la muestra ya preparada y que ha pasado por la malla # 4, se toman 
aproximadamente 2.5 Kg., se ponen en la charola y se dejan secar al aire en 
caso de que este muy húmeda. 

2) Se revuelve perfectamente el material, tratando de que el agua agregada se 
distribuya uniformemente. 
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3) Usando el cucharón se vacía en el cilindro Proctor, previamente armado con su 
extensión, material suficiente para obtener una capa floja de unos 8 cm de 

. espesor. 

4) Esta capa se compacta mediante 20 golpes de pistón ( de 5 cm de diámetro y 
2.75 kg. de peso ), procurando repartirlos en toda su superficie y usando la guía 
metálica ( de 48 cm de longitud ) para que la altura de caída sea la misma. Los 
golpes del pistón se dan levantando éste hasta el nivel superior de la guía y 
dejándolo caer libremente. 

5) Se vuelve a vaciar material en el cilindro para tener una segunda capa que, 
agregada a la primera, dé altura total de unos 11 ó 12 cm, compactándola del 
modo que la primera. 

6) En idéntica forma, se procede con la lencera capa, procurando que una vez 
compactado el material, la superficie esté 1 ó 2 cm anriba del ensamble en la 
extensión. 

7) 

8) 

--- 9) 

Al terminar la compactación de las tres capas, con una ·espátula de cuchillo se 
recorre el perímetro exterior de la extensión para despegar el material y se quita· 
cuidadosamente la extensión, enrasando la muestra al nivel superior del cilindro 
y rebanando el material sobrante con un enrasador. 

Se limpia exteriormente el cilindro y se pesa con la muestra compactada en el 
platillo de la báscula, aproximando la lectura hasta los 5 g. El peso obtenido 
se anota en el registro de cálculo. 

En una cápsula de porcelana vidrio refractario, previamente numerado y tarado, 
se toma una porción de la muestra compactada, aproximadamente 100 g, y se 
pesa al 0.1 de gramo en la balanza, anotando el valor. 

1 O) Se desarma el cilindro Proctor con objeto de extraer fácilmente el material. 

11) Para poder definir las condiciones óptimas del material, es necesario efectuar 
cuatro o cinco veces los pasos anteriores, incrementando en cada ensayo el 
contenido de agua. 

12) Todas las cápsulas que contienen la muestra húmeda de cada ensayo se colocan 
dentro de un horno a 1100 C. durante 18 horas como mínimo. Transcunrido este 
lapso se retiran del horno, dejándolas enfriar dentro de un desecador y se pesan, 
registrando el valor correspondiente. 

11.3.3. PRUEBAS DE COMPACTACION POR AMASADO 

PRUEBA POR COMPACTACION POR AMASADO HARVARD MINIATURA 
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Con este método de prueba se determina el peso volumétrico seco máximo y la 
humedad óptima en suelos finos plásticos, con partículas menores de 2 mm. 

Preparación de la muestra 

1) Identificar el material 

2) Para esta prueba se requiere una muestra representativa de suelo, debidamente 
cuarteada, con peso comprendida entre 1 y 1.5 kg. Se seca al aire lo necesario 
para facilitar su disgregación. 

3) Disgregar grumos. 

4) A la muestra disgregada manualmente se le criba por la malla número 10. 

5) Obtener contenido de agua. 

6) Como la curva peso volumétrico seco-contenido de agua debe definirse entre 6 u 
8 puntos ( la mitad de ellos abajo del contenido óptimo de agua y la otra .mitad 
arriba ), prepárense las mismas porciones de suelo en recipientes con el 
contenido de agua deseado y déjense en reposo por lo menos 24 horas; esto 
facilita una buena mezcal del agua y los finos. Las porciones de suelo deberán 
diferir en su contenido de agua de un espécimen a otro en dos puntos de 
porcentaje aproximadamente. utilícese agua de buena calidad y mézclese al 
suelo con atomizador. 

Procedimiento de prueba. 

1) Con el molde ajustado a su base y provisto de su extensión, colóquese en él la 
cantidad que se requiera de suelo en su estado suelto. La colocación del suelo 
dentro del molde deberá hacerse en el número de capas que se necesite ( por lo 
común cinco ); nivélese cada capa presionándola ligeramente con un pistón de 
hule. 

2) Después de ajustar apropiadamente el resorte del pisón, insértese en el émbolo 
del pisón y presiónese hasta que el resorte se comprima hasta su tope. Quítese la 
presión . cámbiese ligeramente de posición el émbolo y repítase la operación, 
repartiendo así la presión aplicada de manera uniforme en la superficie de cada 
capa, hasta completar el número de aplicaciones necesarias. 

3) Repítase este procedimiento para cada capa; procúrese que la capa superior 
sobresalga del molde por lo menos 1 cm ( entrando en la extensión metálica del 
mismo). 

4) Trasládese del conjunto del molde al aditamento para retirar la extensión; 
presiónese firmemente el émbolc del propio aparato y, a la vez, accionando el 
mecanismo extractor, suéltese el collar metálico del molde y del suelo 
compactado. 
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5) 

6) 

7) 

8) 

9) 

Quítese el molde de su base y enrásese con cuidado su borde superior con una 
regla metálica. Verifíquese también con la regla el enrasamiento del borde inferior 
del molde. 

Pésese el molde que contiene al suelo compactado, con aproximación de 0.1 g. 

Extráigase la muestra del molde utilizando el extractor y colóquesela en un 
recipiente apropiado para introducirla al hamo y detemninar su contenido de agua. 

Compáctense otros especímenes con contenidos de agua crecientes, hasta que 
el peso húmedo de la muestra valla creciendo, hecho que señala que se ha 
sobrepasado el contenido de agua óptimo. 

Calcúlese el peso volumétrico seco correspondiente a cada contenido de agua, 
mediante la fórmula 

y dibújese la curva de compactación para obtener el peso volumétrico máximo y 
el contenido óptimo de agua. 

"· 
1 O) Se desea, Cámbiese el procedimiento de compactación variando el número á e 

aplicaciones del pisón por capa, la presión por capa o el número de capas. 

PRUEBA DE HVEEM, DE COMPACTACION POR AMASADO 

Esta prueba tiene por objeto representar en le laboratorio las condiciones de amasado 
que producen los equipos de compactación de campo. 

Procedimiento 

1) En los siguientes incisos se describe el procedimiento nomnal de fabricación del 
espécimen para suelos y agregados con finos que posean suficiente cohesión 
natural para mantener a los especímenes intactos durante los procesos de 
prueba. Los materiales sin cohesión, tales como agregados para bases, requieren 
del uso de canastillas de papel como ayuda para poder manejarlos sin que sufran 
alteraciones. 

2) Colóquese el molde en el collarín con mango, que tiene un disco de hule de 10.00 
cm ( 3-15/16") de diámetro y 0.32 cm ( 1 1 8 •) de espesor, pegado a la placa. 
Ajústese el molde para dejar un espaciamiento de 0.32 cm ( 1 1 8 • ) entre el 
borde inferior del molde y la base del molde con mango. Sujétese un disco de 
cartulina de 10 cm ( 3-15/16") dentro del molde, sobre el disco de hule. Póngase 
_en su lugar la extensión con embudo y el molde sobre la placa giratoria del 
compactador y atomíllese. 
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3) 

4) 

5) 

6) 

7) 

8) 

9) 

111. 

111.1 

Colóquese una muestra bien mezclada en el alimentador, con el material suelto y 
bien distribuido a lo largo de toda su extensión. 

Echese a andar el compactador y ajústese la presión del aire del compactador a 
1.05 Kg. 1 cm2 

( 15 lb 1 in2 
), lo cual equivale a una presión en el pisón de 

aproximadamente 16.85 kg 1 cm2 
( 240 lb 1 in2 

). Espérese hasta que el pisón 
alcance su posición más baja antes de colocar al material en el molde. 

Con una espátula vallase depositando el material del alimentador en el molde de 
manera que se cubra su fondo; el resto de la muestra se vaciará en 20 partes 
iguales, una en cada aplicación del pisón; después proporciónense 10 
aplicaciones más para asentar y nivelar todo el material. Levántese y límpiese el 

pisón y colóquese un disco de hule de 1 o cm de diámetro en la parte superior del 
espécimen. Si durante todas las operaciones anteriores la presión de 1.05 kg 1 
cm2 resultó excesiva y produjo levantamiento del material alrededor del pisón, 
podrá bajarse dicha presión. 

Aflójese el molde dentro del collarín con mango, manipulando los tomillos, bájese 
el pisón e increméntese la presión del aire hasta obtener una presión en el pisón 
de 24.6 kg 1 cm2 

( 350 lb 1 in2 
), lo que normalmente se logra con una lectura de 

1.48 kg 1 cm2 
( 21 lb 1 in2 

) en el manómetro que mide la presión del aire. 

Las arcillas pueden requerir presiones de compactación menores, pues en ellas el 
pisón penetra con facilidad; en estos casos la penetración del pisón deberá ser el 
factor que se observe; se debe buscar que no sea mayor que 0.64 cm ( 1 1 4 • ). 

Aplíquese 100 veces el pisón al espécimen. 

Si antes de las 100 aplicaciones aparece agua libre en la base del molde, 
deténgase el proceso de inmediato y anóíese el numero de aplicaciones. 

COMPORTAMIENTO MECANICO DE SUELOS COMPACTADOS 

SUELOS FINOS PLASTICOS 

111.1.1. FACTORES QUE INFLUYEN EN EL COMPORTAMIENTO MECANICO 

ESTRUCTURA DEL SUELO, CAMPO VS LABORATORIO 

La estructura y las propiedades ingenieriles en el material compactado dependen 
grandemente del método o tipo de compactación, de la energía aplicada del tipo de 
suelo y del contenido de agua. Por ejemplo, en el caso de las<arcillas las investigaciones 
han demostrado que cuando éstas son compactadas con contenidos de agua abajo del 
óptimo, la estructura de los suelos es esencialmente independiente de la forma y del tipo 
de compactación. A la humedad óptima, sin embargo, el tipo de compactación tiene un 
efecto significativo en la estructura, resistencia, compresibilidad, etcétera, del suelo. la 
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estructura del suelo se vuelve incrementadamente dispersa si se va aumentando el 
contenido de agua. En al rama izquierda de la curva de compactación los suelos son 
siempre floculentos, mientras que en la rama derecha la estructura del suelo se vuelve 
más orientada o dispersa. En al figura 4, por ejemplo, la estructura en el punto e es más 
orientada que en el punto A ( en donde el suelo tiene una estructura floculenta, grumosa, 
o en castillo de naipes). Ahora si se e incrementa la energía de compactación el suelo 
tiende a ser más orientado que en el punto A; Del lado derecho, la estructura del suelo 
en el punto D será algo más orientada que en el punto C, aunque el efecto es menos 
significativo que en el lado izquierdo. 

La diferencia de propiedades que el suelo pueda tener con los diversos métodos de 
compactación que se utilizan, considerando un mismo nivel de energía, al compararlos, 
se espera que se deban únicamente a una diferencia en las estructuras, la cual seria 
atribuible sólo a diferencias en la magnitud de las deformaciones angulares inducidas por 
el método de compactación. En el máximo grado de orientación se logra por amasado y 
el mínimo por compactación estática. 

A estructuras muy diferentes en el suelo corresponden propiedades fundamentales 
también muy diferentes. Por otro lado, casi todos los procesos de compactación de 
campo más usados, excluyendo la vibración, incluyen en mayor o menor grado efectos 
de amasado, en tanto que la compactación estática del laboratorio no puede 
considerarse representativa de ningún método actual de campo y, por ende, el uso de 
una prueba estática de laboratorio para estudios de suelos con fines de proyectar una 
estructura de tierra deberá cuestionarse seriamente. En el campo, el rodillo pata de 
cabra produce mayor orientación de partículas que el neumático. 

SOLICITACIONES EN EL MATERIAL COMPACTADO ,. 

Al aumentar la energía de compactación, el aumento del peso volumétrico será tanto 
mayor cuanto menor sea el contenido de agua del suelo; cualquier incremento de 
energía que se aplica a un suelo con contenido de agua superior al óptimo se utiliza en 
producir deformación angular, pero no reducción de volumen; esto se debe a que un 
suelo con contenido de agua alto es más deformable y tiene bajo contenido de aire y por 
tanto, fase fluida menos compresible. 

PREPARACION DEL SUELO 

Como se detallará mas adelante, el rehuso y no lograr una homogénea compactación y, 
por ende, en el comportamiento mecánico de los suelos compactados. 

111.1.2. PERMEABILIDAD 

La permeabilidad de un suelo compactado depende de su relación de vacíos, de su 
estructura y de su grado de saturación. la permeabilidad puede relacionarse con el 
cuadrado de la relación de vacíos del suelo. 

Para una misma energía, la permeabilidad de un suelo compactado disminuye al 
aumentar el contenido-de agua y alcanza un mínimo próximo al contenido de agua 
óptimo; si incrementamos la energía utilizada el coeficiente de permeabilidad disminuye 
porque baja la relación de vacíos del suelo ( incrementándose con ello el peso 
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específico seco ). El cambio en la permeabilidad, modificando el contenido de agua, se 
ilustra en la figura 5, donde puede observarse que la permeabilidad tiene un orden de 
magnitud más alto para contenidos de agua abajo del óptimo, que para contenidos arriba 
del óptimo. 

La estructuración es el factor que más afecta a la permeabilidad de un suelo 
compactado. A mayor contenido de agua y a mayor distorsión producida por la 
compactación ( a lo que corresponde mayor orientación en las partículas ) se obtiene 

. menor permeabilidad y las diferencias por este efecto son muy importantes. 

La figura 6 muestra las diferencias de penneabilidad que se obtuvieron para un suelo 
que se compactó en el campo con rodillo pata de cabra y en el laboratorio con un 
compactador de amasado, llegando siempre al mismo peso volumétrico seco con el 

·-- mismo contenido de agua. 

111.1.3 COMPRESIBILIDAD Y EXPANSION 

Cuando un suelo arcilloso cambia de volumen existen dos componentes de deformación 
a nivel estructural. En primer lugar, la correspondiente a variaciones de las distancias 
entre las partículas con grado de orientación constante, y en segundo la que ocurre por 
reducciones de las distancias medias de las partículas, sin que cambie su distancia 
mínima por aumento de grado de orientación. 

Si se compactan dos muestras de un suelo arcilloso con los mismos métodos y energías 
de compactación y al mismo peso volumétrico seco, pero empleando en un caso una 
humedad menor que la óptima y en el otro mayor, se obtiene un comportamiento en 
procesos de carga como la que se muestra en la figura 7. 

En primer lugar, la muestra que se compactó en el lado húmedo ( muestra 2 ) exhibe 
una curva de compresibilidad con la forma típica regular que corresponde al tipo de 
suelo de la prueba ( arcilloso ), en tanto que la muestra 1, compactada del lado seco, 
presenta una curva de compresibilidad que se diría compuesta de dos curvas 
convencionales. En suelos que se compactaron por amasado, se ha observado que la 
presión a la que aparece la transición, con variación brusca de pendiente, es ligeramente 
menor que el esfuerzo de compactación. Al parecer el aumento del coeficiente de 
compresibilidad ( pendiente abrupta ) se debe al predominio de la tendencia a la 
aproximación de las partículas con aumento del grado de compactación. 

En segundo lugar, bajo presiones pequeñas, el coeficiente de compresibilidad del suelo 
compactado en el lado seco es menor que el del suelo que se compactó en el lado 
húmedo, pero esta situación se invierte bajo presiones grandes. Esto se debe a que bajo 
poca presión ocurren cambios insignificantes en el grado de orientación de las partículas 
de las dos muestras, y al ser mayor en la muestra 2 la distancia mínima entre partículas, 
la resistencia que oponen para aproximarse es más grande en esta muestra que en la 1; 
bajo grandes presiones, en la muestra 1 ( del lado seco ) ocurren deformaciones 
volumétricas debidas al aumento del grado de orientación de las partículas por colapso, 
que no tienen lugar en la muestra 2. Bajo presiones muy altas ambas muestras llegan a 
la misma relación de vacíos, pues en las dos llega a una estructuración similar. 
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La expansión de arcillas compactadas con contenidos de ·agua abajo de la humedad 
óptima, es grande; cuentan con una deficiencia relativa de agua y por eso tienen la 
tendencia de absorber agua y expanderse más que las compactadas con contenidos de 
agua por arriba de lo óptimo. La expansibilidad crece con la energía de compactación. 
Los suelos compactados con contenido de agua abajo del óptimo son, en general, más 
sensibles a )9s cambios de ambiente. lo contrario sucede para la contracción, como se 
muestra en la figura 9, donde se observa que los suelos compactados con contenidos de 
agua arriba del óptimo, tienen una contracción mas alta. También se observa en la figura 
8 el efecto que tiene el método de compactación en la contracción del suelo. 

111.1.4 RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE 

La resistencia al desplazamiento relativo de las partículas de un suelo arcilloso depende 
del esfuerzo normal efectivo y del valor medio de la distancia mínima entre partículas, la 
resistencia aumenta cuando dicho valor medio disminuye. 

En los suelos finos compactados suelen desarrollarse presiones neutrales negativas, una 
vez que la compactación a sido terminada. estas presiones negativas dependen 
fundamentalmente del grado de saturación del suelo. Las presiones negativas 
desarrolladas en el agua son mayores a menor grado de saturación inicial y hacen que 
sea también mayor la resistencia del suelo compactado y menor su deformabilidad. .:'! 

,. 
COMPORTAMIENTO EN PRUEBA RAPIDA (SIN CONSOLIDACION Y SIN DRENAJE) ., 

Puesto que el grado de saturación influye mucho en las propiedades de los suelos 
compactados, la respuesta de una misma muestra en prueba triaxial rápida dependerá 
de si se la ensaya éon el grado de saturación que adquiere cuando se compacta, o de si 
se satura a volumen constante antes de probarla. En el primer caso, la resistencia es 
función de la presión de confinamiento en la cámara, pues la compresibilidad del aire 
hace que la relación de vacíos varíe con tal presión; en el segundo caso, el 
comportamiento del suelo es independiente de la presión en la cámara. 

Las muestras compactadas con contenidos de agua abajo del óptimo tiene más 
resistencia que las compactadas con contenidos de agua arriba de la humedad óptima. 
La resistencia de un suelo con contenido de agua arriba de la humedad óptima también 
depende un tanto del tipo de compactación, debido al diferencias en la estructura del 
suelo. Si se humedecen las muestras el cuadro cambia debido a la expansión, 
especialmente para contenidos de agua abajo de la humedad óptima. la figura 10 
muestra las curvas de resistencia para una arcilla compactada por amasado, para tres 
diferentes energías de compactación. las curvas muestran la resistencia definida como el 
esfuerzo requerido para provocar 5 y 25% de deformación. 

COMPORTAMIENTO EN PRUEBA RAPIDA CONSOLIDADA 

Algunas investigaciones indican que para una misma humedad de compactación la 
resistencia aumenta con el peso volumétrico; a mayor peso volumétrico en la 
compactación, resultará mayor la resistencia después de la consolidación, al comenzar la 
aplicación del esfuerzo desviador, resultando así menores presiones neutralé·s. 
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A si mismo peso volumétrico de compactación, la resistencia crece con la humedad de 
compactación; cuanto más alta es la humedad de compactación, más compresible es el 
suelo y mayor el peso volumétrico que se obtiene después de la consolidación, 
inmediatamente antes de aplicar el esfuerzo desviador, lo que conduce a mayores 
resistencias. 

COMPORTAMIENTO EN PRUEBA LENTA 

A un contenido de agua de compactación, constante, la resistencia en prueba lenta 
crece con el peso volumétrico seco, por el menor espaciamiento que logran las 
partículas. A peso volumétrico seco constante, la compresibilidad del suelo crece con el 
contenido de agua de compactación y por esta razón diminuye el espaciamiento de las 
partículas en el instante de la falla. 

RESISTENCIA A LA EROSION INTERNA 

la resistencia de los suelos finos compactados a la tubificación y otros efectos de las 
fuerzas de filtración, depende de la trabazón entre sus partículas determinadas por la 
geometría de la estructura y por la magnitud de las fuerzas electromagnéticas entre 
partícula. La compactación de suelos del lado seco del óptimo produce bajo grado de 
orientación y alta permeabilidad. Si en tal caso ocurre flujo y se lava el suelo con agua 
con baja concentración de sales, aumentarán las fuerzas de repulsión entre partículas, 
favoreciéndose en arrastre de las mismas. Si la compactación se hace. del lado de las 
humedades mayores que la óptima se tiene, por efectos contrarios, menor 
susceptibilidad a la tubificación. 

VALOR RELATIVO DE SOPORTE ( V.R.S) 

~ la figura 11 muestra la variación del valor relativo de soporte de una arcilla limosa con las 
condiciones de compactación; el valor relativo de soporte depende tanto del contenido 
de agua como del peso volumétrlco que se alcance. Para especímenes que se prueban 
después de ser saturados se obtiene una curva parecida a la de compactación, debido a 
la absorción de agua y expansión que sufre el espécimen durante la saturación. La figura 
muestra también la expansión que sufren los especímenes en funCión del contenido de 
agua con que se compactaron; se ve la conveniencia de compactar los suelos 
expansivos en el lado húmedo, independientemente de que en tal caso se llegue a un 
menor valor relativo de soporte. 

EFECTOS DE TIEMPO 

Las investigaciones indican que el paso del tiempo afecta de manera significativa a la 
resistencia de las arcillas compactadas. La figura 12 muestra un ejemplo de este hecho. 
Una arcilla limosa con notables propiedades tixotrópicas se probó hasta la falla en 
compresión simple con velocidades de aplicación de la carga que variaron desde 5 
minutos, hasta 10 días, en dos series de pruebas, en un caso realizadas inmediatamente 
después de la compactación y en el otro caso tras un periodo de almacenamiento de 18 
dias a humedad y peso volumétrico constantes. La resistencia se definió como el 
esfuerzo desviador requerido para causar al espécimen una deformación unitaria de 
10%. 
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En los especímenes que se probaron inmediatamente después de la compactación se 
produjo una disminución ligera de la resistencia entre tiempos de carga de 5 y 100 
minutos, de manera que la resistencia fue 30% mayor en una prueba de 10 días que. en 
la prueba estándar que dura aproximadamente 10 minutos. 

En los especímenes que se probaron después de 18 días de almacenamiento, la 
resistencia disminuyo algo con el tiempo de carga hasta un día y después aumento 
ligeramente hasta 10 días, pero en este caso no se produjeron diferencias de más de 4% 
de la resistencia estándar. 

El considerable aumento de resistencia para los especímenes en que se realizaron 
pruebas largas.inmediatamente después de su compactación se debe sobre todo a 
efectos normales de tixotropia, que ocurren con rapidez y no se hace notar en las 
muestras que se almacenen. 

En general un suelo compactado gana resistencia con el tiempo 

111.2.. SUELOS GRUESOS 

Si, por ejemplo, en un aparato de corte directo se prueba una arena suelta para obtener 
su resistencia al esfuerzo cortante, se obtendrá una curva esfuerzo-deformación del tipo 
plástico, como la que se ilustra en la figura 13. Para producir deformaciones crecientes 
se necesitan esfuerzos tangenciales crecientes. en la misma prueba una arena muy 
compacta mostrara la curva esfuerzo-deformación con linea discontinua que aparece en 
la misma figura; al principio se necesita esfuerzo creciente para aumentar la 
deformación, pero una vez que se sobrepasa un valor máximo del esfuerzo, éste puede 
disminuir sin que la deformación deje de crecer ( comportamiento frágil ). Esta diferenci.a 
de comportamiento puede expresarse en términos de comportamiento; en arena 
compacta no solo es preciso vencer el rozamiento entre los granos, sino obligarto~a 
girar y moverse, rodando uno sobre otros; sin· embargo, una vez que se ha roto la 
trabazón estructural compacta inicial, se facilita mucho su movimiento relativo. Por el 
contrario, en arena suelta, la estructuración inicial es floja e inestable y es fácil iniciar el 
movimiento relativo, pero éste va produciendo estructuras cada vez, más cerradas y la 
resistencia de al arena va creciendo en forma paulatina hasta un cierto limite. Esta 
estructura es prácticamente igual a la que se llega al compactar la arena, por lo que la 
resistencia final o residual es la misma en el caso suelto y en el compacto. 

La parte inferior de la figura 13 muestra las variaciones de volumen que sufre la muestra 
durante la deformación. El volumen de las arenas sueltas disminuye desde un principio, 
a causa de la destrucción de las inestables estructuras iniciales. En las arenas 
compactas hay al principio una ligera disminución de volumen por el aumento del nivel 
general de esfuerzos, pero en seguida el proceso de deformación produce un aumento 
de volumen. En la figura se aprecia que la resistencia máxima que puede desarrollar una 
arena compacta es mucho mayor que la que puede ofrecer la misma arena, suelta. 
Naturalmente que no siempre son más favorables las características con que se 
presenta la resistencia en las arenas compactas, por ejemplo, en arena suelta se 
desarrolla siempre resistencia creciente, en tanto que la compacta exhibe una falla frágil, 
a partir de la cual su resistencia cae mucho, hecho que pudiera tener importancia en las 
aplicaciones; las arenas compactas son también susceptibles de falla progresiva. 
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La compresibilidad de las arenas compactadas también disminuye mucho respecto a la 
de las arenas sueltas. 

IV. FACTORES QUE INFLUYEN EN EL PROCESO DE COMPACTACION 

IV.1. POR PARTE DEL MATERIAL 

NATURALEZA Y ORIGEN 

Es claro que la clase de suelo con que se trabaja influye de manera decisiva en el 
proceso de compactación. Este hecho puede notarse observando las figuras 2 y 3 que 
muestran la influencia del tipo de material en la compactación. 

CONTENIDO NATURAL DE AGUA VS CONTENIDO DE AGUA DE COMPACTACION 
' 

Esto se refiere al contenido natural de agua que el suelo poseía antes de añadirle o 
quitarle humedad para compactarlo, en busca del contenido óptimo o cualquier otro con 
que se hubiera decidido realizar la prueba. 

En los procesos de campo el contenido de agua original no sólo ejerce gran influencia.en 
la respuesta del suelo al equipo de compactación, sino que también gobierna en gran 
parte el comportamiento ulterior de la masa compactada. Aunque por lo general sólo. 
pueden lograrse cambios relativamente pequeños al humedecer o secar . el suelo 
extendido en la obra, es muy aconsejable buscar siempre condiciones de humedad 
natural que no se aparten mucho de la óptima para el proceso de compactación que 
vaya a usarse; lo que significa que el material ha de ser preparado de alguna manera 
antes de ser compactado. 

En los procesos de laboratorio, el contenido natural de agua del suelo tiene especial 
influencia en las compactaciones que se logren con cierta energía, a humedades 
menores que la óptima, sobre todo cuando se procede a compactar el suelo 
inmediatamente después de la incorporación del agua. En un suelo originalmente 
bastante seco, el agua que se añada producirá mayor diferencia inmediata entre las 
condiciones de humedad interna y externa de los grumos, que en otro que originalmente 
hubiese estado más húmedo. 

PORCENTAJE DE AGREGADOS GRUESO O FINO 

La figura 2 muestra la influencia de este factor. Se observa que se tiene, en general, una 
menor eficiencia en la compactación a mayor porcentaje de finos para un suelo dado. 
también se observa en la figura la influencia de la graduación en la compactación del 
material. Entre mejor graduación se tenga del suelo más eficiente será la compactación. 

COMPETENCIA DEL GRANO VS ENERGIA DE COMPACTACION 

Un efecto que merece especial atención es la degradación estructural que sufren 
muchos suelos gruesos por el proceso de compactación, lo que se traduce en cambios 
importantes en la granulometría, de manera que la que se obtiene en el campo no es la 
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misma que se obtuvo en el laboratorio, que se traduciría en diferencias de los resultados 
de compactación~en campo y en laboratoiio. 

IV.2. POR PARTE DEL PROCEDIMIENTO DE PREPARACION DEL MATERIAL 

SECADO PREVIO Y PROCEDIMIENTO DE SECADO 

En los laboratorios, es común presentar los resultados de las pruebas de compactación 
con base en gráficas Yd - mo/o ( peso volumétrico seco "" contenido de agua ). Estas 
curvas son diferentes si las pruebas se efectúan a partir de un suelo relativamente seco 
al que se va agregando agua o si se parte de un suelo húmedo, que se va secando 
según avanza la prueba. Las investigaciones experimentales comprueban que en el 
primer caso se obtienen pesos específicos secos mayores que en el segundo, para un 
mismo suelo y con los mismos contenidos de agua: este efecto parece ser 
particularmente notable en los suelps finos plásticos con contenidos de agua inferiores al 
óptimo. 

TAMAÑO MAXIMO DE PARTICULAS Y SUSTITUCION POR FRACCION EQUIVALENTE 

El peso volumétrico aumenta al aumentar el porcentaje de gruesos hasta un cierto limite, 
arriba del cual disminuye: Si el porcentaje de gruesos es constante, pero se cambia.,la 
granulometria de ·la fracción gruesa el peso volumétrico aumenta al mejorar la 
distribución granulométrica de dicha fracción de gruesa. Por esta razón es inadecuado el 
procedimiento de compactación de laboratorio en que la fracción retenida en una malla 
se sustituye por el mismo peso del material que pasa por dicha malla y lo retiene la 
numero 4; si tal método se aplica, se obtienen resultados que pudieran desviarse 
significativamente de lo que ocurra en el campo. 

PROCEDIMIENTO DE INCORPORACION DE AGUA 

La forma usual de expresar el contenido de agua, establece solamente la proporción que 
existe entre el peso de esta y el del suelo seco, pero no explica la forma como esa agua 
se encuentra distribuida en las partículas o en los grumos del suelo. Las diferencias en la 
distribución de la humedad ejercen un efecto muy importante en la curva Yd - m o/o, 
especialmente en los suelos finos. Algunos suelos tienden a formar grumos cuando se 
les incorpora agua; para disminuir este efecto se recomienda que, en este tipo de suelos, 
la incorporación de agua se haga con un aspersor. 

TIEMPO PARA LA HOMOGENIZACION 

Cuando el suelo esta seco y se agrega agua, esta tiende a quedar en la periferia de los 
grumos, con propensión a penetrar en ellos solo después de algún tiempo. Si el lapso 
que se deja pasar entre la incorporación, es largo, se permite la incorporación uniforme 
del agua a los grumos del suelo, con la consecuente disminución de su humedad 
superficial y el aumento de las presiones capilares. 
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En los laboratorios es común que se proceda a partir de un suelo relativamente seco; se 
incorpora agua según avanza la prueba y se deja pasar el tiempo suficiente tras la 
incorporación ( 24 horas ), para permitir la distribución uniforme del agua en el suelo y 
evitar que la humedad superficial de los grumos que pudiese contener el suelo sea 
diferente a la interna. 

RECOMPACTACION O REUTILIZACION DEL MATERIAL 

En muchos laboratorios es práctica común usar la misma muestra de suelo para la 
obtención de puntos sucesivos de las pruebas de compactación; ello implica la 
continuada recompactación del mismo suelo. Se ha visto que esta práctica es 
inconveniente en lo absoluto, toda vez que la experimentación ha demostrado, que si se 
trabaja con suelos recompactados los pesos volumétricos que se obtienen son mayores 
que los que se logran con muestras vírgenes en igualdad de circunstancias, de modo 
que con suelos recompactados la prueba puede llegar a dejar de ser representativa. 

IV. 3. POR EL PROCEDIMIENTO DE COMPACTACION 

TAMAÑO DEL MOLDE 

El tamaño del molde tiene influencia en el peso específico seco obtenido para energías 
de compactación comparables. Zeigler reporta los resultados de pruebas de 
compactación hechas en moldes de 4 y 6 pulgadas en mezclas de gravas. En el molde 
de 4 • se uso el método estándar de compactación, utilizando un pistón de 5.5 lb y 25 
golpes por cada una de las tres capas ( altura del molde = 12 • ), usando un tamaño 
máximo de compactación similar, aplicando 74 golpes por cada una de las tres capas 
empleadas ( altura del molde = 12 • ) y un pistón de 5.5. lb. Se obtuvieron diferencias 
entre los resultados obtenidos de los moldes utilizados, las que variaron 
aproximadamente con la relación área de fricción- área de la sección transversal; en el 
caso del molde de 4 • esta relación ( 4.58 ) fue más grande que para el molde de 6 • 
(3.05). Se llego a la conclusión de que el molde de 6 • fue más representativo de las 
condiciones de compactación en el campo. 

FORMA DEL MOLDE . 

Se entiende que la energía de compactación deba ser repartida de manera uniforme en 
todo el volumen del suelo, es por eso que si se utilizan moldes de diferente forma puede 
haber diferencias en los resultados, debidas a diferencias en la distribución de la energía 
de compactación. 

FRECUENCIA EN LA APLICACION DE CARGAS 

Las figuras 15 y 16 muestran la influencia de la frecuencia de operación de un equipo 
compactador en varios tipos de suelos. Se observa que hay una frecuencia en donde el 
suelo alcanza su máxima densidad, por lo tanto la frecuencia en la aplicación de las 
cargas es un factor importante que hay que tomar en cuenta. 
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FIG 15 RESULTADOS DE LA COMPACTACIOtJ DE ARENA LIMOSA EN CAPAS DE 
30 cm, CON Y SIN VIBRACJON USANDO UN RODILLO VIBRATORIO 
REMOLCADO DE 7700 kg. 
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CONDICIONES QUE INFLUYEN EN LOS RESULTADOS 
DE LAS PRUEBAS DE COMPACTACION DE SUELOS. 

Manuel J Mendoza L. 
Instituto de Ingeniería U.N. A. M. 

RESUMEN Se analizan las diversas condiciones experimentales que influyen en los 
resultados de los ensayes de compactación en el laboratorio. Se trata primordialmente lo 
referente a los suelos cohesivos, enfatizando la objetividad y representatividad de las pruebas 
de laboratorio en relación a la compactación de campo. Se presentan resultados de 
propiedades mecánicas de suelos cohesivos compactados que se ven modificados por el 
procedimiento de compactación. 

1. INTRODUCCION 

1.1 Antecedentes 

Las vías terrestres, como cualquier otra obra térrea que construye el hombre como 
infraestructura para su servicio y bienestar, deben mostrar un comportamiento mecánico 
acorde a las necesidades para las que fueron construidas. Para proporcionarles a los suelos 
que constituyen esas obras las características deseables, siempre surge la compactación 
como el medio de estabilización y mejoramiento más adecuado y barato. 

La compactación -es posiblemente la actividad geotécnica más antigua que ha realizado el 
hombre: en el principio, mediante su propio paso o el de los animales en brechas y bordos. Sin · 

__ embargo, no fue sino hasta la década de 1930, con los artículos publicados por Proctor, 
cuando se establecieron de manera consiente las bases experimentales de la relación peso 
volumétrico seco, Yd - contenido de ·agua de compactación, roe - energía de compactación, Ec . 
De ese entonces a la fecha se han realizado numerosos estudios de campo y laboratorio con 
suelos compactados, cuya naturaleza trifásica determina su comportamiento mecánico 
complejo; la interacción entre fases en los suelos cohesivos compactados se complica todavía 
más por el tamaño y mineralogía de sus partículas. La mayoría de esos estudios han aportado 
conocimientos acerca del qué, estableciendo relaciones fenomenológicas entre las . 
propiedades tales como la resistencia cortante, compresibilidad y permeabilidad y por la otra, 
la relación Yd - Wc - Ec . Asimismo se ha avanzado primordialmente en el cómo, 
desarrollándose equipo de construcción con gran diferencia en peso, mecanismo de 
compactación, tracción e incluso grados de automatización y control de la operación; por su 
parte, el equipo de laboratorio se ha mecanizado y se han desarrollado medios para 
compactar por amasado y vibración acciones éstas más apegadas a la operación de campo 
con ciertos equipos y materiales. La complejidad de estos suelos aunada a su diversidad y 
variabilidad en la naturaleza, son los motivos por los que son reducidos los estudios que 
explican los por qué. Las investigaciones a nivel microscópico podrían eventualmente dar 
respuestas explicativas en el futuro mediato, con base en la observación de la estructura e 
interacción de sus componentes bajo esfuerzos externos. 

La situación anterior ha llevado a una práctica cotidiana de la compactación con cierta 
componente empírica, perdiéndose en ocasiones el concepto de la compactaciól1 como medio 
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para alcanzar ciertas propiedades ingenieriles deseadas, por el erróneo de la compactación 
por sí misrna. 

1.2 Objetivos 

Se analizan en este trabajo las diversas condiciones que influyen en los resultados de los 
ensayes de compactación en el laboratorio. Tales pruebas se tratan ya sea como el medio 
para establecer las propiedades deseadas de cierto suelo y sus parámetros de diseño para un 
problema dado, o bien como la operación para ejercer el control de calidad de cierta obra, se 
enfatiza el primer aspecto, revisando lo relativo a ·la representatividad de los ensayes de 
laboratorio. 

La mayor parte de este trabajo se refiere a los materiales térreos compactables, de acuerdo 
con la norma mexicana ( Ref. 1 ), y de éstos los que poseen un porcentaje apreciable de 
suelos finos, lo que les proporciona un comportamiento cohesivo. Tales suelos podrán 
presentarse en el cuerpo de terracerias o bien en la capa sub-rasante de vías terrestres. 

2. REPRESENTATIVIDAD DE LAS PRUEBAS DE LABORATORIO 

2.1 Principio de representatividad 

Un principio básico general de los ensayes de laboratorio es que el material de prueba sea lo 
mas semejante en características mecánicas al material del prototipo y que además, se vea 
sometido a equivalentes acciones externas tales como esfuerzo aplicado o gradiente hidráulico 
de la obra real. En lo que se refiere a la compactación de suelos, esta representatividad se ha 
intentado dar por impactos o presión estática, primero, y por amasado o vibración, o bien con 
alguna combinación de estos procedimientos, en años más recientes. 

2.2 Tipos de compactación y su representatividad 

El procedimiento de impactos sistematizado por Proctor vio pronto la apanoon del 
procedimiento de presión estática propuesto por Portar, iniciándose así una discusión que 
todavía persiste entre quienes defienden la técnica de impactos que permite definir con 
facilidad la energía de compactación y aquéllos que consideran que la aplicación de presión 
estática es más simple y rápida, y por tanto, un ensaye más conveniente. 

La mayor parte de los estudios ( Ref. 2 y 3 ) realizados al respecto, se han enfocado a la 
comparación de los pesos volumétricos secos máximos y de los contenidos óptimos de agua 
de distintos suelos, en ambas pruebas de compactación en el laboratorio. De esta manera se 
ha podido verificar que los valores de Y•· max resultantes de los ensayes Proctor SOP y Portar 
SOP son comparables y parece existir una relación confiable entre ellos. En general se puede 
señalar que un suelo cuyo producto • lp . ( o/o < 200 ) • es mas alto, se compacta más 
eficientemente por medios estáticos que por impactos y viceversa. 

Sin embargo la discusión de estos tipos de compactación con base sólo en el Y•. max que 
alcanzan en cada una de ellas, excluye a las propiedades mecánicas generadas por uno y por 
otro tipo de densificación. Unos resultados que muestran la importancia de esta consideración 
son los representados en la Ref. 4 y que se resume en la tabla l. Al compactar 15 
especímenes de cada suelo y con cada tipo de compactación, en los que se reprodujeron el 
mismo peso volumétrico seco y semejante contenido de agua, se obtuvo que los valores 
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relativos de soporte en condiciones saturadas de los especímenes compactados 
estáticamente, fueron prácticamente del doble de los densificados por impactos. 

La consideración de la cabal representatividad de un ensaye de compactación de laboratorio, 
es de particular importancia para especificar racionalmente la compactación de campo; no así 
para el control de calidad de la misma, para cuya realización se pueden emplear incluso otras 
técnicas indirectas. 

Tabla l. Comparación de los valores relativos de soporte para suelos compactados 
estáticamente y por impactos ( Ref. 4 ) 

% 
Suelo wl lp que pasa 

% Malla 200 
1 38 18 29 

2 43 20 74 

3 40 20 90 

X = valor promedio 
cv = coeficiente de variación 

\1 1:) 

IMPACTOS 
X cv 
11.1 7.6 

12.4 5.6 

11.7 6.5 

e:: 
P. ESTATICA 
X 
21.8 

22.1 

22.5 

cv 
4.2 

1.8 

1.9 

. 
' 

.;, 

Por otra parte, al compactarse entre sí dos tipos de compactación de laboratorio y al no ,., .. 
establecer ninguna relación con los resultados de la compactación de campo, se desvirtúa o e¡ 
no se atiende al principio de que • .... las pruebas de laboratorio sólo se justifican en términos \ 
de representatividad de los procesos de campo que producen ", Ref. 5 ; así pues, persiste la , 
pregunta acerca de cuál tipo de compactación de laboratorio representa más fielmente la ·.1 
compactación que ejercen los equipos modernos de compactac:ión en el campo. 

; 

La representatividad de las pruebas de impacto se ha puesto en duda, ya que la acción 
dinámica del impacto, las paredes rígidas del molde ejercen cierto confinamiento lateral de las 
partículas, lo cual no ocurre en el campo por el reducido confinamiento superficial. 

Por otra parte, la compactación estática basa su densificación primordialmente en el 
acercamiento relativo y uniforme de los granos, grumos o partículas en la dirección de la 
compresión, con mínimo desplazamiento ·lateral. Por el bajo confinamiento antes citado, sobre 
todo en las· primeras pasadas de un equipo de compactación en el campo, los componentes 
del suelo sufren desplazamientos laterales de importancia, ya que como se explica en el 
mecanismo de identación de Pr~.ndtl del cual se derivó la solución de Terzaghi al problema de 
capacidad de carga, la penetración origina desplazamiento de las porciones contigWis 
laterales. 

Las consideraciones simples antes expuestas no apoyan a la compactación por presión 
estática y al parecer su permanencia de uso, sólo se justifica por la sencillez de su realización 
y la costumbre establecida; la objetividad de su estandarización para definir el óptimo podría 
incluso objetarse. 
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Para el caso de los suelos cohesivos se ha reconocido el hecho de que la compactación por 
amasado en el laboratorio reproduce más fielmente la estructura de un suelo densificado con 
rodillos pata de cabra o rodillos neumáticos. En efecto, en un estudio efectuado por el cuerpo 
de Ingenieros ( E.U.A ) y reportado en una cuidadosa investigación de la Universidad de 
Harvard ( Ref. 6 ) se hicieron comparaciones de diversos procedimientos de laboratorio con la 
compactación en el prototi¡o. La compactación a plena escala se efectúo tanto con rodillos 
pata de cabra ( 33 Kg 1 cm , 8 pasadas , capas de 20 cm ) como con rodillos neumáticos ( 11, 
350 kg por eje, 4 pasadas, capas de 30 cm ). La curva de compactación de campo se muestra 
en la fig. 1; en ésta también se incluyen los resultados de las compactaciones Proctor estándar 
por impactos y Harvard miniatura por amasado. Pudo comprobarse que la compactación por 
amasado con 30 pisonadas de 9 Kg cada una, a cada una de las 10 capas con que se forma 
el pequeño espécimen cilíndrico ( h= 71.6 mm, d = 33.3 mm ) arrojo una curva de 
compactación prácticamente igual a la de campo. Esta comparación también adolece de 
considerar sólo los Yd , aunque en este caso al menos se cubre toda la curva de compactación 
y no solo el Yd.max ; la verificación se realizó años más tarde ( Ref. 7 ), al comparar las 
características esfuerzo-deformación de materiales de la presa Canyon en condiciones 
intactas y remoldeadas- recompactadas. 

2.3 Compactación por amasado 

Con excepción del procedimiento de Hveem, la técnica de amasado ha tenido un campo de 
aplicación limitado en la tecnología de vías terrestres. Por lo antes señalado, se estima 
conveniente revisar algunos motivos de tal exclusión, así como proponer algunos elementos 
que faciliten su empleo. 

La mayor limitación del procedimiento de amasado Harvard miniatura ( Ref. 8 ) el referente a. 
su tamaño muy pequeño, lo que determina que solo sea útil para suelos finos francos con 
porcentajes reducidos de tamaño no mayores a la abertura de la malla -4; como se verá más 
adelante, aun con esos tamaños de granos o grumos se pueden tener efectos de escala y de 
pared. Para los materiales compactables de sub-rasante con los tamaños que pueden 
alcanzar los 7.5 cm, el molde de 3.33 cm de diámetro es imposible de usar. Existen otros 
equipos disponibles en el mercado extranjero que permiten compactar por amasado 
especímenes de tamaños mayores, aunque no como para incluir las gravas de 7.5 cm; su 
mecanismo es complicado y de costo alto. 

En investigaciones recientes ( Ref. 9 ) realizadas en el Instituto de Ingeniería , UNAM , se ha 
desarrollado · un compactador neumo-mecánico que permite densificar por amasado 
especímenes de hasta 15 cm de diámetro, de manera sencilla y mediante un equipo simple, 
fig. 2; de esta manera se pueden incluir las gravas hasta de 2 cm. 

El principio de operación es el mostrado en la figura 3, en donde se indica que la presión 
neumática constante actúa sobre un diafragma ahulado ( bell-o-fram ), el que le ejerce al 
pistón una fuerza igual al producto de su área por la presión; dicha fuerza se aplica al suelo 
cuando éste reacciona al compactarlo. Dependiendo del tamaño del molde por preparar, fig. 4, 
el compactador puede accionarse manualmente o se puede montar en una prensa de 
cremallera, lo que permite ejercer fuerzas relativamente altas con un moderado esfuerzo del 
operador. 



En la figura 5 se muestra la aplicación sucesiva de pisonadas de los compactadores 
neumáticos, en comparación con uno de resorte tipo Harvard-Wilson; en las ordenadas se 
indica la fuerza registrada por una celda instrumentada dispuesta bajo el molde de 
compactación y en las abcisas , el tiempo transcurrido. Puede notarse que la carga se aplica 
más uniformemente con los compactadores neumáticos que con el de resorte. Nótese 
también, Figura 5a, que el neumático mantiene la carga máxima una fricción mayor de tiempo 
que le de resorte, Figura 5c, el primero determina formas trapeciales, mientras que el último, 
son triangulares. 

2.4 Compactación por vibración. 

El autor no posee resultados de ensayes de compactación por medios vibratorios. Para no 
haber una norma al respecto en SCT, en el que existen sin duda capas como la base de un 
camino o la de un balastro en una via férrea constituidas por suelo granular, en cuanto una 
prueba en laboratorio con medios vibratorios resultaría la más representativa. 

3. SUELOS ENSAYADOS 

Se proporciona en la tabla 11 una breve descripción de los suelos en estudio ( Re f. 1 O ), de los 
que se presentan algunos resultados en incisos posteriores. el material ensayado fue secado 
previamente al ambiente , homogeneizado y almacenado; a esta condición le corresponde el 
W; de partida para cada ensaye. ,. 

4. MOLDES, GRANULOMETRIA DE AGREGADOS Y PISONES 

4.1 Forma de los moldes • ' ., 

Atendiendo al enfoque de que no sólo son convenientes las determinaciones de Yd y We·, el 
uso de un molde cilindrico de compactación con proporción conveniente de diámetro a altura, 
es muy recomendable para poder ensayar el espécimen integral en alguna prueba que defina 
su comportamiento esfuerzcrdeformación, de esta manera se evita el labrado de 
especímenes. en los ensayes de laboratorio efectuados en el 11-UNAM se ha empleado para 
suelos finos un molde de 3.6 x 8.5 cm, en el que se pueden compactar especímenes por 
impactos, amasado o presión estática, para someterlos después a compresión no confinada o 
triaxial. 
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Tabla 11. identificación de los Suelos Ensayados 
--

Clasificación y Descripción y Origen ProporCiones en la Contenidos de C.Proctor Estandar 
suelo Composición agua, en '111 

(J~) ~%) Mineralógica 

Material arenoso-limoso Mayor: Feldespato w. = 30.0 
proveniente de lomerlos 

SM - San Vicente suaves formados por Media. Montmorilonita y Wi = 14.2 
tobas volcánicas y haloisita 1.44 28.2 
localizados al onente del w, = 32.9 
O.F sobre la carretera Trazas: Cristobalita y 
México-Texcoco anfibolita 1 p = 6.5 

-· 

Material areno-arcilloso Mayor: Cuarzo w. = 10.0 
proveniente del préstamo 
• La Costilla • usado para Media. Clorita w,= 4.2 

SC - Chicoasén el núcleo impermeable de 2.00 12.7 
la presa Chicoasén. Se Trazas: Mica, montmori- w, = 30.7 
trata de lutitas a~eradas y nolita, feldespa-
redepositadas tos y calcita. 1 p = 10.2 

Material limo-arcilloso Mayor: Metahaloisita y w. = 51.6 
residual proveniente de la haloisita hidra-
descomposición de basal- tada. w. = 7.2 

MH- Necaxa lo en la ladera derecha de Media. Hematita, cuarzo 1.24 41.0 
la presa Necaxa, Pué. w, = 74.0-· 

Trazas: Magnetita, lime-
nita. lp = 23.7 

CH- La Pena Material arcilloso Mayor: Montmorilonita w. = 21.6 
proveniente de un 
deposrto aluvial cercano a Media: Feldespatos w, = 19.4 
la boquilla de la presa La 
Pena, Hgo. Trazas: Crisobalita, w, = 69.4 1.37 34.5 

Cuarzo 
1 p = 38.3 

W, = Contenido natural de agua (in situ) 
W, :' Contenido inicial de agua ( antes de anadirle agua para la compactación ) 

4.2 Granulometria previa a la preparación para la compactación. 

Con frecuencia se procede a secar el material proveniente de un banco de préstamo, antes de 
agregarte agua para su posterior compactación. El secado previo genera un alto porcentaje de 
grumos y asociaciones de partículas, sobre todo en materiales francamente arcillosos. De esta 
manera, la fracción gruesa de los suelos por compactar puede estar constituida por grumos, 
aun cuando sus partículas constituyentes sean menores de la abertura de la malla 200. 
Terzaghi hizo notar ( Ref. 11 ) hace tiempo la importancia de estos grumos en el 
comportamiento de los suelos cohesivos; señalo que las partículas por si mismas no son 
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necesariamente las determinantes de las propiedades del material, sino más bien las 
asociaciones de ellas formando agregados o paquetes. 

En la tabla 111 se incluyen para cada suelo en estudio tanto la granulometria de las partículas a 
partir de Wn, determinada por hidrómetro (vía húmeda), como la granulometria del suelo con 
W; y agrumado.inmediatamente antes de la preparación para la compactación, obtenida por 
mallas ( vía seca ). Con excepción de la arena cuarzosa SP-San Roque, los materiales 
restantes acusan el efecto del secado. 

En el inciso siguiente se mostrarán resultados que apoyan las apreciaciones de terzagui, así 
como otros a los que contribuye el tamaño de molde. 

4.3 Efecto del tamaño de los granos y los grumos 

Se ha observado ( Ref. 9 ) que en mezclas de gravas o arena con fracción fina de suelos se 
modifican apreciablemente los valores de Yd y Wc; ello trae como consecuencia variación en 
las propiedades mecánicas. En la Fig 6 se muestra que en la medida que se aumenta el 
porcentaje de gruesos constituidos por granos duros, aumenta el Yd y se reduce el Wc. al no · 
tener confinamiento, es explicable que en ese mismo sentido se reduzca la resistencia qu. 

Malla 
No. 

4 
10 
20 
40 
60 
100 
200 
<2¡.¡ 

Tabla 111. Granulometria de particulas (1) y del suelo por compactar (2) 
( Se indica el porcentaje que pasa en peso ) 

SM-San Vicente se- Chicoasén MH-Necaxa CH-La Peña SP-San Roque 

1 2' 1 2 1 2 1 2 1 2 
100 100 100 100 100 100 100 100 100 100 
91 88 74 60 100 72 100 65 65 65 
76 73 44 24 100 44 100 41 24 24 
57 53 32 12 100 19 99 23 8 8 
46 41 29 B 100 9 98 14 4 4 
36 30 27 6 100 6 95 7 1 1 
25 17 26 4 98 2.5 90 4 o o 
4.5 - 7.3 - 46 - 46 - o o 

·"' 

.. 

Los resultados anteriores muestran las posibles discrepancias que se pueden obtener en los 
pesos volumétricos secos y el contenido de agua, cuando se sustituye la fracción mas gruesa 
de cierto tamaño, por un peso equivalente de una fracción de tamaños menores. Esta practica 
es frecuente en México y sigue los lineamientos de los métodos C y O de la norma AASHTO. 

Por otra parte, es común disgregar el material con un pisón de madera cubierto con hule, 
antes de iniciar algún ensaye en el laboratorio ( Ref. 12 ); derivado de esta acción se incluye 
entonces un suelo con cierta granulometría de grumos, determinada por la intensidad de 
disgregación. Se muestra enseguida el efecto que tiene el ensaye de diferentes 
granulométrias de grumos, no de granos, ya que se trata de los suelos francamente finos MH
Necaxa y CH - La Peña. 
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Las granulometrías iniciales fueron: 

a) Integral de grumos como usualmente se compacta ( Caso 2 de la Tabla 111 ) 

b) Grumos finos (Pasan la malla 100, es seco) 

e) Grumos gruesos ( pasan la malla 4 y se detienen en la malla 8 ) 

En ambos suelos y empleando tanto compactación por impactos como amasado, los 
resultados acusan una moderada diferencia en el Y• , principalmente en la rama seca, como 
se aprecia en las figuras 7 a 9. Sin embargo, La resistencia a la compresión no confinada 
exige una diferencia superior, tanto mayor confuso se esta más del lado seco, llegando a 
guardar la resistencia qu una relación de 3 a 1. La resistencia es máxima para los grumos 
finos , intermedia para la integral y mínima para grumos gruesos; esto se explica por la mayor 
cuantía de debilidades que tienen los grumos conforme son más grandes. 

Puede apreciarse en la figura 7 y 8 que en el suelo MH-Necaxa, las diferencias en qu fueron 
menores que en las muestras compactadas por amasado que en las de impacto, lo que 
permite asegurar que ese procedimiento destruye más grumos. 

4.4 Efectos de pared y escala 

La ocurrencia de una capa superficial más porosa se ha observado ( Ref. 13) en especímenes 
cilíndricos de suelos granulares; éste hecho está relacionado con la presencia de una pared 
rígida y es tanto más importante cuanto menor es la proporción de diámetro del molde al 
tamaño máximo de granos. Se mostrará enseguida que este efecto de pared también ocurre _ 
en suelos cohesivos compactados, siempre que éstos se ensayen agrumados inicialmente. Se 

-=compararon nuevamente los suelos MH - Necaxa y Ch - La Peña, a los que toda vez se les 
dosificó para asegurar la misma granulometría de partida; el tamaño máximo de los grumos en 
el primero fue de 4.76 mm y el segundo de 9.52 mm. Los moldes empleados fueron de 36.0, 
79.1, y 126.8 mm de diámetro con una proporción de altura a diámetro de 2.36, a fin de evitar 
el efecto de esbeltez reducida. 

En la figura 10 se muestran las curvas de compactación correspondientes a diferentes 
proporciones D 1 T max . el efecto de pared se precia en la rama seca del suelo CH - La Peña, 
en tanto que en el suelo MH - Necaxa para un cociente D 1 T,_ mayor a 7.6, el efecto de 
pared desaparece. De los resultados anteriores se concluye que como en los ensayes con 
suelos granulares, debe respetarse en suelos cohesivos compactados una relación D 1 T max de 
por lo menos 7. 

Un efecto que por el contrario al de pared, afecta más a los especímenes cada vez más 
grandes, es el de escala, ya que así como aumentan, también es mayor la probabilidad de la 
ocurrencia de defectos y debilldades que faciliten la falla. Como se demostró en la fig. 10 el 
suelo MH - Necaxa no mostró efecto de pared en el intervalo estudiado; por el contrario, en la 

·figura 11 se distingue que el efecto de escala es notable ya que la resistencia qu se reduce en 
un 20 o/o al aumentar el tamaño del espécimen. Por los resultados anteriores se sugiere que se 
usen moldes y granulometria de grumos tales que la relación D 1 T max sea de por lo menos 
1 O, para no sobrestimar la resistencia en el laboratorio por los efectos de escala. 
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4.5 Sobre la homogeneidad de especímenes. 

Para la determinación de propiedades mecánicas es importante contar con especímenes 
compactados homogéneos, a fin de evitar efectos tales como pandeo, modos inusuales de 
falla o planos de corte inducidos ( Ref. 14 ), el lograr1o depende del tipo de compactación y la 
distribución de la energía de compactación en el volumen por preparar. La densificación por 
capas se ha reconocido determinante para alcanzar la homogeneidad; la compactación de 10 
capas en un molde de relación H 1 D > 2, se ha considerado ( Ref. 6 ) como muy conveniente. 

Para la comparación de pesos volumétricos y la dirección vertical se empleo un molde de 79.1 
mm de diámetro, el cual es longitudinalmente tripartido y recubierto con una lámina de teflón a 
fin de extruir fácilmente el espécimen, sin necesidad de prensa o de gato hidráulico. Cada una 
de las diez capas con que se compactó y fraccionó un espécimen, se determino por inmersión 
en agua, recubriéndolas previamente con parafina y brea .. En la Fig 12 se muestran los 
resultados de la compactación por impactos y por presión estática en el suelo MH - Necaxa; 
se distingue que el procedimiento por amasado obtiene especímenes más uniformes. En dos 
pruebas efectuadas de cada procedimiento de compactación, los coeficientes de variación de 
los pesos volumétricos totales fueron 0.26 y 0.39 o/o para el de amasado y de 0.52 y 0.77 o/o 
para el de presión estática. 

Por otra parte, cabe comentar que cuando se compacta estáticamente una muestra en.una 
sola capa, como es usual para los ensayes VRS se genera también un espécimen con peso 
volumétrico decreciente hacia el extremo superior, ello como resultado de la fricción que debe 
ir venciéndose durante la densificación. Al seccionar varios especímenes así formados, se 
midió una diferencia en el Yd de aproximadamente 5.3 o/o. Una manera que se encontró para 
reducir esta diferencia, aunque más complicada, fue la de emplear un pistón en cada extremo 
del cilindro. 

;, 

4.6 Pisón no circular para compactación por amasado 

En el inciso anterior se revisó el aspecto de homogeneidad en la dirección longitudinal, a 
través de la altura, de especímenes compactados; aquí se revisa el aspecto de homogeneidad 
en la dirección transversal. 

Tradicionalmente se han empleado pisones de sección circular ( Ref. 8 ) para la compactación 
por amasado, cuyo diámetro es del orden del 40 o/o del diámetro del molde. Con esta 
geometría se cubre el área transversal eon 9 aplicaciones, 8 en la periferia a cada 45" y 
tangentes a la pared y la restante al centro; la ronda siguiente de pisonadas van defasadas 
22.5" respecto a las de la primera ronda, buscando cubrir toda el área, y así sucesivamente. Al 
proceder de esta manera se generan zonas en donde se traslapan las pisonadas y otras en 
donde éstas son mínimas; así cuando se aplican 27 pisonadas, ciertas áreas reciben hasta 6 
pisonadas y otras sólo 1 ó 2. · 

El procedimiento anterior trae como consecuencia que no se alcance mismo Yd en la dirección 
radial, como pudo comprobarse al seccionar cuidadosamente sectores circulares. de 
especímenes de 152.4 mm de diámetro, procediendo como se señaló en el inciso anterior para 
determinar el y,. 
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Para atenuar este efecto se consideró conveniente diseñar un nuevo pisón que distribuyera 
mejor la energía de compactación en todo el volumen y que lo hiciera en un número más 
reducido de pisonadas. Surgió así la idea de un pisón con cuatro sectores de 30" cada uno, 
dispuestos a cada 90", semejando una cruz de Malta, Fig 13a; su diámetro es 1mm menor que 
el molde. Se consideró inicialmente que el ancho de los sectores reduciéndose hacia el centro 
provocaban un efecto con la profundidad de menor cuantía que las zonas más anchas de la 
periferia; por ello se decidió construir el prototipo con una base penetrante, Fig 13b. Pronto se 
vieron las dificultades prácticas al fonnar especímenes con superficie extrema cónica, aun 
cuando así se encontró la menor dispersión de Yd en el sentido radial. Para salvar esta 
dificultad se propuso una base plana y el aumento en planta de la zona central, Fig. 13c. De 
esta manera se llegó a un pisón de compactación práctico para operarse con el compactador 
neuma-mecánico, que no tiene mayor dispersión de Yd en dirección radial que el pisón circular 
y que reduce a la tercera parte el número de pisonadas. 

5. PREPARACION DEL SUELO POR COMPACTAR 

5.1 Sobre los procedimientos de preparación y sus efectos 

Una vez decidido el tipo de compactación, la mayor parte de las veces no se le presta cuidado 
suficiente a la preparación del material; se llama la atención acerca de estos aspectos del 
trabajo experimental, ya que puede afinnarse que los resultados de la compactación de suelos 
cohesivos dependen de la fonna como se compactan y del modo como se preparan para el 
ensaye. 

Los procedimientos estándar de preparación de los suelos establecidos por entidades tales 
como la ASTM y la AASHTO, indican un secado de material a una temperatura que no exceda 
los 60"C ( Ref. 15 ). En nuestro país, SCT recomienda este procedimiento ( Ref. 12); así como 
la SARH ( Ref. 16 ); en el inciso siguiente se describirán las limitaciones y contraindicaciones 
de esta práctica, sobre todo en presencia de suelos residuales. Como resultado de este 
secado se fonnan grumos, de cuyo tamaño ligado al del molde, se derivan los efectos 
descritos en los incisos 4.2 a 4.4. 

Otra variable del procedimiento de preparación es el tiempo de curado del material, que es el 
lapso comprendido entre el momento el que se añade agua y el de su compactación; éste es 
necesario para distribuir unifonnemente el agua en el suelo. Las mayores diferencias en el Yd y 
la resistencia de especímenes con diferentes tiempos de curado, ocurren en la rama seca. 
Para la mayoría de los suelos se recomienda fijar como tiempo de curado un día, lo que en el 
campo puede' llevar del orden de una semana. 

En lo referente a la acción de añadir agua al suelo, cuanto más finas sean las gotas más fácil 
Y en menos tiempo se podrán incorporar a los grumos para alcanzar una distribución unifonne 
del contenido de agua; no es aceptable agregar el agua a chorros. Un atomizador o una 
pistola de aire, ésta a una presión de 1.5 Kg/cm2 aproximadamente, resultan muy apropiados. 
Se llama la atención de eventuales diferencias entre la compactación de campo y la de 
laboratorio por el tipo de agua utilizado. 

Por lo que respecto al rehuso de material para compactar varios especímenes con diferentes 
contenidos de agua, se sabe que la curva de compactación así obtenida adquiere valores del 
Ya "'"" del 1 al 4% superiores a los que se alcanzan usando porciones separadas de material 
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para definir cada punto de la curva Yd- wc ( Ref. 17 ). La práctica de rehusar el material debe 
eliminarse; no se justifica el muestreo de una cantidad reducida de material de un banco de 
préstamo. 

5.2 Efectos del se·cado en los suelos residuales. 

Los suelos residuales exhiben características muy particulares, en particular en las curvas de 
compactación y sus propiedades índice y mecánicas, por su alta sensibilidad al secado. Los 
suelos residuales volcánicos abundan en México como resultado de la intemperización de 
rocas ígneas jóvenes o cenizas volcánicas; el suelo MH - Necaxa es de este tipo (ver Tabla 11 ) 
y con el se muestra cómo el procedimiento de preparación puede modificar las características 
de compactación y de resistencia. Al efectuar dos pruebas de compactación con energía 
correspondiente a la Proctor estándar, una con la fracción previamente secada al ambiente ( w, --= 5% ) y la otra a partir de un contenido de agua próximo al natural, se obtiene dos de las tres 
curvas de la Fig. 14. Con el material previamente secado se observa un significativo aumento 
del Yd "'"" y una considerable reducción en el wOifi. ; una tercera curva perteneciente al material 
previamente secado reproduce el mismo Yd...,. del material no secado, pero con sólo la cuarta 
parte de energía de compactación. 

Los resultados anteriores se pueden interpretar de la manera siguiente: Los esfuerzos de 
succión crecientes con el secado provocan esfuerzos de compresión sobre el esqueleto 
mineral de los grumos llevándolos a una porosidad baja. Por otra parte, se ha comprobado que 
las partículas del mismo suelo pero sin secado previo se encuentran en forma de agregados ( 
Ref. 18 ), aunque en asociaciones más porosas que los • grumos secos •. Al compactar 
ambas fracciones con la misma energía de compactación, la menor porosidad de los • grumos 
secos • se refleja en un Yd max mayor y un WOJfi. menor, de manera semejante a lo que ocurre en 
un material cohesivo con porcentaje creciente de granos ( ver Fig. 6 ); así pues los • grumos 
secos • se asemejan en cierta medida a los granos duros, como lo demuestra el hecho de· que 
al añadirles agua ni al compactarlos se destruyen totalmente. 

Por la coincidencia de curvas de compactación para la combinación material no secado cierta 
energía y material secado - mucho menor energía, puede considerarse que el secado previo 
es equivalente a emplear una energía mayor de compactación. 

Con cierta frecuencia se suscita la reclamación de los constructores en el sentido de que no es 
posible alcanzar el Yd o grado de compactación proyectado, aun con equipo pesado y gran 
cantidad de pasadas; la razón puede residir en que la curva patrón de compactación se haya 
obtenido en el laboratorio con material previamente secado. 

No obstante la diferencia en las curvas de compactación con la misma energía entre los 
materiales natural y previamente secado, resulta sorprendente que las máximas resistencias a 
compresión no confinada sea muy semejantes, Fig. 15. Estos resultados, inusitados frente a 
la experiencia acumulada en suelos aluviales o coluviales, fueron ya anotados por Terzaghi 
( Ref. 19 ) para el caso de los suelos residuales volcánicos de Kenya y Java. Al parecer un 
efecto de escala llevado la nivel de los grumos podría explicar que aunque el espécimen 
alcance un mayor Yd en los previamente secados, sus grumos posean, por ser más grandes, 
debilidades mayores que propicien la falla. 
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El secado en los suelos · residuales provoca cambios que en general son irreversibles, 
afectando granulometria y limites de plasticidad ( Ref. 20 ), además las curvas de 
compactación. Esto es particularmente válido en los suelos residuales haloisíticos a los que la 
deshidratación previa les modifica incluso su mineralogía. Un resultado muy semejante al caso 
antes expuesto es el del suelo proveniente del aeropuerto internacional de San José, Costa 
Rica ( Ref. 21 ) en el que no obstante la gran diferencia en 'Yd entre los especímenes con y sin 
secado previo, Fig. 16, se alcanzó en ambos el mismo valor relativo de soporte. 

5.3 Tiempo de reposo 

Cuando la realización de algún ensaye para determinar propiedades mecánicas ocurre tiempo 
después de compactar cierto suelo, éstas sufren diferencias importantes con respecto a las de 
especímenes frescos; se reconoce como tiempo de reposo al lapso transcurrido entre la 
compactación y la ejecución de algún ensaye. 

Se presentan enseguida los resultados del ensaye de los cuatro suelos cohesivos, preparados 
con tres contenidos de agua correspondientes a la rama seca, al óptimo, y a la rama húmeda 
de la curva de compactación por amasado 25-10-10 ( 25 pisonadas de 10 kg - 7.67 kg/cm2

-

en cada una de las 10 capas ). para cada contenido de agua de cada suelo se compactaron 
10 probetas el mismo día ( Ref. 18 ), de las cuales se fueron ensayando a diferentes tiempos 
de reposo, teniendo especial cuidado de protegerlas contra pérdidas de. humedad. 

La variación de Rq con el tiempo de reposo se muestra en la Fig. 17, siendo Rq la relación 
entre las resistencias a la compresión no - confinada para cierto tiempo de reposo, t, y el 
tiempo de reposo considerado como inicial { 30 minutos ). Se aprecia que la resistencia 
aumenta con el envejecimiento en los cuatro suelos, resultando más valores de Rq del orden 
de 2.5 notorio el incremento cuanto mayor es el contenido de agua de compactación; se 
alcanzan para t = 500 días. 

Para estudiar los cambios de la deformabilidad por el envejecimiento se definió la relación Ru 
como el cociente de los módulos secantes al 50 o/o de la deformación de falla en los ensayes 
qu , para un tiempo de reposo t -y el inicial. Aunque con dispersión mayor a la de Rq. se 

encontró que Ru puede alcanzar valores incluso mayores que Rq , sobre todo en los 
materiales compactados en la rama húmeda. Este efecto de ·endurecimiento" por el 
envejecimiento puede justificar, por lo menos cualitativamente, las diferencias que a menudo 
se tienen entre las mediciones in-situ de las deformaciones de una estructura térrea, y 
aquellas estimadas con el método de los elementos finitos con base en los resultados de 
ensayes de laboratorio con especímenes frescos. 

6. PROCEDIMIENTOS DE COMPACTACION Y SU INFLUENCIA EN LA RESISTENCIA 
CORTANTE Y DE LA DEFORMABILIDAD 

6.1 Impactos, amasado y presión estática 

En el inciso 2.2 se señaló la influencia que tiene el tipo de compactación sobre las 
propiedades mecánicas de los suelos compactados. A los resultados ahí presentados que 
indican diferencias significativas en el VRS de especimenes compactados por impactos y 
presión estática, se añaden en este capítulo los referentes a los cuatro suelos cohesivos en 

13 



estudio, compactados por impactos, amasado y presión estática; a los especímenes así 
densificados se les falló en pruebas de compresión no-confinada, con lo que se tiene un índice 
de la resistencia y deformabilidad en su condición no-drenada. 

Cada uno de los suelos ensayados se compactaron con cinco diferentes energías en cada uno 
de los tres tipos de compactación; las condiciones en cada caso fueron las indicadas en la 
Tabla IV. Siempre se utilizó un molde de 3.6 cm de diámetro y 8.5 cm de altura, los suelos 
fueron previamente secados al ambiente, de tal suerte que el contenido inicial de agua de 
cada uno fue el señalado en la tabla 11 y la granulometria, la mencionada en la tabla 111. 

Se decidió secar los suelos al ambiente, a pesar de los efectos conocidos del secado con 
objeto de partir sistemáticamente para las pruebas de compactación, con el mismo contenido 
inicial de agua y con la misma granulometria de grumos; ello por la dificultad de preservar el 
contenido natural de agua de una gran cantidad de material a través del tiempo. 
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Tabla IV. Condiciones de compactación de los suelos ensayados a compresión no 
confinada 

IMPACTOS AMASADO ESTA TI CA 

SUELO Ec p H No N e N •- F - N e <re N e 
1:5 0.466 3.6 8 10 27 - 5 - 10 6.0 10 

SM 3.0 0.466 7.2 8 10 27 - 10 - 10 12.0 10 

San 
6.0 0.466 14.55 8 10 27 -20 10 24.0 10 
10.3 0.802 14.55 8 10 - . 27 30 10 45.0 10 

Vicente 27.4 1 472 20.95 8 10 17 40 10 65.0 10 
1.5 0.466 3.6 8 10 27 5 9 3.0 10 

se 3.0 0.466 7.2 8 10 27 10 9 6.0 10 

Chicoasén 
6.0 0.466 14.55 8 10 27 15 9 12.0 10 
10.3 0.802 14.55 8 10 27 20 .9 24.0 10 
27.4 0.732 20.95 16 10 27 40 10 45.0 10 
1.5 0.466 3.5 8 10 36 5 10 2.85 10 

MH 3.0 0.466 7.2 8 10 10 10 10 6.3 10 

Necaxa 6.0 0.466 14.55 8 10 18 15 10 15.8 10 
10.3 0.802 14.55 8 10 27 20 10 - 10 
27.4 0.732 20 95 16 10 - - - - 10 
1.5 o 466 3.5 8 10 36 5 10 3.9 10 

CH 3.0 0.466 7.2 8 10 10 10 10 6.0 10 

La Peña 
6.0 0.466 14.55 8 10 18 15 10 12.3 10 
10.3 0.802 14.55 8 10 17 20 10 41.3 10 
27.4 0.732 20.95 16 10 

P Peso del martillo de compactación, en Kg. ( diámetro del martillo, 1.8 cm ) 
H altura de caída libre del martillo, en cm 
Ng número de golpes en cada una de las 1 O capas 
Nc número de capas 
N. -F-Nc Número de pisonadas por capa-fuerza aplicada por el pisón, kg-número de 

capas (diámetro del pisón, 1.27 cm) 
crc esfuerzo axial de compactación, en kgicm2 

Ec energía específica de compactación, en kg-cm 1 cm3 
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Tabla V. Efecto de los diferentes métodos de compactación sobre la resistencia* qu y el modulo de deformación inicial Mo 

y.., Rqu RMO Rqu RMo 
Suelo Sr g/cm3 Suelo Sr Y de 

% Amasado Estática Amasado Estática % g/ cm' Amasado Estática Amasado · Estética 

1.35 064 1.27 0.60 1.10 1.73 1.27 5.17 
1.40 097 1.19 0.90 1.15 1.28 0.95 o 98 2.41 

70 1 45 1.05 1.04 0.98 70 1.20 0.97 1.14 0.68 1.51 
1.50 1.09 o 97 1.00 1.25 o 87 1.37 0.65 1.12 

SM 1.55 0.89 CH 1.29 o 99 0.69 1.06 
1.35 1 00 1.20 1.05 2.07 
1.40 0.97 1.14 1.24 1.15 0.86 1 82 5.07 

SAN 90 1.45 1 07 1.08 0.84 LA 90 1 28 1.27 0.93 1.21 3 54 
1.50 1.08 1 02 1.22 1.32 1.16 1.06 0.89 2.18 
1.55 1.01 0.95 1.13 1.36 0.99 1.2Ó 0-84 1.31 

VICENTE 1 35 0.93 PE !'lA 1 24 099 0.95 1.03 5.23 
1.40 1 02 1.04 En el 1.28 0.85 0.88 0.78 3.35 

en el 1.45 1 10 1.02 0.97 op1imo 1.32 0.64 0.74 o 61 1.76 
optimo 1 50 1' 13 1.03 1.43 1.36 049 0.59 0.58 0.92 

1.55 1 00 o 99 1 30 1.40 0.40 0.49 0.59 
1.85 0.75 o 92 o 89 0.81 1.20 1.04 1 59 1.11 
1.90 0.79 o 89 084 0.73 1.25 0.93 0.85 1.29 1.28 

70 1.95 0.77 o 88 0.64 0.77 70 1.30 0.81 0.92 0.96 1.19 
2 00 o 74 o 85 0.75 0.79 1.35 0.85 1.01 0.84 1' 14 se 2.05 0.71 0.78 0.90 0.82 MH 1.38 0.90 1.08 
1.90 2.42 2.85 1.30 0.98 0.85 1.31 1.27 
1 95 1.00 1.34 0.40 1.91 1.35 1.01 1.03 1.34 1.49 

CHICO- 90 2.00 082 o 89 0.49 0.87 90 1.40 0.94 1.02 1.06 1.38 
2.05 0.84 0.77 0.60 0.74 1.45 0.93 o 94 1.25 1 21 
2.10 0.87 0.85 1.19 . o 93 NECAXA 1.50 0.96 1.09 

ASEN 1.90 2.44 3.35 1.30 0.80 0.77 0.93 1.41 
1.95 1.16 1.50 0.42 1.95 En el 1 35 0.84 1.02 0.87 1.50 

en el 2.00 0.94 1.02 0.46 1.17 optimo 1.40 0.80 1.04 0.75 1.33 
optimo 2.05 o 91 0.84 0.58 0.83 1.45 0.70 0.95 0.60 1.16 

2.10 0.89 0.91 0.85 0.98 1.50 o 89 

• Se presentan los valores normalizados. Para la compactación por impactos Rqu = R M o 

·;: 
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6.2 Comparación de características esfuerzo-deformación 

Con base en los resultados de los ensayes descritos en el inciso anterior, para cada 
suelo fue posible comparar tanto la resistencia qu, como los módulos de deformación 
inicial Mo de especímenes compactados por impactos, amasado a presión estática: Tal 
comparación se realizó para ciertos grados de saturación y pesos volumétricos secos 
preestablecidos; los resultados se presentan normalizados en la Tabla V, con respecto a 
los de la compactación por impactos. 

Al densificar cada suelo con diferente tipo de compactación se alcanzan diferentes 
resistencias y módulos de deformación, con iguales valores de Yd y S, ; así pues, una 
variable significativa de los suelos cohesivos compactados es el arreglo geométrico 
espacial que guardan los grumos, agregados y/o particulas, en combinación con sus 
intrahuecos e interhuecos. Esta estructura de los suelos compactados está influenciada 
por la magnitud de las deformaciones cortantes ( distorsiones) que dependen a su vez 
del tipo de compactación. Cuanto mayores son las distorsiones que se ejercen al suelo 
durante su compactación, . menor es su resistencia y considerablemente mayor su 
deformabilidad; los resultados de la Tabla V así lo señalan; ya que la compactación por 
amasado induce las mayores distorsiones, en tarito que son mínimas en la compactación 
por presión estática. 

El mayor módulo M0 se logra con la compactación estática, para mismo Yd e igual S,. El 
caso extremo entre los suelos ensayados es el del suelo residual MH - Necaxa, en cuya 
rama seca el Mo obtenido de un espécimen compactado estáticamente, resultó de cinco 
veces el alcanzado por impactos. 

Por otra parte, puede apreciarse que las mayores diferencias en resistencia y 
deformabílidad debidas al tipo de compactación, ocurren en los suelos francamente 
finos; las diferencias que acusan los suelos arenosos SM y SC son reducidas, aun 
cuando la compactación por amasado produce también la menor resistencia en el suelo 
se. en términos generales, se puede apreciar que para cada grado de saturación, las 
mayores diferencias en resistencia y deformabilidad por el tipo de compactación ocurren 
para los valores menores de Yd ; en este caso, la mayor diferencia respecto a la de 
impactos, ocurre en las muestras compactadas estáticamente. 
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CONCLUSIONES. 

Se ha demostrado cómo diferentes condiciones en la preparación y ejecución de los 
ensayes de compactación, dan como resultado cambios importantes en las propiedades 
físicas y mecánicas de los suelos cohesivos compactados. 

Precisamente para definir los parámetros de tales propiedades con fines de diseño, es 
trascendental reproducir en el laboratorio lo más fiel ingenierilmente posible a través de 
los especimenes compactados, las caracteñsticas que se tienen o tendrán en el 
prototipo, sometido a la compactación de campo. Inclusive si la compactación de 
laboratorio tiene como objetivo solamente establecer una curva patrón de compactación 
con fines de juzgar la calidad de la operación de campo, la manera de preparar el 
material para el ensaye podria impedir un control racional : en efecto, si por ejemplo se 
secan previamente ciertos suelos residuales, seguramente se tendrá dificultad para 
alcanzar cierto grado de compactación en la obra con los suelos trabajados a partir de su 
contenido natural de agua. Así, la identificación y caracterización de los suelos por 
compactar adquiere primordial importancia. 

Como resultado también del secado los suelos se agruman, condicionando asi una 
granulometña de agregados totalmente diferente al de las partículas, lo que conduce a. 
posibles efectos de pared·y escala dependiendo del tamaño del molde utilizado, incluso 
en suelos francamente finos. ·.~ 

Aun cuando son escasas las investigaciones acerca de las propiedades de los suelos 
compactados en el campo, éstas señalan que los equipos modernos de compactación 
generan distorsiones en los suelos cohesivos que podñan semejarse más a la 
compactación por amasado. Para el caso, se propone en este trabajo un compactador 
neumo-mecánico simple que permite compactar especimenes hasta de 15 cm de 
diámetro. · -"' 

Con base en un estudio amplio de la compactación por impactos, amasado y presión 
estática, se puso de manifiesto el efecto que tiene el tipo de compactación en la 
deformabilidad y la resistencia cortante; los suelos más sensibles a ello son los 
francamente finos. Las distorsiones que genera cada tipo de compactación provocan 
diferentes arreglos de sus agregados y partículas, los que condicionan las diferentes 
propiedades mecánicas observadas. 
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Tabla III. Granulornetria de part1culas· (1) y del suelo por compactar (2) 

[Se indica el porcentaje que pasa en peso] 
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6.1 INTRODUCCION 

En el diseño de una cimentación. el ingeniero de mecán1ca de suelos debe estimar el 
comportamiento que tendrá dicha cimentación ante las diferentes condiciones de carga a que 
estará sujeta. 

Básicamente la verificación del comportamiento comprende las siguientes situac1ones: 

a) estados límite de falla 

b) estados límite de servicio 

En esta oportunidad nos ocuparemos de los estados limite de servicio, los cuales se refieren a 
las diferentes condiciones en que trabajará la estructura y cimentación durante su v1da útil. en 
la que estará sujeta a cargas permanentes tales como la carga muerta , la carga v1va. etc ... , y 
a cargas transitorias debidas a viento o sismo. 

La aplicación de las diferentes condiciones de carga a la cimentación y de ésta al subsuelo 
provocará cambios en el estado de esfuerzos del suelo y consecuentemente deformaciones. 
Un diseño adecuado de la cimentación será aquél que limite los movimientos de la estructura 
a valores compatibles con el tipo de estructura o con su entorno. 

En resumen, el objetivo del ingeniero de cimentaciones será el de mantener los hundimientos 
totales y diferenciales de la estructura y su cimentación por abajo de los permisibles, 
establecidos por las autoridades municipales o por necesidades prop1as de la obra. 

Para poder estudiar el comportamiento de la cimentación se requieren conocer, con suficiente 
prec1sión, las propiedades esfuerzo-deformación-tiempo de los diferentes estratos. que 
constituyen el subsuelo y que se vean afectados por las cargas que la Cimentación les 
transmite, sean éstas permanentes o transitonas. 

La determinación de las propiedades esfuerzo-deformación-tiempo para condiciones 
dinámicas de carga forma parte de otra sesión del curso, por lo que únicamente nos 
referiremos a la determinación de los parámetros de compresibilidad del suelo para 
condiciones estáticas de carga. 

Cuando se pretende determinar la compresibilidad de un suelo se trata de representar las 
condiciones en que se encuentra en el campo, tales como nivel medio de esfuerzos, 
compacidad, grado de saturación etc. 

Las propiedades mecánicas de compresibilidad pueden obtenerse mediante pruebas de 
compresión en la cámara triaxial o en el odómetro. Se llevan acabo en la cámara triaxial en 
aquellos matenales tales como arenas limo arcillosas, limos arcillosos o arcillas limo arenosas 
en las que el efecto del tiempo no es muy Significativo. Para estos materiales se obtienen 
curvas de comportamiento que perm1ten calcular los módulos de deformación'') 

Para suelos finos sean f!!stos saturado o no, la determinación de las propiedades mecánicas 
de compresibilidad se llevan acabo mediante pruebas en el odómetro o consolidómetro. En la 
figura 1 se muestra en forma esquemática un instrumento de este tipo. 
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6.2 Pruebas de compresión en el odómetro 

El comportamiento de suelos finos semisaturados del tipo expansivo o colapsible, puede 
estudiarse mediante pruebas de compresión en el odómetro. 

Este tipo de suelos es muy susceptible a los cambios de humedad. provocándose la 
modificación en su estructura. Esto se traduce, en el caso de suelos expansivos. en 
hinchamientos y, en suelos eólicos del tipo loessial, en colapsos súbitos. Ambos problemas 
pueden ser de consecuencias graves para la Cimentación y superestructura. 

Las figuras 2 y 3, muestran el comportamiento típico de estos materiales. 

-·La potencia de expansión o colapso queda definida por la expresión: 

( 1 ) 

donde: 

tu: : cambio en la deformación unitaria debido a la saturación del material para un 
n1vel de esfuerzos dado 

b.e · camb1o en la relación de vacíos 

e0 : relación de vacíos del material en estado natural para el mismo nivel de 
esfuerzos 

Conoc1do el espesor del estrato (d), con potencia de expansión o colapso y determinando el 
esfuerzo efectivo actuante puede calcularse la expansión o colapso con la expresión· 

·d (2) 

6.3 Pruebas de consolidación unidimensional en suelos finos saturados 

Cuando se somete un espéc1men de suelo fino saturado como las arcillas, arcillas limosas y 
limos arcillosos a un esfuerzo de compresión en donde la deformación lateral esta restringida, 
el cambio de volumen no ocurre inmediatamente, ya que primero debe ser expulsada el agua 
del poro. Por tanto, debe transcurrir tiempo para que se verifique la deformación. A este 
fenómeno se le conoce como proceso de consolidación. 

Durante el proceso de consolidación se generan cambios volumétricos debidos a dos 
fenómenos que ocurren simultáneamente; el primero se conoce como retardamiento 
hidrodmam1co o consolidación pnmaria, provocado por la expulsión del agua libre o 
gravitacional contenida en los poros del material; el segundo, conocido también como 
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consolidación secundaria, se debe a la deformación viscosa intergranular producrda por el 
movimiento relativo entre sus granos m 

La teoría de consolidación descubierta por K. Terzaghi (1925) explica exclusivamente el 
retardamrento hidrodinámico. La teoría de vrscosidad intergranular descubrerta por L. Zeevaert 
explica el incremento en la deformación cuando el efecto hidrodinámico se ha disipado. 

Al ingeniero de mecánica de suelos le interesa encontrar un procedimiento que le permita el 
cálculo del cambio volumétrico de un suelo a través del tiempo sometido a un incremento de 
presión. Esto ha llevado a la determinación de leyes fenomenológicas que explican el 
comportamiento de un suelo saturado. 

Al final de estas notas se incluye el procedimiento completo para ejecutar una prueba de 
consolidación segun lo establece la ASTM. En dicha norma se explica con detalle el proceso 
de consolidación y se establecen fórmulas de .rnterpretación para la consolidación secundaria, 
las cuales se aceptan ampliamente. 

Se consrdera sin embargo, que una interpretación más precisa del comportamiento del suelo 
es la que establece el profesor L. Zeervaert con su teoría de viscosidad intergranular. 

De acuerdo con esta teoría, la ley fenomenológica que controla la deformación volumétnca 
unitaria de un matenal fino saturado, que muestra un comportamiento como el que indrc.a la 
figura 4, es como sigue 131 · • 

donde: 

mv: 

~p: 

F(T,) : 

p: 

T,: 

~ : 

coeficiente de compresibilidad volumétrica 
unitario para la compresión primaria 

incremento de presión 

función de Terzaghi 

factor que mide la magnitud relativa del 
fenómeno viscoso intergranular 

factor tiempo de la teoría de consolidación 
de Terzaghi 

factor adimensional que modifica el valor 
de T, 

(3) 
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La determinación de los parámetros en el laboratono se obtiene transformando la ecuación 
anterior a la forma: 

{4) 

En la figura 4 se explica el significado de los términos no conocidos. 

Para cada una de las curvas de consolidación se determinan los parámetros m,, C,, ~ y ~. los 
cuales se grafican para el nivel medio de esfuerzos cr+cr/2, tal como se muestra en la figura 5. 

Para la aplicación de la expresión (3) en un caso práctico se debe tomar en cuenta la rapidez 
con que se aplica la carga, ya que para tiempos de consolidación menores al tiempo de 
construcción puede ser Importante la diferencia entre aplicación rápida de la carga y aplicación 
lineal, esto es, durante un tiempo de construcción. 

~crc 

Cuando de aplica la carga de manera inmediata la expresión (3) es la que se util1za para el 
cálculo de hundimientos con el tiempo. 

Si se considera aplicación lineal de la carga las expresiones utilizadas son las siguientes: 

-~Para O < t < le 

!'!Ev (5) 

donde: 

1- e 
{6) 
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para t > le 

donde 

y 

1 -

0.43 -
log(1 + ~Tvc) 

~Tvc 

el valor de T01 se obtiene igualando las funciones 

(8) 

(9) 

(1 O) 

para t = t, . La figura 6 muestra las func1ones F(T,) y <I>(T,) en forma gráf1ca, con las que 
puede determ1narse el valor de T01 

A continuación se presenta un eJemplo de cálculo de hundimientos considerando la aplicación 
de la carga en forma inmediata y linealmente: la figura 7 muestra gráficamente la diferencia en 
el hundimiento en cada caso. los datos para el cálculo fueron los siguientes: 

d = 500 cm 
ócr, = O 3 kg 1 cm' 
le= 1 año 
m,.= 0.030 cm' 1 kg 
e,= 0.0098 cm' 1 seg 
p = 0.25 
~ = 0.46 

el estrato se considera drenado por los dos lados, por lo que d = 2H 
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de la (6) 

De la (9) _ 

0.0098 

(250)
2 

· 3.15x107 
= 

T"- T01 = 1.0080 y To, = 3.9246 

A"= 0.2034 

4.939 

Luego las expresiones (3), (5) y (7) quedan como sigue: 
aplicación inmediata de la carga 

út = 4.5 · {F(Tv) + 0.251og(1 + 0.46Tv)} 

Y para aplicación lineal: 

O<t<lc 

Üt - 0.911Tv{<I>{Tv) + 0.1075(1 - log 
1 

+ 
0

·
46

Tv)} 
0.46Tv 

lit = 4.5 · {F(Tv - 3.9246) + 0.25log(1.5973 + 0.46(Tv - 4.9392))} 
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VISCOSIDAD INTERGRANULAR EN SUELOS -

FINOS SATURADOS 

L.Zeevaert* 

SINOPSIS 

Los sedimentos finos saturados como arcillas limosas y limos arcillosos que se encuentran en 
ambientes lacustres, marinos, lagunas marginales y llanuras de inundación cerca de la 
desembocadura de los ríos presentan generalmente un comportamiento "viscoso intergranular" 
comúnmente conocido como compresión secundaria. 

Cuando el subsuelo se encuentra altamente estratificado con intercalaciones de arena, la 
compresión primaria debido al fenómeno hidrodinámico de la consolidación se verifica 
rápidamente, mostrándose más evidente la compresión secundaria. El ingeniero de 
cimentaciones no puede ignorar en estos casos el fenómeno de compresión secundaria. ya que 
los desplazamientos diferidos por el efecto de la viscosidad intergranular pueden ocasionar 
hundimientos totales y diferenciales de la cimentación, pudiendo dañar el proyecto en cuestión. 

El autor ha rnvestigado durante varias décadas el fenómeno de la viscosidad intergranular. En 
este trabajo se ofrece una mejor interpretación de la teoría expuesta con anterioridad, <

11 así 
como la determinación de los parámetros que intervienen en dicha teoría. 

* Profesor Sección de Mecánica de Suelos. División de Estudios de Posgrado 
Facultad de Ingeniería, U.N.A.M. 
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INTRODUCCION 

El suelo se encuentra en la naturaleza con un determinado estado de esfuerzos efectivos y 
presión hidráulica. Al ser colocado en el odómetro para efectuar una prueba de compresibilidad. 
éste es aliviado del estado de esfuerzos y presiones hidráulicas a la que estaba sometido<2

i_ Al 
ser cargado en el odómetro, se obtiene la recompresión del suelo como indica la rama plana de 
la curva de compresibilidad (fig. 1). Cuando se rebasa el "esfuerzo critico" de compresión 
confinada crb se observa un quiebre en la curva de compresibilidad el cual se origina por la falla 
interna de la estructura del suelo al alcanzarse su resistencia al esfuerzo cortante. 
Teóricamente, el quiebre puede valorizarse por medio de la siguiente ecuación. 

1- V 

1- 2v 
(2c) ( 1) 

En donde v representa el valor de la relación de Poisson en el momento del quiebre y e es la 
resistencia al esfuerzo cortante del suelo. El valor de v en el quiebre de la curva tiende a ser del 
orden de 0.25, o bien crb 1 2c = 1.5 . 

_, 
La rama inclinada de la curva de compresibilidad representa la compresión del suelo para _una 
nueva condición estructural impuesta por el confinamiento que proporciona el anillo "del 
odómetro. Las deformaciones volumétricas unitarias en esta rama de la curva de 
compresibilidad, cerca del quiebre, son grandes comparadas con las de la curva antes del 
esfuerzo critico crb (fig. 1 ). En este tipo de suelos la rama inclinada no debe usarse para diseño 
si se quieren evitar fuertes desplazamientos verticales. ·;; 

En el rango de los esfuerzos de la compresión las curvas de consolidación muestran la 
configuración que indica la fig. 2 . Dicha configuración depende del coeficiente de consolidación 
del suelo Cv , de la viscosidad intergranular de éste, del espesor del estrato y de las condiciones 
de drenado. La magnitud de la viscosidad intergranular es, sin embargo, una función importante 
del nivel de esfuerzos cortantes que se generan durante la prueba del odómetro. 

El objetivo del trabajo que se presenta se limita a efectuar la confrontación de la teoría que se 
expone con los resultados de pruebas del odómetro para curvas de consolidación realizadas a 
niveles de esfuerzos menores del esfuerzo crítico. 

CONSIDERACIONES TEORICAS 

La teoría se establece por med1o de dos hipótesis fundamentales, <1l a saber: 

1) El suelo esta constituido por dos estructuras básicas, la primera esta formada 
por granos microscópicos carentes de cohesión, y la segunda por flóculos de 
granos submicroscópicos que forman aglomeraciones de m1nerales de arcilla. 
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2) Ambas estructuras se encuentran saturadas con agua. La primera representa 
la compresión primaria, y la segunda, un comportamiento altamente viscoso 
intergranular o compresión secundaria debido a las fuerzas cortantes que se 
originan en los contactos intergranulares (fig. 3). 

Al someterse el suelo a un incremento de carga unitaria ll.p se origina un cambio volumétnco de 
la estructura primaria il.Ev1 , y de la secundaria il.Evz . Es evidente que el cambiO total por el 
efecto de la compresión de las dos estructuras consideradas será: 

(2) 

Dichos cambios volumétricos son retardados por el fenómeno hidrodinámiCO de la 
consolidación. Para analizar el fenómeno físico que se presenta usaremos dos modelos 
geológicos. 

a) La compresión primaria se analiza por medio del modelo de Kelvin, el cual 
puede ser correlacionado con el modelo geológico de Terzaghi, que implica 
que la compresión primaria tiende a ser finita. 

b) La compresión secundaria se analiza con un modelo propuesto por el autor 
denominado Unidad -Z, el cual representa el comportamiento viscoso ínter
granular del suelo (1)_ 

MODELO DE KELVIN 

El modelo de Kelvin queda representado por dos elementos en paralelo-(fig. 4). Un elemento es 
resultante y capaz de tomar carga permanente al final del proceso primario, y el otro, 
representa un amortiguamiento Newtoniano de fluidez lineal 0 1 . Por consiguiente, se pueden 
establecer las Siguientes condiciones. 

De Equilibrio: 

L1cr 1 + cr N1 (3) 

De deformación volumétrica unitaria: 

(4) 
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De esfuerzo-deformación volumétrica unitaria: 

(5) 

• 
(6) 

. 
Resolviendo para el valor de t. E,1 , se encuentra la siguiente ecuación diferencial del fenómeno 

_primario. 

• 

(7) 

Integrando se obtiene 

~Ev1 
·-"''.' .. 

(8) • 

Para un número grande de unidades se puede escribir 
't 

(9) 

Considerando que 2::a1 = a representa la compresibilidad, se obtiene finalmente 

~Ev1 
(1 O) 

Por otro lado, de la teoría de consolidación de Terzaghi se obtiene 

(11) 

6 

" 

' 1~~ 

.. 



En donde T v = c., · T 1 H2 es el factor t1empo primario, y M = (2m - 1 )
2 

1t
2 1 4 

Si comparamos las ecuaciones 10 y 11 vemos que el modelo de Kelvin y el de Terzagh1 son 
equivalentes. Su correspondencia queda establecida por medio de las siguientes relaciones. 

De donde se obtiene 

a (12) 

Del análisis anterior queda establecido para la compresión el uso de la función de Terzagh1; 
F(Tv). luego podemos escribir 

L'1Ev1 (13) 

UNIDAD -Z 

La unidad -Z queda constituida por dos elementos en paralelo a semejanza del modelo de 
Kelvin, esto es, un Newtoniano de fluidez no lineal que representa la fluidez intergranular que 
disminuye con el tiempo, y el otro que representa un amortiguador Newtoniano de fluidez lineal, 
<j>2 , el cual retarda la deformación volumétrica umtana de la estructura secundaria (fig 4b). Se 
establecen para esta unidad las siguientes condiciones. 

De equilibrio 

~p ~a 2 + ~crN2 (14) 

De deformación volumétrica unitaria 

7 



(15) 

De esfuerzo-deformación volumétrica unitaria 

• a 
--- ~cr2 
b + t (16) 

• 
(17) 

. -
Resolviendo para ~ Ev2 , se obtiene la siguiente ecuación diferencial para la unidad · -Z 

• a 
. ~p 

b + a 1 ~ 2 + t (18) 

~Integrando y considerando que para t = 0, ~p = L'lcrN2 de la ecuación 17 y 18 se obtiene b,; 0, 
por consiguiente 

2.31aL1p log( 1 + <~>; · t) 
(19) 

La ecuación 19 se puede escribir en forma conveniente como sigue 

2.31aL1p log(1 + <l>z . ~ . ~ t) 
a <j> 1 a 

8 
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Lamemos 2.31 a = m, un valor medio para el incremento sostenido de 6p. De las relaciones 
Kelvin-Terzaghi se obtiene 

a 
1 m· v·1L 

t' ' a 
a 

Definiendo m1 1 mv = f3 se encuentra para la compresión volumétnca unitaria del fenómeno de 
viscosidad 1ntergranular 

en donde 

m1 log(1 + 
4

"
62 ~ 2 TvJ ~P 
~ ~1 

(20) 

(21) 

El valor de ~ es un parámetro adimensional que se determina de las pruebas. Nótese que cv::; 1 
H2 = 1 1 , es el inverso de un tiempo, que representa el tiempo de relajamiento de la 
compresión secundaria, así pues 

(22) 

La ecuación 20 también se puede escribir 

~Ev2 = m1 log(1 + t 1 t )óp (23) 

Nótese que los valores de , para la misma deformación volumétrica unitaria se encuentran en 
la siguiente proporción. 

H 2 
2 

(24) 
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De la ecuación 2 se pude escribir en forma adimensional para la deformación total volumétrica 
unitaria 

(25) 

Por tanto 

En donde O representa la configuración de las curvas de consolidación incluyendo el fenómeno 
de VIScosidad intergranular. En la fig. 5, se ha dibujado una familia de curvas para un valor fiJO 
de [3 haciendo variar el valor de ~- De estas configuraciones se puede juzgar la importancia de 
la compresión secundaria. Nótese que para [3 = O, esto es, m1 = O, no existe la compresión 
secundaria, y por tanto, la curva limite seria la correspondiente a F(Tv). A medida que ; crece 
para cualquier valor fijo de [3, la curva limite de viscosidad intergranular tiene a ser una linea 
recta en escala semi-log, e inmediatamente después del quiebre de dicha curva (fig,5. Lo 

. anterior ocurre cuando <j>2 = h de donde resulta un valor teórico limite de~ = 5.0 'I 

Los parámetros mv, Cv, [3 y ~.son funciones del nivel de esfuerzo sobre el cual se aplica 'Jn 
incremento ~p de carga unitaria que produce el fenómeno de consolidación y pueden ser 
determinados de la prueba del odómetro. Los parámetros que se citan tiene el siguiente 
significado. 

Coeficiente de compresibilidad volumétrica unitario para la 

compresión primaria 

Coeficiente de consolidación del fenómeno primario 

Factor que mide la magnitud relativa del fenómeno viscoso 

intergranular 

Factor adimensional que modifica el valor de Tv = Cv t 1 H2 

en el fenómeno viscoso intergranular, ecuación 25 . 
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METODO DE AJUSTE PARA DETERMINAR PARAMETROS 

Para la determinación y análisis de los parámetros que tntervienen en la ecuación 25, se utiliza 
dicha ecuación en la siguiente forma 

(26) 

Se de las configuraciones de la fig. 5, que para un valor de T, = 2.0, se obliene F(T,) = 1, que 
corresponde aproximadamente al lugar donde la curva sufre una inflexión en su curvatura Este 
punto se designa por 8 con coordenadas os, t8 . Además, se escoge otro punto. F, lo mas 
alejado posible del quiebre de la curva de consolidación, esto es, al final de la zona recta en 
escala semi-log de la compresión secundaria, con coordenadas oF. tF. Para estos dos puntos se 
obtiene, según la ecuación 26. 

1· + t8 1 't 
0.43Ct In --=--

1 + ÍF 1 't 

Resolviendo la ecuación 27 para el valor de t se obtiene 

En donde a = 2.31 (os- oF) 1 C1 . 

(27) 

(28) 

El valor de C, se determina de la pendiente de la curva en la zona recta de la ley logarítmica 
para dos puntos sobre ésta 

(29) 

Conociendo el valor de t, se calcula o, por medto de 

0 v = 0 B - ct Jog( 1 + Íe f 't) (30) 

Como primera aproximación para el valor de C, , se utiliza o, 1 2 encontrando en la curva un 
valor para t50 , que corresponde al 50% de compresión primaria, esto es, para T, = 0.2 y F(T,) 
= 0.5 , de donde 
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0.2H2 1 t . 50 (31) 

Enseguida se calcula _ = H2 1 <Cv y se entra en la siguiente ecuación para el 50% de 
consolidación 

8 50 = 8 y /2 + ct log(1 + 0.2~) (32) 

Con un nuevo valor de oso , calculando de la ecuación 32, se encuentran nuevos valores de tso , 
Cv y ~ respectivamente Se repite el cálculo, y usando la ecuación 32 nuevamente. se 
encuentra un valor mejorado de oso . Se prosigue con la iteración hasta que los valores de Cv y 
:; ya no camb1en substancialmente. 

Los parámetros que intervienen en la ecuación 25 podrán ser calculados por medio de las 
expresiones que se proporcionan a continuación para un determinado nivel de esfuerzo medio 
p + Y, Ll.p correspondiente a cada una de las curvas de consolidación obtenidas en el odómetro, 
respectivamente 

8 _ __:_v_.m 
2H~p' t (33) 

Los valores de Cv y ~ serán obtenidos anteriormente durante el método de ajuste. 

Con el objeto de ilustrar el procedimiento de ajuste, se utiliza una curva de consolidación 
obtenida en el odómetro en una arcilla limosa inalterada con un contenido de agua de 288%, 
(Fig. 6). El incremento de esfuerzo unitario usado Ll.p = 0.6 k 1 cm2 fue aplicado a un nivel de 
esfuerzo de 1.2 k 1 cm2 con un espesor de la probeta de 2H = 1. 72 cm. El esfuerzo critico crb 

= 3. 7 k 1 cm2 se muestra en la curva de compresibilidad para el suelo ensayado (Fig. 1 ). 

El punto B elegido cundo la curva cambia de curvatura y el punto F, (Fig. 6), t1enen los 
siguientes valores en micras, ll y segundos, t, a saber 

Punto B os=135 ll , t8 = 800 seg 

Punto F tF = 100,000 seg 
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El valor de e, se determina en la zona recta de la curva y se obtiene un valor de 60 11 Con la 
ecuación 28 se obtiene 

a = 2.31 (135- 248) /60 = -4.3505 

De donde el valor de , = 496.4 seg. Aplicando la ecuación 30, se calcula: 

liv = 135-60 log (1 + 800 /496.4) = 110.0 J.l 

Entrando a la curva de laboratorio, (Fig. 6), con Y. ov = 55.0, se obtiene t50 ; 58 seg, donde los 
valores: 

Cv = 0.2 ( 0.86)2 1 58 = 2.550 x 1 O.J cm2 1 seg 

s = (0.86)2 1 Cv · t = 0.584 

Para mejorar los valores de Cv y ;, se utiliza la ecuación 32 

oso = 55.0 + 60 log (1 + 0.584 · 0.2) 

oso= 57.87 J.l 

Entrando nuevamente en la curva de la Fig. 6, con 57.9 11 se determina t50 ; 60 seg. y se 
calcula nuevamente Cv y s muestran suficiente precisión se suspende la iteración, por lo que la 
curva teórica queda de la siguiente manera: 

li = 110.0 F(Tv) + 60 log (1 + 0.604 Tv) 

En donde Tv = (3.333 x 10-3)t 

(34) 

Para confrontar el ajuste de la curva teórica con la de laboratorio, se calcularon los valores de o 
con la ecuación 34 y se registraron en la Fig. 6. Se puede reconocer que la concordancia entre 
la curva teórica y la obten1da en el odómetro se muestra muy satisfactoria. Sin embargo, en la 
primera fase de la compresión primaria el ajuste no es tan perfecto ; lo anterior se puede 
atribuir principalmente a la descompresión del agua de poro que libera gas en forma de 
burbujas microscópicas que afectan la permeabilidad del suelo'21 . Para evitar esto en la prueba, 
seria necesario efectuar las pruebas del odómetro bajo una presión hidrostática equivalente a 
la de campo para la cual se obtuvo la muestra. Esta práctica podrá dar mejores resultados en la 
determinación de los parámetros antes descritos. 

Para el comportamiento de la curva que muestra la Fig. 6, los parámetros son 
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1) Nivel medio de esfuerzos 1.5 k 1 cm2 

2) Incremento 0.6 k 1 cm2 

3) m,= 0.0107 cm2 1 k 

4) e:= 2.465 X 10"3 cm2 1 seg 

5) m1 = 0.00581 cm2 1 k 

6) [3 = 0.543 

7) ~ = 0.604 

Usando los parámetros antes encontrados, la curva teórica se expresa por medio de la 
Siguiente ecuación: 

L'.E = 0.00642 {F(T,) + 0.543 log(1 + 0.604T,) 

Para el nivel de esfuerzos e incrementos antes citados, T, = (3.333 x 10"3
) t 

Otro de los problemas que se suscitan en la prueba del odómetro es la fncc1ón del suelo contra 
el anillo, la cual aumenta a medida que el suelo ·se consolida. Lo anterior se puede reducir 
considerablemente si usan anillos flotantes y un producto repelente al suelo que haga dism1nuir 
la fricción. Algunos repelentes, como la gelatina de silicón, pueden reducir la fricción sobre el 
anillo en forma considerable. 

Por otro lado, la membrana de suelo remoldeado que se forma al afinar la pastilla de suelo en 
el anillo del odómetro, tiende a retrasar el proceso de consolidación en su primera fase, ya que 
dicha membrana tiene una permeabilidad considerablemente más baja que el suelo inalterado 
del espécimen. La importancia de lo anterior debe ser investigado para poder efectuar una 
corrección en el valor del coeficiente de consolidación. Así también, dicha membrana de suelo 
remoldeado afecta la compresibilidad, haciéndose necesario efectuar la corrección 
correspondiente. 

Finalmente, se puede decir que a pesar de los problemas que presenta el odómetro, los 
parámetros que se encuentran con su uso tienen precisión suficiente desde un punto de vista 
práctico, si las probetas son confiables, la prueba se realiza cuidadosamente y se efectúan las 
correcciones antes mencionadas(31 . 
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7.1 ELEMENTOS TEÓRICOS DE ESTADOS DE ESFUERZO Y DEFORMACIÓN 

7.1.1 ESTADO DE ESFUERZO 

El estado de esfuerzo en un punto de un medio continuo, se puede representar, por medio de 
un cubo diferencial ( en el caso de análisis tridimensional }, o por medio de un cuadrado 
diferencial ( en el caso de análisis plano ). En este tipo de representaciones, se ha 
descompuesto al vector esfuerzo ( en sus componentes normal y cortante(s) }, que actúa en 
dirección de cada uno de los ejes del sistema de referencia. 

Al vector esfuerzo se le define como : 

--> 
S= lim 

--> 
óF 

--> 
dF 

M-->0 MA dA 

Otra forma de definirlo, pero ahora orientado, respecto a un sistema de referencia cartesiano, 
y actuando en un plano normal a un eje del sistema de referencia, es : 

para el plano en dirección X: 

Sx = CJ"x i + "txyj + "txz k 

para el plano en dirección Y: 

Sv = "tyxi + cr yj + "tyzk 

para el plano en dirección Z: 

Sz = "tzxi + "tzxi + CJ"zk 

Observe que las componentes de los vectores son los esfuerzos orientados, para cada una de 
las caras del cubo diferencial mostrado en la figura 7.1.2. 

La convención de signos de los esfuerzos representados en un cubo diferencial o un cuadrado 
diferencial, que representen a los esfuerzos actuantes en un punto, es diferente para la 
ingeniería estructural, que para Mecánica de Suelos. La convención que se usará en este 
curso, será la de Mecánica de Suelos. 
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CONVENCIÓN DE SIGNOS DE ESFUERZOS. 

Antes de definir la convención de s1gnos de los esfuerzos, se debe defmir a que se le llama 
cara positiva. 

DEFINICIÓN: Se define como caras positivas, a aquellas por donde saldrían los ejes del 
sistema de referencia, si se sitúa el origen de éste en el centro del elemento diferencial. 
Observe la figura 7.1.1. 

Se conviene considerar como esfuerzos con signo positivo , a aquellos que actuando en cara 
positiva, se representen en el elemento diferencial, con sentido opuesto al sentido de su eje 
paralelo del sistemas de referencia. Vea la figura 7.1.2 . 

z 

y 

-.,--

X Análisis tridimensional 

z 

X 

Análisis Plano 
Fig. 7 .1. 1 Caras Positivas 
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TENSOR ESFUERZO. 

En una forma no estricta, definiremos como tensor. a una matriz que tiene ciertas propiedades 
( que por falta de tiempo no las veremos ) , en la cual se acomodan en forma de columna, a 
los vectores esfuerzo, referidos a un sistema de referencia. Al tensor esfuerzo se le define por 
una T. 

En análisis tridimensional: T =[ Sx Sv Sz ] 

ax rYX Tzx 

T= rXY O' y Tzy 

Txz Tyz az 

En análisis plano de esfuerzos : T = [ ] 

Los esfuerzos mostrados en los elementos diferenciales de la figura 7.1.2, forman tensores, 
donde todos los elementos tienen s1gno positivo. Los tensores tienen utilidad para analizar 
esfuerzos, por medio de métodos gráficos o analiticos. 

En este curso sólo usaremos el análisis plano de esfuerzos, ya que las pruebas de laboratorio 
que veremos, se pueden estudiar desde este punto de vista. En la figura 7.1.3, se muestra la 
representación gráfica de Mohr, donde se cumple que todos los esfuerzos sean de compresión 
( en Mecánica de Suelos se acepta que los suelos no resisten tensión }, y con diferente valor. 
Esta condición cumple con: 

CJ 1 )CJ 2 )CJ 3 )O 
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IS", Condición donde: 

Fig. 7 .1.3 Representación tridimensional de Mohr, para la condición 

mostrada 
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REPRESENTACIÓN DE MOHR EN ANÁLISIS PiANO DE ESFUERZOS. 

La representación de Mohr, para el análisis plano de esfuerzos, se puede hacer con un solo 
circulo de Mohr, y puede representar al estado de esfuerzos tridimensional perfecto, si cumple 
que: 

a,> cr2 =cr3 
o cr, = cr2 > cr3 

En la gráfica de la figura 7.1.4, se cumple que: 

En cualqu1er otro caso de análisis de esfuerzo plano, que no cumpla el estado tridimensional 
perfecto, se pueden cometer graves errores. 

En este curso veremos un método gráfico, ideado por el Dr. Dagoberto de la Serna. que es· 
muy versátil y didáctico. Este método fue bautizado por su autor como el método del ·· polo 
fijo", y lo veremos a continuación. 
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Fig. 7 .l. 4 Representación tridimensional de Mohr en Análisis plano 
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MÉTODO GRÁFICO DE MOHR, DEL POLO FIJO. 

Antes de exponer el método. debemos definir el concepto de "versar". 

DEFINICIÓN : se-define como versar, a un vector unitario normal al plano de interés. (plano o}, 
de modo que sus componentes definen a ese plano. 

Los versares al ser unitarios. quedan definidos por sus cosenos directores. Estos se pueden 
definir como: 

En análisis tndimensional: 

n = n, i + ny j + nz k 

donde n, = ces a 
ny =ces p 
nz = cos y 

donde a, p y ·1 son los ángulos directores del versar. 

Aquí siempre se debe cumplir que: n/ + n/ + nz' = 1 

En análisis plano de esfuerzos: 

n = n, i + nz k 
donde : n, = ces a 
y nz =ces y 

y donde a y y son los ángulos directores del versar. 

Aquí s1empre se debe de cumplir que : n/ + nz 2 = 1 

En la figura 7.1.5, se muestran los versares en el espacio y en el plano, con sus respectivos 
ángulos directores. 
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MÉTODO GRÁFICO DE MOHR ( POLO FIJO ) 
( MÉTODO PROPUESTO POR EL DR. DAGOBERTO DE LA SERNA) 

Secuencia para obtener a y 1 en cualquier plano que se desee: 

1.- Se elige una escala adecuada para los ejes del plano de Mohr. 

2.- Se ubican los puntos correspondientes a los valores de a, y az sobre el eje de los 
esfuerzos normales. 

3- Se localiza el valor del esfuerzo cortante, en líneas perpendiculares al eje de los esfuerzos 
normales, y que toquen a los valores de a, y az , de acuerdo a las siguientes reglas: 

a) Asociado a a, , se ubica el valor del cortante, con signo contrario al que le corresponde 
en el tensor 

bY Asociado a az , se ubica el valor del cortante, con el mismo signo que t1enen en el 
tensor. 

4.- Definidos los puntos [ a, , - ( te ) ] y ( az , te ) , se unen por medio de una linea recta. Al 
punto donde esta linea corta al eje de los esfuerzos normales, se toma como centro del 
Circulo, y como diámetro a la distancia entre los dos puntos antes definidos. Los valores 
principales, se pueden leer directamente donde el circulo corta al eje de los esfuerzos 
normales. 

5.- En este método, el polo siempre se localiza en el punto que representa a a3 ( esfuerzo 
principal menor ). Este punto será en el plano de Mohr, el origen de todos los s1stemas de 
referencia. -

6.- Sobre el eje de los esfuerzos normales, siempre se alojará la dirección del esfuerzo 
principal mayor (a, ), y con el mismo sentido A este eje se le denominará con un uno romano 
( 1 ) 

7.- Perpendicular al eje de los esfuerzos normales y teniendo como origen el polo, se ubica la 
direcc1ón de esfuerzo principal menor ( a3 ) , y con sentido contrario al eje de los esfuerzos 
cortantes, con el fin de formar un sistema de referencia derecho. A este eje se le denominara 
con un tres romano ( 111 ). Vea la figura 7.1.6. 

8.- Se une con una linea recta al polo y al punto [ a, , - ( '"" ) ]. Esta linea nos marca la 
dirección del eje x , aunque todavía no definimos su sentido. Se une con otra linea recta al 
polo y al punto ( az , '"" ). Esta linea nos indica la dirección del eje Z, aunque todavía no 
definimos su sentido. Para proponer los sentidos correctos del sistema de referencia XZ, se 
debe tener en cuenta que debe ser derecho, y como recomendación especial que se asignen 
de tal modo, que queden centrados los dos primeros cuadrantes, de los sistemas de 
referencia. Ver la figura 7.1.6. 
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9.- Para obtener los· valores correctos de cr y '· en cualquier plano que se quiera. basta con 
orientar una linea que parta del polo y que represente a n, en la misma forma que se tiene 
respecto al sistema de referencia en uso XZ , y con la única condición de que apunte hac1a el 
círculo ( recordemos que todo plano por 8 , tiene dos versares ). 

10.- El punto resultante de la intersección del versar y el círculo, nos indicara gráficamente los 
valores ( módulo y signo) correctos de los esfuerzos cr y, en el plano 8 propuesto. 

Se hará un ejercicio en el curso, para practicar este método. 
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7.1.2 ELEMENTOS DE ESTADO DE DEFORMACIÓN 

En esta parte se verá en forma muy simple la forma en que se miden las deformaciones en 
Mecánica de Suelos. 

Se define como deformación a la diferencia de longitud que se tiene cuando se pasa de una 
longitud inicial a una longitud f1nal ( en este concepto no importan condiciones intermedias. ni 
el tiempo en que se da la deformación ). En Mecánica de Suelos las deformaciones son 
positivas cuando la longitud final es menor que la inicial. Vea la figura 7.1.7. En esta figura se 
presenta una deformación positiva vertical. 

li = t.H = -( Hr - Ho ) = Ho - Hr 

Se define como deformación unitaria a la relación entre la deformación y la longitud inicial. Se 
define con la letra griega""". 

En las pruebas de compresión a probetas cilíndricas en suelos, se tiene que en ocasiones se 
tienen grandes deformaciones antes de la falla. En este caso se debe hacer una corrección 
del área transversal de la probeta. Si se acepta que la deformación se da para un volumen de 
probeta constante, se puede decir que el área que se va teniendo conforme avanza la 
deformación es: 

1- 6" 

Observe de nuevo la figura 7.1.7. Aqui también se supone que el área transversal crece igual 
a todo lo largo de la probeta. Lo anterior no es cierto por problemas de esfuerzos que se 
tienen en los extremos de la probeta durante la prueba. 
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7.1.3 RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE DE LOS SUELOS. 

En los suelos, se acepta que la resistencia se tiene siempre por una combinación de esfuerzo 
normal y cortante. Esta es la razón por la que estudiamos antenormente como evaluar 
esfuerzos normal y cortante en forma gráfica. Esta combinación de esfuerzos es un punto en 
el plano de Mohr. 

Las fallas reales en suelos, se acepta que nunca se dan por esfuerzo cortante puro ( sin 
esfuerzo normal actuante). Tampoco se acepta que tengan resistencia a la tensión ( la tensión 
la puede resistir el agua trabajando a tensión, o un mineral cementante en el suelo ). ya que 
esta no es una condición confiable ni permanente. Esta es la razón por la que se estudia en 
suelos la resistencia al esfuerzo cortante (siempre combinado con un esfuerzo normal ). 

La propuesta clásica para analizar la resistencia de los suelos, es la de analizar la fricción en 
el plano de contacto de un bloque rugoso sobre un plano rugoso. Vea la figura 7 1.8. El 
esfuerzo normal se puede definir como : 

y el esfuerzo cortante como: 

p 

A 

T 

A 
El ángulo tj>' es el ángulo que se desplaza la resultante R de la linea de acción del esfuerzo 
normal. Vea la figura 7.1.8. En Fis1ca Clásica se define como coeficiente de fricción estática a 
la relación entre T y P o entre r y a, y se define como fl, de modo que: 

T 
p 

tanrjJ' 

Es por esta que la resistencia al esfuerzo cortante de un suelo granular ( a esfuerzos 
efectivos ) se expresa como: 

s = Tm., = a tan tj>' 

Mas adelante se verán aplicaciones de esto en pruebas especificas de laboratorio. 
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7.2 PRUEBAS DE CAMPO 

PRUEBAS DE CAMPO 

Existen intentos de pretender correlacionar dato obtenidos con las pruebas de sondeo del 
suelo en campo, con la resistencia de los suelos. Hay que aclarar que hasta el dia de hoy no 
se ha logrado un éxito tal en este sentido, de tal forma que se pudiesen sustituir las pruebas 
de laboratorio. 

7.2.1 PRUEBAS DE PENETRACIÓN ESTÁNDAR. 

Esta prueba se usa para sondear al suelo, hincando por medio de golpes de martillo, una 
punta recuperadora de muestras alteradas, llamada penetrómetro estándar. Este penetrómetro 
cons1ste en una punta cortadora, de acero endurecido, seguida por un tubo de recuperación 
de dos cañas. Un diagrama de este equipo se muestra en la figura 7.2.1. En esta prueba se 
hace un conteo de golpes para penetrar tramos de 15 cm., en una secuencia total de 45 cm. 
De los resultados de este proceso, se suman el numero de golpes que se obtienen en los dos 
últimos tramos de 15 cm., de tal modo que se tiene el numero para penetrar 30 cm. A este 
dato final, se le llama numero de golpes ( N). 

Se han hecho correlaciones, que como se dijo antes se deben usar con sumo cuidado, para 
relacionar el valor del numero de golpes con la resistencia de arcillas y arenas. 

En la figura 7.2.1 se muestra una propuesta para arcillas en base a la resistencia de éstas en 
pruebas de compresión simple ( qu ). 

En la figura 7.2.2 se muestra el caso para las arenas, donde en las dos primeras gráficas 
intentan obtener, ya sea por porcentajes de grava, arena y limo y datos de penetración la 
compacidad relativa del suelo granular; o ya sea en función del esfuerzo vertical y datos de 
penetración, también obtener la compacidad relativa. En base a esta compacidad. supuesta 
por estas gráficas, se puede uno dar una idea de la resistencia del suelo granular, en función 
del ángulo de fricción, utilizando la gráfica inferior de ésta figura. 
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7.2.2 PRUEBA DE CONO HOLANDÉS. 

Esta punta sondeadora, se hinca por medio de presión, y se va obteniendo la capacidad de 
carga, confonme va progresando el sondeo. En la figura 7.2.3 se muestra en la parte superior 
un esquema de un cono. La desventaja de este equipo es que no recupera muestras. sin 
embargo se puede utilizar combinado con otro método de penetración, cuando la estratigrafia. 
sea totalmente desconocida en la zona. Si se conoce que tipo de suelo corresponde a los 
datos obtenidos, se puede obtener la resistencia del suelo, expresada como ángulo de fricción 
1nterna o" cohesión", apoyándose en alguna teoria de capacidad de carga. 
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7.2.3 PRUEBA CON VELETA DE CAMPO 

Esta prueba es relativamente fácil de realizar y se aplica a suelos finos. En la figura 7.2.3. se 
muestra, en la parte de abajo, el esquema de una veleta de campo. La veleta se hinca 
verticalmente, haciendo que las cuchillas se profundicen en el suelo. de tal modo que quede 
un colchón de suelo superficial. A continuación, ya posicionada la veleta. se aplica un torque al 
eje de la veleta, como se indica en la figura, con en equipo que permita conocer el valor del 
torque máximo, que es el que corta al suelo. Con este dato y los datos geométricos de la 
veleta, se puede despejar por medio de una expresión muy fácil de demostrar. el valor de la " 
cohesión " del suelo fino. Esta prueba se aplica comúnmente al fondo de un pozo a cielo 
abierto. 
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7.3 PRUEBAS DE LABORATORIO 

7.3.1 TOReóMETRO Y PENETRÓMETRO DE BOLSILLO 

Este tipo de instrumentos, permiten evaluar con cierta aproximación, la resistencia al esfuerzo 
cortante no drenada de suelos finos saturados. Este tipo de resistencia se obtiene 
formalmente, mediante una prueba triaxial UU. Las pruebas que se comentarán a 
continuación, se debe aplicar a muestras inalteradas confinadas ( preferentemente a suelos 
muestreados en tubo Shelby ). De tal forma que se pueda garantizar que la falla se sucede tan 
rápido, que no se permite el drenaje del suelo. 

A este resistencia se le denomina "cohesión" ( e ) o mas modernamente resistencia no 
drenada ( Su ). 

El torcómetro de bolsillo, como el mostrado en la figura 7.3.1, se compone de una mini veleta 
en la punta , un resorte de torsión y una perilla con una carátula indicadora. todos ellos unidos 
por un eje metálico. Algunos como el mostrado en la figura, v~ne equipados con varias 
veletas. La forma de efectuar la prueba, consiste en aplicarla al suelo, sin sacarlo del tubo 
Shelby, ya que así conserva su confinamiento. Se toma el torcómetro y se hunde en el suelo, 
lo mas alejado de las paredes del tubo. Ya ·que se hundió hasta el tope, se aplica una torsión 
rápida pero con sumo cuidado. En el momento de la falla, el resorte se descarga y en la 
carátula se puede leer el valor de la resistencia no drenada ( e o Su ). En este curso se 
mostrara el torcómetro y se hará una experiencia practica. 

El penetrómetro estándar, que se muestra en la figura 7 .3.2, consiste en un mango cilíndrico,. 
que tiene una punta móvil, dividida en la punta de penetración y la zona indicadora. Al igual 

--que con el torcómetro, se recomienda que se aplique a los suelos contenidos en un tubo 
Shelby. La forma de proceder es la siguiente: El indicador del penetrómetro se coloca en cero; 
posteriormente se hinca en el suelo la punta de penetración hasta la marca; finalmente se lee 
el valor obtenido en la zona indicadora de la punta. En este instrumento se lee el resultado 
como resistencia a la compresión no drenada, dada como el esfuerzo desviador de falla, de 
modo que para conocer el valor de "cohesión" o de resistencia no drenada, se debe dividir lo 
obtenido entre dos. 

El valor en laboratorio de estos instrumentos, consiste en que permiten calibrar la resistencia 
de los suelos, lo cual es muy útil, cuando se quiere programar una prueba triaxial o una de 
corte directo. Teniendo una idea del valor de la resistencia, se pueden elegir los instrumentos 
adecuados para una prueba formal ( anillo de carga, marco de carga, etc. ). 
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Fig. 7. 3.1 Torcómetro de bolsillo 

Fig. 7 .3.2 Penetrómetro de bolsillo 
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7.3.2 PRUEBAS DE COMPRESIÓN TRIAXIAL 

En orden cronológico, se puede decir que la prueba más popular anterionmente, era la prueba 
de corte directo ( que se comentara mas adelante ). Sin embargo a partir de las 
investigaciones desarrolladas por Arturo Casagrande en el M.I.T., para desarrollar pruebas de 
compresión en probetas cilíndricas, se lograron superar algunas serias desventajas que se 
presentaba la prueba de corte directo. 

Actualmente la prueba triaxial es mas popular que la de corte directo. No obstante ser una 
prueba mas complicada, penmite una gran variedad de condiciones de drenaje. También se 
puede suponer que penmite aplicar todo el tiempo esfuerzos principales, de modo que no 
existe rotación de esfuerzos principales, como sucede con la de corte directo. Existen también 
concentraciones de esfuerzos, pero son mucho más bajos que en corte directo. Otra ventaja 
es que no tiene un plano predeterminado de falla, además de que se puede representar en el 
plano de Mohr como un solo circulo, sin dejar de representar a un estado de esfuerzo 
tridimensional perfecto. 

En la figura 7.3.3, se presenta esquemáticamente una cámara triaxial y algunos de sus 
principios. A la probeta de suelo se le aisla, por medio de una membrana impermeable, la cual 
impide que el fluido confinante (comúnmente agua ), penetre en los poros del suelo. La carga 
axial se aplica por medio de un vástago de acero, el cual debe tener muy poca fricción con la 
abertura de la cámara por la cual pasa. Existe un mecanismo fuera de la cámara que penmite .•. 1' 
el movimiento del vástago, sin incrementar la presión confinante que se aplica a la probeta. La 
probeta se puede colocar entre piedras porosas, si se quiere permitir drenaje o medir presión 
de poro, o colocar una sola piedra porosa en la base de la probeta, como se muestra en la 
figura. En algún caso especial ( prueba UU sin medición de presión de poro ), se puede 
prescindir de colocar piedras porosas. 

En la prueba triaxial, como se comentó antes, se puede suponer que se aplican esfuerzos 
principales en todo el cuerpo de la probeta. Esto no es del todo cierto, ya que pequeños 
esfuerzos cortantes pueden actuar en los extremos de la probeta. Este problema se ha tratado 
de resolver, colocando en el contacto con la probeta cabezas de teflón o engrasándolas. 

En la notación que usaremos, se tomara como esfuerzo desviador a la diferencia entre el 
esfuerzo principal mayor y el principal menor, y lo denominaremos por L\cra . De modo que 
"'"• =a, - cr3. Para pruebas de compresión en la cámara triaxial se aceptara que ere= a 2 =a3. 

La prueba triaxial es una prueba más elaborada que la de corte directo, y por lo mismo más 
compleja. Es este tipo de prueba, al igual que en la de corte directo, se especifica con dos 
letras al tipo de prueba que se desea realizar, en función de las condiciones de drenaje, como 
sigue: 
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Fig. 7 .3.3 Cámara triaxial y esfuerzos que aplica 
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CONDICIONES DE DRENAJE 

PRIMERA ETAPA 

Consolidada 
Consolidada 
No consolidada 

SEGUNDA ETAPA 

Drenada 
No drenada 
No drenada 

SÍMBOLO 

CD 
cu 
u u 

Las letras que componen los símbolos proceden de la primera palabra en ingles de 
Consolidated o Unconsolidated, para la primera etapa, y de Drained o Undrained, para la 
segunda etapa. 

En la figura 7.3.4, se muestran las condiciones iniciales promedio de una probeta en la cámara 
triaxial, en una prueba CD, estudiada con análisis plano de esfuerzos y la presentación de 
Mohr que le corresponde. En la figura 7.3.5, se muestran las condiciones intermedias 
promedio de una probeta esforzada en la segunda etapa, pero sin llegar todavía a la falla. En 
la figura 7.3.6, se muestran las condiciones finales promedio de la probeta en el momento de 
la falla. 

En la figura 7.3.7, se muestran las etapas de la prueba CD, y sus condiciones en esfuerzos 
totales y efectivos, correspondiendo a éstas un solo circulo, como se muestra en la parte baja. 
Aquí se define un ángulo de fricción interna en esfuerzos efectivos 4>'. 

En la figura 7.3.8, se muestran las etapas de una prueba CU, y sus condiciones en esfuerzos 
totales y efectivos, correspondiendo a estas dos circulas desplazados una distancia con valor 
u,. Aquí se definen dos ángulos de fricción interna: uno aparente, definido por 4> y otro en 
esfuerzos efectivos, prácticamente igual al que se obtendría en una prueba CD, definido por 
4>' 

En la figura 7.3.9, se muestran las condiciones de la primera y segunda etapas de una prueba 
UU, y sus condiciones en esfuerzos totales y efectivos. En el plano de Mohr de abajo, se 
indican las envolventes típicas y la resistencia en esfuerzos totales, definida por "C" y el ángulo 
de fricción interna real, definido por 4>'. 

., 
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y donde: 

Fig. Condiciones. iniciales en prueba triaxial CD (final primera etapa) 
7. 3. ""'! 
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Fig. 7.3.5 Condiciones intermedias en prueba triaxial CD (2• etapa) 
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Fig. 7.3.6 Condiciones finales en prueba triaxial CD (2• etapa) 
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1• Etapa 2• Etapa Esfuerzos totales Esfuerzos efectivos 
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y efectivos 

cr 

Fig o 7 o3o 7 Prueba triaxial de compresión CD 
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Fig. 7 .3.8 Prueba triaxial de compresión CU 
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Fig. 7. 3. 9 Prueba triaxial de compres ion UU 
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7.3.3 PRUEBAS DE CORTE DIRECTO. 

Esta es una pruebas muy vieja para obtener la resistencia, ya que era usada por Coulomb 
hace más de 200 años. El principio que usa la prueba es en verdad muy simple. Consiste 
básicamente en una probeta de suelo contenida por una "caja de corte" . la cual esta separada 
horizontalmente en dos partes. Una mitad se mantiene fija, respecto a otra mitad que se 
desliza horizontalmente. La carga normal P, se aplica a la probeta, a través de una placa 
rigida. Se miden durante la prueba: la carga horizontal, la deformación horizontal y la 
deformación vertical. Dividiendo la carga vertical y la carga horizontal, entre el área inicial de la 
probeta, se obtiene el esfuerzo normal y el cortante en el plano de falla. Es importante 
observar que el plano de falla se encuentra forzado, cuando se usa este aparato 

En la figura 7.3.1 O, se muestra un croquis de este equipo. Se muestra también el tipo de 
resultado que arroja esta prueba obtenidos en probetas de arena con la misma compacidad 
relativa. Cuando se grafican estos datos en el plano de Mohr, se puede obtener el ángulo de 
fricción interna. 

En la prueba de corte directo, se pueden. realizar en arcillas las mismas pruebas definidas por 
las condiciones de drenaje que en la prueba tnaxial ( CD, CUy UU ). · 

En un análisis a esfuerzos efectivos ( arena seca ), se puede analizar un fenómeno 
interesante que se verifica en la prueba de corte directo y que se le llama " rotación de 
esfuerzos principales". En la figura 7.3.11, se presentan las condiciones imciales de la probeta 
en este tipo de prueba, y en la parte baja se muestra la representación de Mohr, aplicando el 
método del polo fijo. Observe la relación de los sistemas de referencia X Z y 111 l. En la figura 
7.3.12, se muestran las condiciones Intermedias, en el momento en que cr, = crh. Observe para 
esta condición la relación de los sistemas X Z y 111 l. En la figura 7.3.13, se muestran las 
condiciones de la probeta en el momento de la falla. Observe que para esta condición cr, se 
tiene que cr, > crh1 . Observe además la relación que guardan los sistemas X Z y 111 l. Finalmente 
observe la figura 7.3. 14 . En esta se muestran juntas las condiciones inicial, intermedia y final, 
mostrando como se va sucediendo la rotación de los esfuerzos principales. 
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J !f'l\ = (f¡ o 

Plano elegido de falla 

Cfho = Ko<f, 0 = Cl"3o 

Condición donde: 

Fig. Condiciones iniciales en corte directo (primera etapa) 
7. 3.11 
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Fig. 7 .3.12 Condiciones intermedias en corte directo (segunda etapa) 
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Fig. 7.3.13 Condiciones finales en corte directo (segunda etapa) 
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Fig. 7.3.14 Rotación de esfuerzos principales en corte directo 
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INSTRUCTIVO PARA REALIZAR UNA PRUEBA TRIAXIAL CD. 

EQUIPO 

1. Marco de carga. 

2. Cámara triaxial. 

3. Molde para formar la muestra. 

4. Membranas impermeables. 

5. Piedra. porosa. 

6. Bandas de hule (o rings o ligas). 

7. Bomba de vacío. 

8. Vernier. 

9. Pipetas. 

10.Cronómetro. 

PROCEDIMIENTO 

1.- Colocar una membrana impermeable en la base de carga de la cámara triaxial, fijándola 
con bandas de hule. Coloque una piedra porosa en la placa de base, saturándola 
previamente. 

2.- Haber secado previamente arena y tener definido el peso y el volumen a lograr, para 
obtener la compacidad relativa deseada. Colocar el molde alrededor de la membrana y doblar 
esta, de modo que quede forrado la parte interior del molde. No debe haber bolsas ni 
dobleces. Conectar vacío al molde, tomando las precauciones para no romper la membrana. 
Conectar a la válvula de salida de la piedra porosa inferior, la manguera de la pipeta que 
abastecerá de agua a la probeta. 

3.- Usar algún procedimiento conocido, para vac1ar la arena en estado suelto. Compactar 
hasta lograr la compacidad deseada. 

4.- Colocar la cabeza superior a la probeta y sellar la membrana contra ésta, por medio de 
banda de hule. Cuidar que la cabeza quede lo más horizontal posible. 

5.- Bajar la pipeta, abriendo la válvula de la piedra inferior, para que la probeta experimente un 
vacío reducido. 
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6.- Quitar el molde y revisar el movimiento del agua en la pipeta. para cerciorarse de que la 
membrana está en buenas condiciones. 

7.- Tomar las medidas de altura de probeta y diámetro de la misma, con sumo cuidado. Se 
debe decidir que valor se usa de Hoy diámetro promedio para calcular A o. 

8.- Colocar la parte supenor de la cámara, cuidando que el vástago no tire la probeta recién 
formada. Apretar los tomillos, de modo que se tenga un sello adecuado en la cámara. BaJe 
cuidadosamente el vástago, hasta que fije la cabeza de la probeta, para poder transportar la 
cámara. 

9.- Coloque la cámara en el marco de carga, manteniendo la pipeta baja, para generar la 
tensión en la probeta. Centre la cámara y asegúrese que el vástago queda centrado con el 
anillo de carga ( esto es necesario para que el anillo detenga el vástago, en caso de aplicar un 
confinamiento alto a la cámara, de otro modo, se saldria el vástago y parte del liquido 
confinante). 

10.- Llene la cámara con el líquido confinante y aplique la presión deseada. Acerque el anillo 
de carga lentamente hasta tener un ligero movimiento en el extensómetro de éste. Lo anterior 
indica el contacto del anillo con el vástago. 

11 - Coloque el extensómetro que medirá la deformación de la probeta. Tome la lectura inicial 
de éste. 

12.- Aplique el primer incremento de carga y arranque el cronómetro. Espere un minuto para 
aplicar el siguiente incremento ( este tiempo se da para que se libere la presión de poro ·en la 
arena y garantizar que en verdad es una prueba CD ). · 

13.- Continúe aplicando incrementos hasta la falla de la probeta. 

14.- Dibuje el plano de la falla si lo hay. 

15.- Elimine la presión de la cámara y baje el líquido confinante. Recupere la probeta y métala 
al horno. 
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INSTRUCTIVO PARA LA PRUEBA DE CORTE DIRECTO. 
/ 

EQUIPO 

1. Aparato de corte directo. 

2. Balanza con exactitud de 0.01 gr. 

3. Horno para secar el suelo. 

4. Vernier. 

5. Cronómetro. 

PROCEDIMIENTO. 

1.- Secar en el horno una cantidad suficiente de arena, para realizar la prueba. Previamente se 
deben haber obtenido los pesos específicos secos, para las condiciones más sueltas y más 
compacta de esa arena. Se debe decidir, que compacidad se le dará a la arena, ya que el 
ángulo de fricción interna. de las arenas depende de ésta. 

2.- Armar la caJa de corte y con el Vernier obtener las medidas interiores de ésta, para conocer 
el área transversal que se va a considerar. 

3.- Vaciar la arena a volteo, conociendo el peso que debe tener la probeta de arena, para que 
alcance la compacidad deseada. ·Al compactar, deberá quedar la arena a aproximadamente 5 
mm. del borde. Se colocará después el émbolo rígido que transmitirá la carga. Se deberá 
cuidar que ésta placa quede lo más horizontal posible. 

4.- Aplicar la carga vertical, de modo que se logre el esfuerzo vertical deseado. Coloque el 
extensómetro que medirá el desplazamiento vertical. 

5.- Separar por medio de los tornillos del equipo, las dos placas que componen la caja de 
corte. La separación debe ser un poco mayor que la mitad de la partícula más grande en la 
probeta de suelo. 

6.- Ajuste el extensómetro horizontal que medirá el desplazamiento entre las dos partes de la 
caja de corte. 

7.- Aplicar la primera carga horizontal y med1r con el cronómetro un minuto. a partir del inicio. 
Para lo anterior se debe haber programado la prueba, de tal modo que se llegue a la falla, en 
por lo menos diez incrementos. 
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8.- Repetir Jos pasos anteriores, para esfuerzos verticales diferentes del anterior, para tener 
por Jo menos tres puntos en el plano de Mohr. Se recomienda doblar los esfuerzos. En arena 
seca, la linea de resistencia debe apuntar al origen del plano de Mohr. 

' .. 
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DESARROLLO lliSTORICO DE LA 
INGENIERIA GEOLOGICA EN 
MEXICO 

EL PRINCIPIO DE LA 
HISTORIA 

Durante el período prehispánico 
(200 a.c. a 1521 d.c.), los mayas y 
los aztecas construyeron las 
monumentales pirámides de 
Teotihuacan, Chichen Itza y El 
Tajin, ejemplificando las primeras 
aplicaciones de los conceptos 
geológicos y los principios de 
construcción. Obviamente ellos 
conocieron los problemas que estas 
pesadas wñstrucciones podían 

___ ocasionar cuando se encontraban 
sobre rocas suaves o suelos y como 
~o?du~ir agua a las represas para la 
tmgaetón del cultivo del maíz. 

Con la llegada de los espafl.o les llegó 
l~ conquista (1519 a 1521) y los 
tiempos de la colonia (1540 a 1800) 
cuando la mayor parte del Imperio 
Azteca fue enterrado y sus 
conocumentos fundamentales de 
ingeniería se perdieron. üna nueva 
ciudad fue construida sobre 
Tenochtitlan. La historia posterior 
es dividida dentro de otros periodo¡; 
tal como la Independencia (1810), el 

intervalo del Imperio {1867) y la 
Revolución (1910). En estos 
periodos muchas estructuras fueron 
construidas por españoles y 
francéses, técnicos que ignoraban el 
comportamiento y las propiedades 
geológicas del subsuelo mexicano· 

' 
éstos enfrentaron problemas 
relacionados con asentamientos 
baja capacidad de carga: 
inestabilidad de taludes y otros, que 
no pudieron reconocer ni corregir. 

La · industria minera tuvo un gran 
desarrollo como resultado de la 
exploración española por oro y 
plata. A pesar de ésto, los procesos 
de minería fueron inicialmente 
primitivos y rústicos, existiendo. 
muchísimos distritos mineros en el 
?aís. Eh 1798 la t~cnología 
mvolucrada llegó a ser· tan 
desarrollada que se escribió un. 
tratado acerca de la minería en 
México, y algunos afl.os después 
1825, el tratado fue distribuido 
an1pliamcntc por miembros de la 
profesión minera, incluso en 
Europa Esta fama por la 
magnificencia de la ingeniería en las 
minas de México se debió a los 
ingenieros de minas de España, que 
entrenaron · a otros en el Real 
Seminario de Minería fundado en 
1792. Estos ingenieros aplicaron sus 
conocimientos de ingeniería para los 
trabajos de minería subterránea, 

presas de almacenamienLo y 
construcciones de represas o bordos 



para otras empresas mmeras, y 
algunos proyectos locales de 
irrigación. De este modo los estados 
de Aguascalientes, Chihuahua, 
Guanajuato, Hidalgo, Jalisco, 
México, Michoacán, S:m. Luis 
Potosí y Zacatecas cuentan hoy en 
día con muchas obras de ingeniería 
de esa época que están aún en uso. 
Estas incluyen minas pequcllas, 

-· proyectos de irrigación, puentes y 
carreteras. Estas obras han 
perdurado por centurias, si bien 
muchas estan ahora abandonadas, 
sujetas a la intemperie, deterioro o 
están completamente en ruinas. Sin 
embargo, las obras y los sitios son 
reliquias de la buena ingeniería y 
conceptos geológicos aún intactos. 
La mayoría de éstas representan la 
euforía de la empresa privada, tal 
como las presas y embalses d~;: 
Saucillo (1730), Y uriria (1850), San 
Martín (1765), Torre Blanca (1850), 
Mal Paso (1865) y La Mula (1868); 
muchas otras se distrubuycn en 
aigunos de los estados previamente 
mencionados. Menos de 20 presas 
antiguas están aún en operación, si 
bien dañadas con azolve de 
sedimentos. 

La mayoría de las vias férreas que 
atraviesan México fueron 
construidas entre 1873 y 1936. Seis 
mil kilómetros de carpews de 
carreteras atraviesan cadenas 
montai!osas, por medio de túneles y 
grandes cortes en precipicios; la 
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aplicación de la geología fue 
implementada para el diseño de y 
constn¡cción, S istcmus de c¡males 
hidráulicos fueron desarrollados 
entre los afios 1925 y 1930 con la 
creación de la Comisión .Nacional 
de Irrigación. El diseñ.o de la presa 
La Boquilla, una presa de 
mampostería de gravedad (74 m de 
altura, con un embalse de 30 
millones de metros cúbicos), la más 
grande . dd mu)ndo de su tipo, 
concluida en 1916, fue una hazafla 
de gran importancia con la 
aplicación de la geología 

ACTIVIDAD MODERNA 

Antes de 1930, muchas carreteras 
pavirilentadas y no pavimentadas 
fueron construidas para comunicar 
la Ciudad de México y otras 
ciudades importantes. La carrctra 
mas importante fue la de Monterrey 
a Nuevo Laredo y Texas, que se 
comunica concarreteras de EUA. 
E~a hnzllña de ingeniería requirió 
de un estudio geológico planificado
y).~b· para atravesar precipicios, 
montaftas, cañ.ones profundos y 
grandes ríos. 

En los años 30's, la Comisión 
Nacional de Irrigación construyó 
muchas prc...;;as grandes. La Presa 

Don Martín o Presa V enustiano 
Carranza, construida de 1928 a 



1932 en el estado de Coahuila, fue 
la primera en el mundo que utilizó 
muros de_ gravedad en su cortina; 
siendo construida solo después de 
una gran investigación de las 
condiciones geológicas importantes 
para el diseño ingenieril de Paul _ 
Waitz, un geólogo suizo y 
naturalizado ciudadano mexicano. 
La Presa Calles en Aguascalientcs, 
terminada en 1931, fue la primera 
presa de arco-gravedad construida 
en México (67 m de altura); siendo 
seguida más tarde por la Presa 
Enclho en el estado de Hidalgo. 

Durante los años 30's y 40's, la 
geología fue aplicada con poca 
experiencia profesional en la 
construcción de presas pequeñas de 
tierra y concreto, caminos y puentes, 
muchos de las cuales han sido 
asociados con la minería en México. 
Este grupo incluye a los geólogos 
De la O. Carrefio, Heins Lesser 
Johns y Lorenzo Torres L y los 
ingetúeros mineros M. Alvarez 
Carvajal y Mario Vcytia. Durante 
este periodo, el primer laboratorio 
de mecánica de suelos para fines de 
construcción de caminos fue 
instalado en la Ciudad de México 
por la Secretaria de Obras Públicas 
(SOP) y un laboratorio de pruebas 
de concretos fue organizado por la 
Secretaría de Recursos Hidráulicos 
(SAR). Más tarde fue la primera 
institución técnica dedicada 
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principalmente a la construcción de 
presas. 

Las investigaciones de slltos para 
cortinas y excavaciones profundas 
para cimentaciones tueron 
evaluadas por los primeros geólogos 
para caracterizar el sitio para los 
ingeniros civiles y organizar sus 
construcciones, pero otros requisitos 
geológicos no fueron hechos de las 
condiciones del sitio. En pocos 
casos, los geólogos visitaban un 
sitio para resolver un problema 
específico encontrado durante la 
construcción. 

Durante los años 50's la Comisión 
Federal de Electricidad· (CFE) 
empezó a trabajar en el can'lpo de la 
geolqgía aplicada .para sitios de 
presas, exploración de carbón; 
plantas tennoeléctricas y 
geotém1ieas. La práctica de la 
ingeniería geológica e ingeniería 
geotécnica empezó en gran escala 
en 1954, con la ayuda de 
diseñadores y tecnología italiana, 
cuando la primera gran presa de 
arco fue diseñada por CFE y 
empezó su construcción. Para 
satisfacer las demandas inmediatas 
los ingenieros mexicanos tuvieron 
necesidad de aprender como los 
conocimientos geológicos eran 
aplicados para cumplir los 
n:quenmtcntos de Jos estudios 
necesarios de factibilidad, y como 
éstos se involucraban con las presas 

.¡, 
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de arco de Apuico en el estado de 
Puebla, la presa de Santa Rosa en el 
estado de Jalisco, y la presa El 
Novillo en el estado de Sonora. Para 
las primeras investigaciones, los 
estudios de mecánica de rocas 
fueron realizados por técnicos 
italianos pero para los años 60"s, 
ingenieros mexicanos fueron 
competentes en estos menesteres 
recibiendo cnterenamicnto en los 
EUA y Europa. 

Cuando la construcción de grandes 
presas de arco y tierra, jw1to con 
grandes excavaciones subterráneas, 
iniciaron en México, al¡,'UIJas 
sociedades técnicas y algunos 
progra111as de entrena111iento de las 
universidades fueron emitidos en la 
Capital. La .. Universidad Nacional 
Autónoma de México (UNAM) 

~~ t ;npczó ofreciendo el grado de 
maestría en ingeniería en . 1957. 
Después de esto, los cursos de 
mecamca de suelos fueron 
reforzados y fueron muy benéficos 
para Jos ingenieros civiles 
involucrados en el campo de la 
construcción. En 1958, el director 
asistente de la Secretaria de Obras 
Públicas (SOP) fWldó el Instituto de 
Ingeniería y la División de Estudios 
de Posgrado de la UNAM, donde 
los estudios de modelos hidráulicos 
y análisis de riesgo slsmico fueron 
ejecutados. A 
investigaciones 
académico, la 

través 
y 

SOP 

de éstas 
soporte 

construyó 
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20,137 km de caminos y los grandes 
puentes en México como el 
Coutzacoalcos y Alvarado en el 
estado de Veracruz. 

En 1961, la mecánica de suelos fue 
el sujeto Jidcr en la amplia 
categoría de ingeniería geotécnica 
en México. Para satisfacer los 
servicios técnicos disponibles CFE 
tundó el Laboratorio de Estudios 
Experimentales en 1964; 
investigaciones en mecánica de 
rocas y suelos fueron realizados así 
como pruebas de concretos y 
materiales. En _1967 los grandes 
equipos para ensayos de muestras 
en roca en México {1m2) entraron 
en operación en los laboratorios de 
la Universidad en la ciudad de 
Méxi,co. 

Con la construcción de grandes 
presas por todo México en Jos años 
60's los geólogos de la CFE se 
preguntaron como manejar con 
estos estudios especiales el muestreo 
rocoso en cimentaciones, 
supervisión de pantallas 
impcnneables y anclaje de macizos 
rocosos para su estabilidad. Este fue 
el inicio de la ingeniería geológica 
de hoy en dia para la aplicación de 
la geología en México trabajando 
con problemas diversos de 
estabilidad de taludes, tratamiento 
de cimentaciones y problemas de 
excavaciones subterráneas a gran 
escala Tales invctigacioncs de 



campo dirigieron a los geólogos de 
CFE para introducirlas pruebas de 
campo de penncabilidud tipo 
Lugeon para evaluar las unidades 
rocosas de sitios de presas y el 
potencial de filtración y/o flujos 
bypass. 

En los últimos 25 años, la 
aplicación de la geología y la 
geofisica en trabajos de ingeniería 
ha llegado a altos grados de 
desarrollo en México. Esto ha 
incluido el incremento de la 
responsabilidad para Jos geólogos y 
geofisicos mexicanos en la 
planeación y construcción de las 
grandes presas hiproeléctricas sobre 
el río Usumacinta como Malpaso, 
Chicoasén y Angostura en el estado 
de Chiapas; como en El Infiernillo y 
El Caracol en el estado de Guerrero; 
sobre el río Bravo (México-EUA) la 
presa Falcón y La Amistad; y mas 
recientemente el sistema del drenaje 
profundo de la Ciudad de México. 
De igual forma los geólogos 
mexicanos han sido involucrados en 
la construcción y mantenimiento de 
las supercarreteras; carreteras 
secundarias; grandes puentes a 
través de Jos ríos Papaloapan, 
Coatzacoalcos y Pánuco; obras 
portoarias y aeropuertos modernos. 

Desde principios de los afios 70's, el 
crecimiento técníc~n la aplicación 
de la geología para trabajos de 
ingeniería ha dado un gran paso 
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hacia adelante; el mayor avance 
-gcolecnológico es practricado en 
Mcxico por· varios consultores 
extranjeros y consejeros y por el 
gran cuerpo de profesionales 

•mexicanos quienes han recibido 
preparación en los EUA y Europa. 

Desafortw1adamcnte, la 
independencia técnica de México 
estuvo afectada adversan1ente en los 
principios de los aftos 80's cuando 
el presupuesto y los fondos para 
actividades de construcción fueron 
intemunpidas con la devaluación 
del peso y la crisis económica 
asociada. Igualmente, la tecnología 
importada fue cortada, con 1~ 
imerrupción de la mayoría de los 
estudiantes becados en pmses 
cxtrap jeros. 

En los 80's la práctica de Já 
ingeniería geológica nacional estaba 
princialmente restringida a estudios 
factibles y a una interrelación con 
información confiable sobre las 
características de mecánica de rocas 
y suelos de un sitio y/o correlación 
con bancos de invcstil!ación -geomecánica. Estas investigaciones 
fueron llevadas fuera de las 
universidades y laboratorios 
federales de investigación, asi como 
en compañías privadas de ingeniería 
gcotécnica por todo el país; la v~o.'tlta 
de sus servicios fue en el extranjero 
especialmente en paises de Centro y 
Sur América. AlgWias 
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universidades mexicanas ofrecen .::n 
esa época maestrla en ingeniería 
(M.I.), Maestría en Ciencias (M.C.) 
y programas de estudio para 
Doctorados relacionados a la 
aplicación de geociencias e • 
ingeniería geológica 

Entre las principales construcciones 
de ingeniería con aplicaciones y 
guía de los ingenieros geólogos en 
México son: 

-Torre Latinoamericana 
- Torre de PEMEX 
-Torre del Hotel de México 

(World Trade Center) 
-El Tren Subterráneo Metro 
- La Red Profunda de Túneles 

del Drenaje 

Todos estos trabajos fueron 
construidos en e!' área 
metropolitana, la cual esta 
constituida por arcillas de alta 
compresibilidad. Muchas grandes 
presas han sido construidas por todo 
el pais, tal como: Chicoasén en 
Chiapas, la mayor presa de tierra 
con 265 m con condiciones 
favorables del subsuelo y poder de 
generación de 5,589 Gwh; la planta 
nuckar de Laguna Verde en el 
estado de Veracruz. Probablemente 
hay minas a cielo abierto, minas de 
carbón subterráneas, otras de cobre 
y fieno en el norte del país. El túnel 
de conducción de agua de Tijuana, 
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excavado en migmatitas utilizando 
una máquina excvayüora de túneles 
dt: 3.66 m de diámetro. 

Desde 1910 a la mitad de 1984 la 
CFE y la SRH construyeron 
aproximadamente 550 presas y 
canales para riego, plantas de 
generación, control de avenidas y 
suministro de agua de tofdos tipos. 

:/Ols. Áv'_, c=a Jo~ /robfe.-,,.s. 
cc.o,.,o;,., ;t:o.S .:::.e... coa-h·/1va, J'a..:s 
o brt~..s de.. 1 npe.e<. .J,.v, ./v.n . 
e Pe;; e <>ns.fn.je. (!.' J/ 2urttlf'A//I ~-

7 1J v am ,:J?¡:.,.. , Al ":J. e,. ,c./ A =n .J'"' ./e /... 

?re, t>. 1/v 1 /""' , J:. ·, Se.. ev-<" p t· ~ 
_._f s-.'s-/.e,...._ de. .fr.en ~.;,6_k.,. ..... ~.., 

'""e.h l k r.-.1! /r"'A ~ 
Y ít:;n"J'"e.. · . 

.;s.;_ _¡;r; tJa-,/¡~Prl 4 Cqrre,_ ..Jer~ 1 

j"'<Jerb )" /e.rrocp_/r,~4. 



. . 
'· ..... ·.-: 

. ---: 

\ 

T.\BL\ P.\lL\ L\ DETEIUIIS.\CJÓ:-1 ~1.\CROICÓPIC.\ DE L\5 ROC.\5 iGSE.\5 

(Las rocas eslcin ordeuadas atmdieudo a stt ocurrwcia natural en d campo, es decir, consideraudo que las II)(IS plutónicas 
se forman a profu~didad, mientras que las ro/cónicas lo son a poca profundidad o sobre la superficie de: /4 Tierra) 

At:Ulnulacione1 
i 

f>ó~:,cap., o Tol>1 Brecha Toba-brecha Conglocmtndo 

" 
fra&tn~ntlriaJ, Piroclástica, i 
C:orrie:nte su· ,·hrcJ. o (>erfidal r Vidrio alto de sílice \"idrio bajo de sil ice 

1 J:estos e.xpeli· ObsidiUJJ., Perlita, Piedra pez, Pómez Taquilita 
e <los . 
• ¿ 

. 
n Pórfido de ~cacitit:l 1 Cbrriente su-

cuano 
,e ¡\elelinita 

perficial o Porliroafanítio 

Dacta 
¡ BJJOI<o 

3 diques de o 3ra.nitiu n Traquita Andesita BJ.s:J.lto FonoHt:t ~el<lina 
S poca profun· Rio¿lcitJ.. · + olh·ino e 

didad. Riolita Latita 3 B!!aho 

\'·51 \'-6 

Jeucita 

p 
Pórfido Pórfido 

Pórfido con 1 . gabro 
u PorfiritkJ 

Pórfido monzonita Pórfido gra· Pórfido D Pórf:rlo rórfido Textuia 
Jcudta 

Diques d• pro· granito y CUlrlO codiorita ton~lita i s,lc¡titJ. diorita Pórfido con, 1 Pórfido di:lbhica 
ó fundos 2. hi· ,. nefe\inl ¡ 

pabislles. in monzonita i DiabJ.53. 1 
n ' 
i trush·os ... S 
e <undarios Pa.nirliomórH· 

Gnnho f¡egm2tit~ o lamprofiro 

• ca, pegmati- r ~IinttJ. (Ort.·B.). Kersantira ( Pllg .. JB.) 
S ticJ, aplitio. .-\p ita 1 \"ogeslta (Ort.·H.) Malchill (Pilg.·H.) - P-3 a P-4 

tntrushos ! Hornblen· 

c~nubr Cabro dita piro. 
grJndes )fonzoni<a de d Jjolita xenita 

Gr:mito · Granodiorita Ton3lit3. Sien:~l Diortt~ Cabro con Sienhl . Miuouri!:! duniu . CUlrlO • olidno nefelinl , ~(OQZC'nitJ. 1 ·+OH vino ~rpenti· 
()currencil Te:\:turl ' 

Anorto!¡ta nira ptri-
_rorJ.~n3.ri:l ord:o:t.r::t. p.¡ P-2 dotita 

e 
Clr~cteri!~kl )f.B.H.' B.H.P. B. H. P. B. H. P. u B. H. P. B.H.P. B. H. P. O:todl!:t. P!roxenos 

a :~lcaHnos 
Ü:lmposicibn Cuz.no: r 

CuJrzo: m.ine:ral6gia pre:!oente: 1 au!ente M:r.e:rJlt~ 
E~ncb.l 1 Principal· o PrinC:¡l.1l· Principal· PrincipJl· fe:ldespJtotdes: le:uci-lmiHcos S<J· 

Ort. > Plas-.. Ort. = Pla¡. Pbg. >On. me:t~e: plag.¡ me:n:e mente pllg. me:n~e plag. t3:, r.e!elín3, cancrini-: l:!menle: - sódka ore sódica cálcic;t ta, etc. ¡ B.H.O.P. 

<!• 
~ ., .< l l"!aJ.· Tipo roca sb.icicu Intermedias ~I:íricaJ A!ca\inlt ml(ic;u - -. 

... .. -\brel'i.:uuras: ~1-mutco\·itJ.. 8-biotiliil, H-homb1toda, 0-oli\·ino, On.-()nt'Cla!a. Pl:t;.-pi:J.giocbu. P -piroxena . 



CU.AJl.R,O l~J CLASlFJ.CAClóN PE LAS ROCAS íGNEAS 
-- -----. __ ---- -- -----· .. . - ---- . -. ·.-

C<>.loración clara. ' Coloración oscura 

Profundidad de· foTI'Jlación 
. --

-tcxtura-estruc_tu_ra 

+ Cuarzo -Cuarzo + <:u. ano - Cuan.o 
-

-

Gran~ ¡;rueso. medio, fino (lex- GnJ\'Ít;:, + O.H Mom:.onila Cuarzo di!' ')io.rl~ P,D;H, +X 
(!rólnitic.a} · Granodiorita + P,M P.O.D.H (Apli- rita o dio- -- -tura 

(Con~ituidas · 11 profundidades Granito porliroide ta monzonitica, ritacuarcí: (;:~bro_P.+X.+H 
considerables· en diques de Pcgma tita pegmatita mon- ·fera, 
pr.ofundo asiento. ba tolitos, Moru.onita cuarcífe- zonítica) P.B.H, Peridotita ± P, ::} >:. 
chimeneas y lacoli.tos.) ra P,O,D.H + X +.X 

Grano medio :! fino Cconslitui- Granito porfiroidc M om.on i'ta porfi- Diori 1.'3 porliroidc 
das 2 proiu.1didade~ mode- ro id e Diorita aplitica 
r:~das • • en diques y lechos.) 

' 
;, Dolerita !diabasa) +:X. 

.. f. algo de B. y augiu 

• 
Grano muy· fino a vítreo. a ve- Com- Fclsitas (vítreas) Obsidiana An'dc.Sita +P (felsita 

ces c.spon¡oso vítreo o vesicu- pacta (vítrea) vítrc.a) 
lar (constituidas .en. e~.p~nsioocs • Riolita Traquita Basalto (vesicular) 
suparficiales, diqúes: hpéints; · t-P.X ' + O,B,H • depósitos de cenizas) • • ~ · .. 

B~cha.:. Y?lcánic.a· 

Es pon· • .toba_volcánid Pómez.. ceniza · volcánic.a·, 
JOSa a 
suc.lta 

'• 

8 



FACULTAD DE INGENIERÍA UNA/V\ 
DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CC>NTINUA 

CA042 LABORATORIO DE 
MECANICA DE SUELOS I 

DEL 22 SEPTIEMBRE AL 03 OCTUBRE 

Tema 

EL SUELO COMO MATERIAL DE 
CONSTRUCCION 

EXPOSITORES: DR. GABRIEL AUVINET G. 
PALACIO DE MINERÍA 

SEPTIEMBRE DEL 2003 

Palacio de Mtnería, Calle de Tacuba No. 5, Pnmer piso. Delegactón Cuouhtémoc, CP 06000, Centro Histórico, Méxtco D.F., 
APDO Postal M-2285 • Tels. 5521 4021 al24, 5623.2910 y 5623.2971 • fax. 5510 0573 



E!. SI,J_HO COMO MATERIA!. DE CONSTRUCCIÓN 

Ba11cos de Materiales 
,~ 

Definición. Es un lugar constituido por roca o material granular (grava, arena, arcilla, etc.) susc~ttible de ser 
utilizada en la construcción · 

Los sitios de donde el geomaterial (suelo o roca) se extrae de sus lechos naturales y se separa para su 
utilización en la construcción se conoce en la terminologia ingenieril como CANTERAS 

Los bancos de materiales para elementos granulares (sueltos) son localizados principalmente en el sitio donde 
han sido depositados después de ser transponados por un agente de erosión (suelos transponados) 

En la actualidad es posible obtenerlos mecánicamente pero la explotación de bancos es mas económica. 

Los productos de un banco de materiales con estas caracteristicas son: 

Arena y Grava 

La arena y la grava &e emplean en ingeniería para hacer CONCRETO y paca ¡¡u emplazamiento en las parte• del 
terreno o de las estructuras en que sea necesario la pemteabilidad. Por ejemplo, cajas de carreteras, 
avenamiento, balasto o en proyectos de grandes edificaciones se colocan en el piso almohadones de arena y 
grava con la finalidad de rotura capilar. 

Las principales fuentes de grava y arena son: 
• Conos de Deyección Fragmentos de ro~ guijarros y finos angulosos y subredondcadoS con 

• Depósitos de Terrazas 

• Planicies Aluviales 
• Morrenas 
• Dunas de Arena 
• Depósitos Residuales 
• Depósitos Deltaicos 
• Depósitos Lacustres 

·Arcilla 

poca estratificación y lentes • 
Arena y grava bien estratificados, clasificados y redondeados. PRECAUCION 
muy meteorizados o con óx.ido de ,hierro o si1icc son dañinos para el 
concreto 
Grano lino, arenas y gravas 
Harina de roca, gravas gruesas o bloques 
Uniformes 
Arena, distribución limitada y meteorizadas 
Arena, limo y arcilla en exceso 
Arcilla y limo linicamentc 

Utilizada en la construcción de caninas de presas o en carreteras debe cumplir con tres condiciones: 

~ Resistencia y Cohesión 

~ Penneabilidad apropiada para su funcionamiento adecuado 

O No debe retraers.e ni expandene excés:ivamente 

~ No defonnarse por efecto de carga 

~ Conservar resistencia e incompresibilidad 

1 
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La arcilla no debe contener halloy3ita ya que C3tn po.scc baja raUtencia tU satu~c. cuando 3C cla.sili~ como 
tillita resulta útil para construcción. Por otra parte, si se iocalizan pizarras arciliosas, ei uso áe estas en una 
cortina de una presa resulta de utilidad cuando se alterna con capas de arenisca 

La arcilla es usada como ya se mencionó en cortinas de presas de tierra. en terraplenes. carreteras, adobes, 
tejas, ladrillos y cerámica (azulejos) y facnaietas. La combinación de ia plasticidad, ai endurecimiento a ia 
acción del calor y una contracción uniforme determina la utilidad de una arcilla para eleborar ladrillos. 

Los ladrillos prensados de alta calidad se fabrican de arcillas o pizarras arcillosas puras o con arcillas 
refractarias de cla:ic inferior 

Los ladrillos para pavimentación se fabrican con arcillas que vitrifican a temperaturas moderadas 

Existe la creencia que el color de los ladrillos indican su calidad, pero no hay relación entre color y calidad. La 
arcilla pura es blanca y el color rojizo se debe a óxidos y substancias carbonosas, Al cocerse las arcillas 
blancas se conservan igual y los coloreados proceden de arcillas color rojo o abigarrado del óxido de hierro y el 
ladrillo adquiere una coloración crema o amarillento si hay carbonato de calcio 

En EUA donde no existen bancos de roca, las arcillas cocidas pueden utilizarse como BALASTO y también 
como revestimiento de protección en taludes de cortinas de tierra en las presas 

En regiones áridas se usa ADOBE mezclándolo con forraje y estiercol para alcanzar buena plasticidad y secado 
al sol. En regiones costeras, la arcilla se usa en muros para cubrir entran1ado de carrizo o varas. En regiones 
semi-áridas se usa en entramado de muros y techos 

Otras aplicaciones de la arcilla son: los LADRILLOS huecos y la terracota que hoy se emplean en el 
entramado de edificios de acero o de concreto armado; para la fabricación de TUBERÍAS, la arcilla debe 
contener una alta proporción de fundentes para que vitrifiquen; fabricación de LOZA y AZULEJOS se emplean 
arcillas refractarias a veces con adición de arena 
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TEMAI 

PRUEBAS PARA LA IDENTIFICACIÓN DE SUELOS DE CAMPO 

La utilidad de la identificación de los suelos es básica en la ingeniería, ya que de esta manera se 

pueden conocer de manera cualitativa las propiedades mecánicas e Hidráulica de los mismos 

según el grupo de suelo en que se sitúen. 

La ubicación de un suelo en un determinado grupo se hace, como es conocido, mediante la 

combinación de los resultados de análisis de laboratorio. Sin embargo, en ocasiones, en campo 

un ingeniero con cierto conocimiento de los suelos puede efectuar pruebas sencillas que lo llevan 

a poder identificar a un suelo de manera aproximada cuando no tenga el equipo de laboratorio 

para una identificacióo.rnás precisa. A continuación se mencionan algunas de ellas. 

Tamaño y granulometría de las partículas 

Sin pretender dar una explicación muy detallada sobre este aspecto, se puede observar la tabla 

que para este fin se ha incluido dentro de estas notas, en donde se dan comparaciones quizás 

muy burdas, pero que para fines prácticos dan una buena idea sobre la clasificación de los suelos 

de acuerdo a su tamaño. la tabla referida se le llamó" Identificación por el tamaño de los granos " 

Dilatancia o reacción al sacudido. 

Este ensayo es útil para la identificación de suelo con partículas finas. Después de quitar las 

partículas mayores que la malla N° 40 ( 0.42 mm ) se prepara una porción de suelo húmedo . 

o;uficiente para que quepa en la palma de la mano. Deberá quedar una masa suave pero no 
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pegajosa. Una vez que esta pasta este en la mano se agita golpeanrjo secamente una mano 

contra la otra varias veces. Si en la superficie del suelo aparece agua mientras se agita, esta 

superficie cambia a veces de color, y a veces adquiriendo una apariencia de hígado. Cuando la 

muestra se aprieta entre los dedos, desaparece de la superficie el agua y el brillo el suelo se 

vuelve-tieso y finalmente agrieta y desmorona. 

una reacción de este tipo ( rápida ), ocurre en arenas finas, uniformes y no plásticas, así como en 

algunos limos inorgánicos. 

Cuando se tiene algún conten1do de arcilla, esta le proporciona algo de plasticidad al suelo y la 

reacción del agua al movimiento es menos rápida. Una reacción m..Jy lenta o francamente 

Inexistente corresponde a arcillas de alta plasticidad. 

Resistencia al fracturamiento en estado seco 

Quitando las partículas de tamaño mayor a la malla N° 40 se moldea ur.a pastilla de suelo hasta 

alcanzar una consistencia de masilla, añadiendo agua s1 esto es nec,:sano. Se deja secar la 

pastilla al sol o simplemente al aire, y una vez seco se prueba su resistencia al corte apretándola 

entre los dedos. La resistencia a la ruptura es una medida de la cantidé.d de la fracción coloidal 

que contiene el suelo. 

La resistencia al corte en estado seco de un suelo aumenta al aumentar la plasticidad del mismo. 

Una alta resistencia es característica de las arcillas del grupo CH y CH. Los l1mos no plásticos 

solo poseen una pequeña resistencia en seco, mientras que las arenas finas limosas se parten 

inmediatamente. 



Tenacidad 

Con las indicaciones iniciales de la prueba de dilatancia, se prepar<~ una masilla de suelo 

agregando o secando por evaporación hasta adquirir una consistencia de plastilina suave. En 

este estado se rola en la palma de la mano hasta alcanzar un rollito de unos 3 mm de diámetro. 

Se amasa y se vuelve a rolar varias veces. Durante este proceso el rollito de suelo se llega a 

poner tieso por la pérdida de agua, perdiendo plasticidad hasta que finalmente se desmorona en 

el estado de plástico. 

' ~·. 

La mayor o menor tenacidad de la barrita al acercarse al limite plá~tico es indicativo de la 

preponderancia de la fracción arcillosa del suelo. La debilidad del rollo en el limite plástico indica 

la presencia de arcilla inorgánica de baja plasticidad. ' ·'· 

5 

.11 

.! 



• 

DIFERENCIAS ENTRE GRAVAS Y ARENAS 

Los granos no s.c :aprlmazan aunque 
estll!:n húme-dos. debido a la peque
ñez de las tensiones capilar.cs. 

Cuando el gradiente hidráulico es 
. mayor que 1, se produce en ellas 
nujo turbul.:-nto. 

Es dificil perforar un túnel en gn· 
vas con agua mediante aire com· 
primido, porque la pérdida· de aire 
es muy aha. 

Artnas ltn\.n 0,06 "1 2 mml 

Los Jnnos !oC ap~lmann si cst~n 
húmedos. debido a la imponancia 
de Ju -tensiones capilar~. 

No se suele producir en e11u nujo 
turbulento aunque el ~ndirnte hi· 

. dráulico sea -m3yor que .l. 

El aire comprimido es adC"cuado 
para perforar en ellas. 

DIFERENCIAS ENTRE ARENAS Y LIMOS 

Arenas tcnt.re O,OG y 2 mm) 

Par1fculas visibles. 

E.n general, no ·plhlicas. 

Los 1crrcnos ~ecos tienen una liBera 
cohesión, pero se reducen ;. polvo 
Ucilmcnle cnlre los drdos. 

F~cilmenle erosionadas por el vicn· 
lO. 

F~cilmcnte drenadas mediante bom· 
be o. 

Los asientos de las construcciones 
realizadas sobre ellas suelen cs.tar 
1erminados a.J acabar la construc· 
ción. 

Limos u:nt.re: o.oc:z y 0.06 mm) 

Particulas invis.ibles. 

·En general. algo pláSiico•. 

los i:crroncs secos tienen unJ cOhe· 
sión apreciable. pero se pued~:n re· 
d~cir a polvo con. lo• dedos. 

Dificilm~le erosionados por el 
"ic:nto. 
Casi imposible de drenar mediante 
bombeo. 

Los asientos suelen continuar des
pué> de ·acabada la conslrucción. 

DII'ERENCAS ENTRE LIMOS Y ARCILLAS . . 

Llmos •tn\.re 0,001 '1 O,OG mm> 

No suelen tener pr<1piedadcs coloi· 
da les. 

A parlir de 0,002 mm, .Y a medida 
que aumcnla el umaflo dc las par· 
tículas. se va hacirndo cada vez 
mayor la proporción de minerales 
no arciiJosos. 

Taclo jspero. 

Se ~rcan con relal i"• rapidc• y no 
se pc¡an a los dedos. 

Los terrones "ecos tienen una cohc· 
si6n apreciable, pero se pueden re· 
ducir a polvo con Jos dtdos. 

•i 

Arclllal C< 0,002 mm) 

Suelen lcncr propiedade• <!'lolda· 
les. ,. 

Consisten en su mayor parte en mi· 
nrralc• .arcillo~o•. 

Taclo suave. 

Se secan lcnlamenle y se pc¡an a 
lo• dedos. 

Los terrones secos se pueden partir. 
pero no reducir 1 polvo con lo' 
dedos. 
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ID.ENTlFlCAClON POR .EL TAMA~O D.E·GRANOS 

Nom1Jr1 Limil~l de lam.:ulo Eirmpla uulrn 

B'oleo 505 mm o mayores · Mayor que una 
(12 pulgauas) pelou de balen-

cesto. 

Canto rodado 76 mm a 305 mm Naranja-Sandla ., 
(3 a 12 pulg:ulas) ' 

. 
Crav• gruesa 19 mm a 76 mm Uva-naranja ' '· 

(~la 3 pulgadas) 

Grava Cina 1.76 mm a 19 mm Chícharo-uva 
(malla 1 a ~~ pulgada) 

Arena gruesa 2 mm a 1.7G mm Sal de cocina . 

(malla 10 a malla 1) 

Aren:~. mediana 0.12 mm a 2 mm AzU.car 
(malla 40 a malla 10) 

Arena lina 0.071 mm a 0.12 mm Azúcar en polvo 
(mallo 200 a m•lb •10) 

Finos meno~es de 0.071 mm 
(malla 200) 

• L11 parUculu mcnorCI que la arena tina no te pueden diadn¡ulr & dmplc 
wiau a una disuncia üc 20 an. . ... 



PRJNCIPALES TIPOS DE SUELOS 
De acuerdo :con el origen de sus elementos (aspecto que ya se ha 

desglosado en la definición) los suelos se dividen en dos· amplios gru
pos: suelos cuyo origen se debe a la descomposición física y /o quími
ca de las rocas o sean los suelos inorgánico1, ; suelos cuyo origen es 
principalmente orgánico. 

Si en los suelos inorgánicos el producto del intcmpcrismo de las 
rocas permanece en el sitio donde se form6. di origen a un ~lo 
usidUill, en caso contrario foi'11Un un suelo Jransportado, cualquiera 
que haya sido el agente transportador, (por gravedad: talus; por el 
agua: aluviales o lacustres; por el viento: cólicos; por los glaci~rcs: 

depósitos glaciales). 
En cuanto a los suelos orgánicos, ellos se forman casi siempre _in 

situ. Muchas veces la cantidad de materia org'\nica. ya sea en forma de 
humus o de materia no descompuesta,.. o en su estado de descomposi
ción es tan alta, con relación a la cantidad de suelo inorgánico, que 
las propiedades que pudieran derivar de la porción mineral quedan eli
minadas. Esto es muy común en las zonas pantanosas en las cuales los 
restos de la vegetación acuática llegan a fonnar verdaderos depósitos de 
gran espesor, conocidos con el nombre genérico de turbas. Se caracteri
zan por su color negro o café oscuro, por su poco peso cuando están 
secos y su gran compresibilidad y porcuidad. La turba es el primer 
paso de la conversión de la ma tcria vege t.U en carbón. 

A continuación se describen los suelos más comúnes con los nom
bres generalmente utilizados por el inge!'iero civil para su identificación. · 

GRAVAS.- Las gravas son acumulaciones sueltas de fragmentos de ro
cas y que tienen más de dos milímetros de diámetro. Dado el origen 
de las gravas, las aristas de sus fr>grnentos han sufrido desgaste y son 
por lo tanto redondeadas. Como material suelto suele cncontránele en 
los lechos, en las márgenes y en los ~oflos de deyección de los ríos, 
también en muchas depresiones de terrenos rellenadas por el acarreo de 
los ríos y en muchos otros Jugares a los cuales las gravas han sido 
rctransportadas. Las gravas ocupan grandes extensiones, pero casi siem
pre se encuentran con una mayor o menor proporción de cantos roda-
dos, arenas, limos 'y arcillas. . 

La forma de las partículas de las gravas y su relativa frescura mine· 
ralógica, dependen de la historia do la formación do ellas, encontrán-
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dose variaciones desde elementos rodados a los poliédricos. 

ARENAS.- La arena es el nombre que se le di a los materiales de 
grano fino procedentes de la denudación de las rocas o de su. tritura· 
ción artificial y cuyas partículas varían entre 2 ~· y 0.05 mm. de 
diámetro. 

El origen, y t.mbién la existencia de las arenas, es •náloga a 1• de 
las gr•vos; las dos- suelen encontrarse juntos en el mismo depósito. La 
oren• de río contiene muy a menudo proporciones relatinmente gran
de de gnv• y arcilla. Las arenos son materiales que, estondo limpios, 
no se contraen al secarse, no son plásticas, son mucho menos cOmprcsi· 
bies que la arcilla. y si se aplica una carg• en su superficie, se comprj. 
men cui instantáneomente. 

LIMOS.- Los limos son suelos de ¡jianos fmos con poc• o ninguna 
plasticidad, pudiendo ser limo inorgánico coino el producido en cante· 
ras o limo orgánico como el que =le encontrarse en los ríos, siendo 
este ültimo, casi siempre,_ de c:y•cteristicas plástic:as. El diámetro de las 
partículas de los limos est' comprendido entre 0.05 mm. y 0.005 mm. 

Los limos sueltos y saturados son completamente inadecuados pan 
soportar cargas por medio de zapatas. Su color varia desde gris claro a . ' muy oscuro. La permeabilidad de los limos orgánicos es muy baja y su 
compresibilidad muy alta. ! 

ARCILLAS.- Se le cU el nombre de arcilla a las partículas sólidas con 
diámetro menor de Q.OOS mm.· y cuya masa tiene la propiedad de 
volverse plástica al ser mezclada con agua. Químicamente es un sllicato 
de alúmlm hidratado, aunque. en no pocas ocasiones contienen también 
silicatos de hierro o de rlllP.~esio hidratados. La estructura de estos 
minerales es, scncralmcnto, c¡istalina y con\plicada, .con sus itomos 
dispuestos en forma laminar. 

De hecho se puede ·decir que hay dos tipos clásicos de tales limi· 
nas, uno de ellos .del tipo silícico y·el otro del tipo alumínico. 

Una lámina del tipo silícico se encuentra- formada 'por un átomo de 
silicio rodeado de cuatro átomos de oxigeno, arreglindose el conjunto 
en forma de tetraedro. Estos tetraedros se agrupan entre si formando 
una· unidad hexagonal la cual se repite indefinidamente constituyendo 
una retícula laminar. La. uni6n entre cada dos tetraedros se Ueva a 
cabo medianto un mismo ilomo de oxígeno. 
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Ahora bien, de acuerdo con su arreglo relicular los minerales '-
arcilla se pueden clasificar en lres grupos básicos que son: 

a) El caolinftico (del nombre chino Kau·ling) que procede de la 
carbonatación de la ortoclasa. Las arcillal.. caoliniticas están formadas· 
por una limina silícica y una 14mina alurninica superpuestas indefini· 
damente y con una unión tal entre sus re"ticulas que no permiten la 
penetración de moléculas de agua entre ella>, pues producen una capa 
electrónicamente neutral, lo que induce desde luego a que estas ar.;illa> 
sean bastante estables en presencia del agua. 

b) El monlmorilonilico (que deben su nombre· a Montmorrillón, 
Francia), al cual pertenecen las bentonitas, se forman por la superpo· 
sición indcfmida dt: una lámina alumínica entre dos l.íminas silícicas • . 
pero con una unión débil entre sus retículas lo que hace que el agua 
pueda penetrar en su estructura_ con facilidad. Estas arcillas en contacto 
con agua sufren fuerte expansión provocando inestabilidad en ellas. · 

e) El 1/ilico (que deben su nombre' a lllinois, U.S.A.) que son el 
producto de la hidratación de las micas y que presentan -un arreglo·, 
reticular similar al de !ls montmoriloniticas, pero con la tendencia a 
formar grumos, por la presencia de iones de potasio, lo que reduce el 
área expuesta al azua y por lo mismo no son tan expansivas como las 
arcillas montmoriloniticas. 

En general las arcillas, ya sean cao!iníticas, montmoriloníticas o 
ilíticas, son plásticas se contraen al secarse, presentan marcada cohesión 
según su humedad, son compresibles y al aplicárse_les una carga en su 
superficie se comprimen lentamente. Otra caracteristia intercs.antc, t 

de el punto de vista de Ji construcción, es que 1• resistencia pen. 
por el remoldeo se recupera parcialmente con el tiempo. Este fen6me· 
no se conoce con el . nombre de. tixotropia y es de naturaleza .fisi· 
co-quírnica • 

. Adem:is de los clásicos suelos indicados con anterioridad, se encuen• 
tran en la naturaleza ciertos suelos especiales que a continuación se 
indican. 

· CALICHE.· El término cal/che se aplica a ciertos estratos de suelo 
cuyos granos se encuentran cementados por carbonatos calcáreos. Parece 
str que para la formación de los caliches es necesario un tilma s~· 

mi-árido; La marga es una arcilla con carbonato de calcio, mis homo
g~nea que el caliche y generalmente muy compacta y de color verdoso; 
LOESS.· Los locss son sedimentos eólicos uniformes y cohesivos. Eaa · 
cohesión que poseen es debida a un cementante del tipo calcireo y 
su color es gener•lmente castano claro. El diámetro de las ¡nrticulas de 
los loess está comprendido entre 0.01 y 0.05 mm. Los loess se dlstll! 
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guen porque presentan agujeros verticales que han sido dejados por 
raices extinguidas. l.Ds loess modificados son aquellos loess que han 
perdido sus características debido a procesos geológicos secundarios, U.· 

les como inmersión temporaria, erosión y formación de nuevo depósito. 
Debido al con1enido calcáreo los cortes hechos en loeS.. se mantienen 
generalmente, casi verticales. 
DIATOMlTA.· Las diatomitas o tierras dilltomáceas son depósitos de 
polvo silicico, de color blanco generalmente, compuesto total o par· 
cialmente por residuos de diatomeas. Las dilltomeas son algas unicelula· 
res microscópicas de origen marino o de agua dulce presentando las 
paredes de sus células e2racteristicas silícicas. 
CUMBO.· Es un suelo arcilloso fmo, gener&imente libre de arena y que 
pasece cera a la vi!ta y· al tacto, es pegajoso, muy plástico y cspon· 
joso. Es un material dificil de trabajar. 

- TEPETATE.····¡;.. un material pulverulento, dá color café claro o café 
oscuro, compuesto de arcilla, limo y arena en proporciones variables, 
con un ccmentantc que puede ser la misma trcilb. o el carbonato de 
calcio. Según sea el camponeate prejominantc, el tcpctate se suele 
llamar arcilloso, ·limoso, arenoso, arcillo-limoso si es que predomina la 
ucilla, Drtno-limoso si predomina· la arena, limo-c.renow si predomina el 
limo •. y así sucesivamente. 
· La mayoria de las veces el tepetate debe su origen a la descompo

sición y alteración, por intemperismo, de cenizas volcánicas basálticas 
Pueden encontrarse dentro del tepe tate capas. o lentes de arena y ce ni· 
zas . bas:ilticas que no tuvieron tiempo de intemperizarse cuando fueron· 
cubiertas por una capa que si se alter6. También suelen encontrarse 
lentes de piedra pómez dentro del tepctate. 

En la p:lgina siguiente se muest~an los símbolos recomendables para 
distinguir los suelos en un pcrnl determinado. 
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IDENTIFICACION O E ROCAS Y MINERALES 

(Traducción del Apéndice J del libro "Introduction to· · Rock 

Mechanics" de Richard E. Goodman, 

¿CUANTAS ROCAS Y MINERALES DEBE CONOCER UN INGENIERO? 

Los libros de texto de mineralogía comúnmente enlistan propidades 

determinantes para cerca de 2000 minerales. Un buen libro de 

petrografía mencionará más de 1000 tipos de rocas. El tema es 

interesante y 

sin embargo, 

tiene muchas repercusiones prácticas. Afortunadamente, 

la lista de los minerales formadores de rocas más 

comunes es más bien corta (alrededor de 16) y muchos tipos de rocas 

caen naturalmente dentro de grupos con atributos ~ngenieriles 

similares, de suerte que -solamente cerca de 40 nombres de rocas 

serán suficientes para describir a la mayoría de las de real interés 

para los fines de la ingeniería civil. Hay casos excepcionales, como 

puede ser, cuando quizá tipos de rocas raras causen inusUAles 
problemas en excavaciones o como materiilles rocosos. :Es posible 
aprender 1000 variedades con el fin de estar equipado para un caso 
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especial, 

petrólogo 

aunque es más eficient·e conse91l.ir el auxilio ·de un 

cuando suceda esto. Para la educación básica del ingeniero 

geotecnista, usualmente será suficiente familiarizarse con los 16 

minerales y las 40 rocas antes comentados, esto es, debe ser capaz 

de identificarlas y distinguir algunas de sus particularidades y 

propiedades. 

MINERALES FORMADORES DE ROCAS. 

Los minerales más comunes formadores de rocas son los silicatos, 

carbonatos, ,y diversas sales (sulfatos y cloruros). Los silicatos se 

forman a partir de tetraedros de silicio-;-oxígeno (SlO.J mutuamente 

eslabonados en "estructuras en isla", láminas, cadenas, y redes por 

presencia de hierro, magnesio, calcio, potasio y otros iones. Las 

estructuras en isla, tales como el olivino, son tetraedros sin 

esquinas cortadas (estos son los minerales de la más alta 

temperatura del grupo de los silicatos -tempranamente. formados en 

disolución por enfriamiento- y son generalmente los primeros en 

intemperizarse cuando se exponen a la atmósfera)·. Las estructuras 

laminadas (p. ej. mica) se rompen fácilmente (debido a su clivaje o 

crucero) en una dirección y generalmente presentan baja resistencia 

al corte a lo largo de esa dirección (paralela a las láminas). Las 

cadenas (p. ej. los piroxenos y los anfíboles) y redes ligadas a los 

feldespatos y el cuarzo, son usualmente muy resistentes y durables. 

Los carbonatos son soluciones débilmente solubles en agua, pero 

mucho más solubles si el agua se ha enriquecido con ácido por 

infiltración a través del suelo o por contaminación industrial. Los 

carbonatos también tienen la característica de fácil torsión por 

deslizamiento sobre los planos intracristalinos, tales rocas 

compuestas por esos minerales se ·comportan plásticamente a elevadas 

presiones. Otras sales (p. ej. yeso y halita) son fácilmente 

solubles en agua. La pirita está presente en pequeñas cantidades en 

casi todas las rocas y ocasionalmente se presenta como un porcentaje 

significativo de las rocas. 
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Los minerales formadores de rocas que usted debe ser capaz de 

identificar son: 

Silicatos 
cuarzo, feldespato (ortoclasa y plagioclasa); mica (biotita y 

moscovita), clorita, anfibol, piroxeno y olivino. 

carbonatos 

Calcita y dolomita. 

otros 

Yeso, anhidrita, halita, pirita y grafito. 

La Tabla AJ.l le ayudará a identificar esos minerales. Ya que los 

minerales que forman la textura de la roca están usualmente 

incrustados en fragmentos o cristales de menos de un centimetro como ·;¡ 

dimensión máxima, resulta necesario observar a la roca usando .. una o; 

lupa, o mucho mejor; con un microscopio binocular. Los .minerales se ··• 

pueden dividir'de esta forma, en aquellos que se pueden rayar con la 1 , 

uña, aquellos que se pueden rayar con una navaja pero no con l¡l uña, ,11 
y aquellos que no se pueden rayar cori una navaja. En la escala de .,¡ 

Moh' s de dureza relativa, la uña tendrá usualmente una dureza' entre ,., 

2 y 2 . 5, al tiempo que el promedio de la navaja tendrá una dureza 

entre 5 y 5.5.· La pres.encia o ausencia de clivaje .(crucero) es uno 

de los razgos de diagnóstico que más fácilmente se puede notar en 

los minerales que se listan. Las ~uperficies de clivaje son pulidas 

y uniformes, y reflejan la luz incidente uniformemente en una 

dirección. Los ángulos entre los clivajes se pueden medir girando el 

espécimen con la mano, para moverse desde la orientación de una 

reflexión sobre una superficie hasta la orientación de reflexión 

para la superficie adyacente. Como una ilustración de como trabaja 

la tabla, compare la calcita, el ·feldespato ·y el cuarzo, los cuales 

son tres minerales que los ingenieros frecuentemente confunden. El 

cuarzo no presenta clivaje y no se puede rayar con una navaja (puede 

mostrar fases cristalinas; las fases cristalinas se pueden destruir 

cuando se rompe el cristal, ya que las superficies de clivaje serán 

reconocibles en todos los trozo:. minerclle:o de:opués de romper el 
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cristal). El feldespato es más duro que la navaja y también presenta 

dos buenas direcciones de clivaje. La calcita también tiene bue" 

clivaje ·pero se puede rayar .. Además, la calcita prese_nta ángull 

romboédricos entre las superficies de clivaje (75° y 105°) mientras 

que los clivajes del feldespato tienen aproximadamente ángulos de 

90° entre ellos. 

OTROS MINERALES DE IMPORTANCIA. 

Un pequeño número de minerales explican muchos de los problemas 

especiales que algunas veces se presentan con las rocas. Esos 

problemas especiales tienen que ver ~on la contaminación, el 

intemperismo rápido, la expansión, el ataque químico de rocas 

vecinas, el comportamiento indeseable en el concreto, y la muy baja 

fricción. Algunos de los minerales involucrados son difíciles de 

identificar en pequeños especímenes, pero el ingeniero debe .. ser 

capaz de reconocer los nombres y valorarlos en .los reportes 

geológicos. Los geólogos académicos no siempre están enterados de 1~ 

influencia_ 9e algunas de esas particularidades, las cuales puede. 

influir sobre las propiedades ingenieriles y en el comportamiento de. 

--las rocas. A continuación se muestra una lista parcial de minerales 

potencialmente problemáticos. 

Minerales solubles 

Calcita, dolomita, yeso, anhidrita, sal (halita) y 
ceolita. 

Minerales inestables 

Marcasita y pirrotina. 

Minerales potencialmente inestables 

Nontronita (montmorillonita rica en hierro), nefelina, 

leucita, micas ricas en hierro. 

Minerales cuyo intemperismo desprende ácido sulfúrico 

Pirita, pirrotina, y otros sulfuros (minerales en mena) 
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Minerales con bajos coeficientes de fricción 

Arcillas (especialmente montmorillonitas), talco, clorita, 

serpentinita, micas, grafito y molibdenita. 

Minerales potencialmente expansivos 

Montmorillonitas, anhidrita y vermiculita. 

Minerales que reaccionan o interfieren con el cemento portland 

opalo, vidrio volcánico, algunos horstenos, yeso, ceolita y 

mica 

IDENTIFICACION DE ROCAS COMUNES. 

Uno no debe esperar ser.capaz de asignarle nombre geológico cor~ecto 

a todos los especimenes muestreados para un proyecto de ingenie.ria; 

algunas veces no solo se requiere un entrenamiento cabal en 

petrologia, sino también un exámen petrográfico de una lámin~ .. 

delgada con el fin de determinar el tipo de roca ·de que se trata. 
' Sin embargo, hay un sistema para identificación de rocas y la 

mayoría de los ingenieros lo puede utilizar para volverse 

razonablemente hábil para clasificar rocas con una pequeña guia. Se 

debe apreciar que la la .clasificación geológica de rocas no promete 

agrupar a las rocas de acuerdo con las propiedades ingenieriles; de 

hecho, la primera propuesta consiste en agrupar a las rocas en 

función de su origen. Sin embargo, el nombre de una roca con una 

pequeña descripción de la naturaleza y arreglo de las particulas que 

la componen o cristales, frecuentemente aporta una mejor connotación 

de valor práctico. 

La Tabla A3.2 presenta un diagrama de flujo muy simplificado que le 

ayudará a asignar un nombre a un espécimen desconocido. En muchos 

casos al usar esta carta, el nombre de un grupo de rocas se puede 

asignar sin ambigüedades después del exámen de una superficie fresca 

(no intemperizada) 

corno quiera que 
o de un espécimen manejable que se desconozca, 

sea, la carta no es infalible a causa ele las 
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fronteras entre diferentes grados, los cuales algunas veces se basan 

en juicios subjetivos, y las cualidades se fijan frecuentemente cor 

diferentes grados comparando entre una muestra y la siguiente. L 

los muchos atributos que puede presentar un espécimen de roca, solo 

tres se eligieron dominantemente en esta carta: 'textura, dureza y 

estructura. 

La mayor división se tiene entre las texturas cristalina y elástica. 

Las rocas cristalinas como son el granito, el basalto y el mármol 

posseen una textura entrelazada de cristales con espacios porosos 

muy pequeños o inexistentes. Pueden. haber fronteras definidas por 

granos_rotos y otras fisuras que pueden debilitar a la roca, y los 

cristales por si mismos pueden ser deformaples (p. ej. la calcita en 

el mármol) pero la matriz es generalmente de buena dureza. En 

contraste, las rocas elásticas consisten en una colección de 

partículas de minerales y rocas con espacios porosos semiesféricos 

más o menos conectados continuamente a través de la roca. A la 

extensión 

cementan te 

con que estos espacios porosos 

durable , la roca será resistente 

estén rellenos de un 

y rígida. Algunas roca~ 

rocosa contienen sol~ elásticas que son duras y de apariencia 

arcilla en los espacios entre partículas y 

consistencia de un suelo al humedecerlas 

se ablandan hasta la 

con agua. Algunos 

especímenes de rocas tienen una granulación tan fina que los granos 

o cristales no se pueden apreciar con una lupa; en este caso la roca 

se debe clasificar con otras pruebas. 

El segundo índice de clasificación que se usa 

dureza. Sin embargo, esta propiedad está 

propiedad de una roca que como propiedad de un 

en la Tabla A3.2 es la 

menos definida . como 

mineral. La dureza al 

rayado de una superficie de roca fresca aporta un índice útil. Por 

"fresco" se debe entender el no utilizar especimenes ablandados por 

intemperizmo o con procesos de alteración localizados. Algunas rocas 

(p. ej. pizarras cloritosas, también llamadas rocas verdes) deben 

eYe caracter1sticas a alteración hidrotermal, la cual ocurre a 

considerable profundidad, alterando un gran 

rocas como 

volumen de 

candidatas 

roca; esto no 

para fines é' debe ser razón para excluir esas 

identificación, sino más bien para excluir aquellos especimene. 
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intemperizados que cuentan con sondeos vecinos. El rayado de dureza 

de una roca no es un índice infalible, como sucede en algunas rocas 

que mu~stran diferentes niveles de dureza al rayado de una navaja y 

en algunas ocasiones se muestran estos límites con una "banda de 

dispersión" de variabilidad. No obstante, en ciertos casos la prueba 

de rayado se utiliza, por ejemplo, para distinguir la aplita del 

mármol, o la hornfelita de la argilita (también llamada 

arcillolita). En rocas micáceás, que se revelan como arañadas, bajo 

el microscópio, que de hecho están compuestas de laminillas fuera de 

los fragmentos de clivaje comparándolas con la hoja de la navaja, 

como en una acción de arado. El rayado de dureza usualmente no se 

utiliza como un índice de clasificación en las rocas elásticas 

cuarzosas. 

Se hace una tercera división entre estructuras isotrópicas y 

anisotrópicas. Las .rocas metamórficas (p. ej. pizarra, esqui~to, y 
,. 

gneis), poseen· .. una tendencia incipiente a partirse paralelas· a un 
. j¿ 

plano o un eje; consecuentemente, esas rocas presentan anisotropia 

extrema (direccionalidad) en todas sus propiedades físicas. Algun~s 

rocas sedimentarias. (p. ej. lutita, pedernal, y caliza fuertemente 
' recostada), poseen semejantes laminaciones con espaciamientos 

cerrados, que por su misma uniformidad hacen que las muestras 

presenten una fuerte direccionalidad. En otras rocas, la estructura 

es masiva para la escala de una muestra manejable (p. ej. arenisca 

marcadamente recostada, cali~a, y basalto) de modo que el espécimen 

aparece como si fuera isotrópico. Algunos granitos son isotrópicos 

en forma uniforme analizados en la escala de campo. En rocas 

elásticas cuarzosas, no obstante esto es importante como un atributo 

fisico, el grado de isotropía no se utiliza como un indice de 

clasificación. La clasificación de esas rocas se efectúa 

principalmente con base en el tamaño de los granos y de la textura. 

Algunos grupos de rocas particulares no se'considerarán. Las rocas 

cristalinas isotrópicas de gran dure~a, se presentan en tres formas 

dependiendo de los tamaños relativos de los cristales: las 

variedades de grano grueso son plutónicas de origen igneo; aquellas 

con suficientes cristales gruesos en una matri~ de tamaños de 
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~1istal invisibles al observarlos con una lupa (textura porfirítica) 

son de origen volcánico; las rocas que presentan en forma uniforme :• 

un grano·firio, o porfirítico con un grano fino en la masa de fondo, 

tienen como origen usualmente el de un dique, habiéndose enfriado 

cerca de la superficie o a una profundidad moderada. Los nombres de 

la mayoría de esas rocas dentro de esos grupos, reflejan cambios en 

la composición mineralógica que no siempre son significativos desde 

el punto de vista de la ingeniería. Por ejemplo, la diferencia entre 

un granito y una granodiorita se encuentra principalmente.en en la 

abundancia relativa de los minerales de ortoclasa y plagioclasa, los 

cuales son casi idénticos en propiedades físicas. Las variedades 

oscuras de esas rocas, tales como el gabro y la peridotita, están 

compuestas de proporciones relativamente. grandes de piroxena y 

olivino formados tempranamente a una temperatura alta, los cuales se 

convierten en los más suceptibles a procesos de intemperismo. Las 

rocas cristalinas duras y anisotrópicas son usualmente 

resistentes (p.ej. gneis y anfibolita). Las rocas 

un poco más 

cristalinas 

blandas y anisotrópicas donde quedan incluidos los esquistos, en las 

cuales la suavidad se puede deber a una verdadera incrustación de 

clorita u otros minerales blandos, o un surcado de micas como 

previamente se hizo notar. 

Las rocas cristalinas isotrópicas que se rayan fácil.1ente engloban a 

las rocas evaporitas (caliza, dolomita, yeso, ant.idrita, sal de 

roca, etc.) y rocas básicas_ ígneas alteradas (serpentinita y pizarra 

cloritosa). Todas esas rocas pueden presentar unas propiedades 

indeseables de debilidad (baja resistencia) y deformabilidad para el 

ingeniero civil, las serpentinitas en virtud de superticies internas 

por rotura previa y minerales débiles asociados, y lo:; esq'~istos en 

virtud de las bandas continuas de mica, clorita u otros minerales de 

baja resistencia al corte. 

Las rocas más difíciles de identificar son aquellas sin granos 

visibles o cristales. Esto se presenta en los basaltos ataniticos, 

pedernales, lutitas,- algunas pizarrás, y algunas calizas de grano 

fino y dolomitas que pueden presentar dificultades cuando se examina 

la dureza y la estructura. Las esrtucturas y rocas asociadas que se 
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pueden estudiar en el campo, 

identificación de las rocas. 

usualmente facilitan mucho la 

La Tabla AJ. J presenta los periodos geológicos. En la ingeniería 

práctica, se recomienda que los nombres de las eras y los periodos 

se incluyan con el nombre petrológico de la roca, particularmente en 

lo referente a rocas sedimentarias. En forma general, las rocas más 

viejas tienden a ser más duras y con una cementación más permanente. 

Hay, desafortunadamente, importantes y dramáticas excepciones; por 

ejemplo, arcillas montmorilloniticas no cementadas que se asientan 

en unidades de roca. desde el Paleozoico inferior. Aquellos versados 

en ingeniería geológica, son de la opinión que los nombres de las 

eras y períodos en que· .. se 

a atributos ingenieriles 

cualquier otra propiedad 

forman las rocas se asocian implícitamente 

en forma más efectiva que hacerlo con 

índice aislada. Muchos trabajadores de 

Mecánica de Rocas deben entender la utilidad de esos nombres y 

emplearlos rutinariamente en la descripción de rocas. .,;. 
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Dureza.: 

cltvaje: 

Color y Cristalino o 
lustre: granulado Negro Verde 

1 1 1 
Nollbre: Yeso Grafito Clorita 

caso
41
•2H,.o Carbón 

TABLA A 3 • 1 

DIAGRAMA DE rtuJO S!MPUriCAOO [)( IDENTIFICACIÓN DE Mlt€RALES: 

MIIERALES FORMADORES OE ROCAS MÁS COMJNES 

Colorido Colorido Cristalino 
claro oscuro o blanco 

1 1 1 
l'loscovlta Blotlta Calcita, 

dolomita 

lAmina d.e
1 
silicatos caco,, 

Ca, Mg(C02)
2 

10 

cristalino, Blanco, Negruzco 
gris, . qrls, cristalino, 

.o blanco o rosa o perlado 

1 1 1 
CUarzo Feldespato Piroxena 

Si02 Cadena de 
Red de 

Silicatos 

Plagioclasa 

_NaAtst,o. 

Ca.AlSi 20• 

Ortoclasa 

Red de silicatos 

Negruzco, 
cristalino, 

o perlado 

1 
Anftbol 

•lllcatos 



No asociado 
a ras9o• 

voleAn leos 

Hor-nfels o 
vranullta 

Asociado a 
rasgos 

volc6nlcos 

1 
Fehlta 

(colorido 
claro) 

Dhb.A .. 
(colorido 
oacuro) 

Intemperlsmo 
esferoidal 

J.r9lllta 
Ll•ollta 
Lodollta 

TABlA 

.Soluble 

Caliza de 
grano flno 

A3.2 (continuación 1) 

Estructura 
débil y 

desmot'onable 

Lutlta 

.11 

Luatr• v!trao, 
fractura 

"concoidea 

Lutl ta alllcica 
7 pedernal 

Filos de navaja 
ac;¡uda despu'• da 

romper por clivaja 

Pizar-ra 

Ausencia 
da •lea 

Brillo plataado, 
aln alea 

a la vista 

Fllita 
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tlnu~enta 
dividida 
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Cal!lta. 

caliza 

.1 Oiatrlbucldn 
unlforwe de tamaftos 
de crlo~l, rlno 

Colorido Apllta 

claro l 
Colorido Dl~ •• 
oaquro 

• 

~~structura 
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1 

. ! 
Calcita y Mal lita 
dolomita 

1 
Caliza Sal de 

dolomitlca roca 

h:1~ ~ura que 1& a) a de una nav;1a 

Tamaftoa ••zclados: 
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·o taaaftos de cristal 
auy fino 

1 
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l.atlta 
Andesita 

l 
'Basalto 

TABLA A3.2 

~~~i~~~i:iN1.J 

1 ~~~ o~anoa que .. ~\) lh~ja de una naváj~ 

· Yelso Anhidrita Calcita o 

1 
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muy densa 

1 • 
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uniforme de tamaftos 
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1 
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1 
Esquisto de 
vtauc6fana 
(do onflbol) 
J anfibolita 

1 
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l 
; 

Verd! con Verdl aln 
super tic les aupertichs 
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1 . 1 
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1 
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1 
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1 
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1 
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1 
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verde 
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Principalmente 
gránulos y 
guijarros 
volcá.nicos 

Aglota.erado 
(conglomerado 
volc.inico) 

Principalmente 
qr.!nulos y 
guijarros 

no volcánicos 

Conglomerado 

TABlA A3.2 (contin'uación 2) 

- 1' JSOtr pl.c& OJ 
anisotr6pical 

cantos 
angulosos 

Brecha 

1 
.. cuarcita 

Granos de 
cuarzo 

unltones 

Granos de 
arena 

Arenisca. 

1 
Crauvac:a 

Arena a,rclllosa 
con qranos 

de roca 

Principalmente 
arena (lapllli) 

y cenizas 
volc.inlcas 

Toba 

1 
Arcos& 

Feldespato 
de cuarzo 

(al90 de •lea 
y otros 

111lneralesJ 



Poorly foliated 
' 

.. 
Gla~~<;9Ph~F\~ 
scmis\S 

Zeolite 
facies 

Greenschist 
facies 

.. . . . . 
Amphibolite 

' · ·facies 

Pyroxehe 
hornfels 

· .. faciés. 

Eclogites . 

Granulite 
·facies 

• · Sanidinite · 
· facies 

Temperature .increase 

GrantJiite Hornfels 

Marble · Amphibolite 

· Ouartziie 

Foliated Gneiss (coarse gra1ned) Schist (medium grained) Slate (fine grained) 

· .. Myionites 
Granulated . Calat:lasites 
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INTEMPERJSMO QUJMJCO (DESCOMPOSICIÓN) 

PROCESOS PRINCIPALES 

HIDRÓLISIS 
Arcillas 

HIDRATACIÓN 
Anhidrita- Yeso 
Montmorrillonita 
Caolinita- Bauxita 

CARBONATACIÓN 
Caliza - Topografía Cárstica 

OXIDACIÓN y REDUCCIÓN 
Laterita 



PROCESOS DE INTEMPERISMO 

DEFINICIÓN: ES LA ALTERACIÓN DE LOS MATERIALES 

OBJETIVO: 

R(V'O'"'S "'XP' n=s-rf"'ls A T A A""'"'N nt:: T 0 S '-''-' UV J,..o V.&.... J. V r"\. .l...lr"'\. '-''-'l-Vl l..''-' J,....'-J 

ELEMENTO ELEMENTOS; AIRE, HUMEDAD, 
CALOR Y LOS FECTOS DE LA MATERIA 
ORGÁNICA 

DESINTEGRACIÓN MECÁNICA 
DESCOMPOSICIÓN QUÍMICA 

AGENTE PRINCIPAL: AGUA (SUPERFICIAL Y SUBTERRÁNEA) 

PRODUCTO FINAL: 

ZONA DE INFLUENCIA: 

TIPOS DE INTEMPERJSMO: 

SUELOS O REGOLIT A. Modificación de los 
materiales para que sean mas estables al ambiente 

PARTE SUPERFICIAL DE LA CORTEZA 
TERRESTRE y en fracturas que penetran la roca 

INTEMPERISMO MECÁNlCO O FÍSICO 
INTEMPERISMO QUÍMICO 

INTEMPERJSMO MECÁNICO (DESINTEGRACIÓN) 

PROCESOS PRINCIPALES 

CRECIMIENTO CRIST ALlNO 
Congelamiento 
Precipitación 
Recristalización (hidratación) 
Hinchamiento 

LIBERACIÓN DE ESFUERZOS RESIDUALES 
Exfoliación 

EXPANSiÓN 1 t:.RMICA DiFERENCiAL 
Coeficiente de expansión térmica 

COLAPSO DE MASAS INESTABLES 
Dimensiones, Rt y grado de debilitamiento por discontinuidades 

PROCESOS MENORES 
Crecimiento de raíces de plantas 
Efe-ctos del fuego 



FACTORES QUE INFLUYEN EN EL COMPORTAMIENTO DE LOS 
SUELOS FINOS 

GÉNESIS. Partiendo de los numerosos minerales (silicatos) que se encuentran en rocas lgneas y 
metamórficas, los agentes de descomposición químicos llegan a un producto final: LAS ARCII..LAS 

LOS MTh'ERALES DEL GRUPO DE LAS ARCll.,LAS 

El geotecnista debe tener mucho cuidado siempre que encuentre arcillas en un tcm:no destinado a 
recibir cimentaciones o asentar una estructura o construcción, ya que deben preverse fenómenos 
"imprcvistosn. La identificación especifica de minerales de las arcillas, la requieren los trabajos más 
importantes de ingeniería exigiencio complejos métodos analíticos: 

Los minerales de las arcillas son: 

l. Silicatos bídricos de alúmina 
2. Silicatos bídricos de magoesio o de bíerro 

,,, 
. La estructura de Jos minerales de las arcillas-son la base de su clasifi.::ación. Dividiéndose en 3' 

grupos: 

L LAS CA.OLINITAS 
D. LAS MONTMORILLON/TAS 
m. LAS ILLITAS O "HIDROMICAS" 

Las arcillas poseen propiedades eléctricas debido a que su peso es mínimo respecto a su superficie 
muy grande. Debido a esta propiedad atráen partículas de agua (dipolares) que hacen que éstas se 
comporten como un sólido. 

L LAS CAOLINITAS (Ah0> • 2Si01 • 2H20 6 H4AhSh0o) 

a- Éstas forman arcillas muy estables a causa de su estructura (laminar) inexpandible que se opone 
a la introducción de agua en sus reticulas 

b.-Cuando están húmedas: 
- son moderadamente plásticas 
- tienden a poseer un coeficiente de fricción interno mayor que el de cualquier mineral 

arcilloso 

c.- A menos que contengan impurezas no están sujetas a expansión o hinchamiento cuando se 
saturan 

d.- La "HaUoysila", un mineral tipo eaoünita por su eSiruCIUra (tabular-rodillo), fiuye o se 
despllmlma au mll88 al saturarle, por ésto no se considera apropiado como ma!Ciial para templén 

.i8 
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IL LAS MONTMORILLONITAS ](OH)4Si8Al40lo •nlhO] 

a.- Este mineral resulta inestable especialmente en presencia del agua, causando hinchamiento o 
t;:mpttt1:3Íón 

b.- Humedecidas poseen: 
- gran plasticidad 
- bajo coeficiente de fricción interna 

c.- En procC3o de dc=ción quedo :IOIIlctidtl o gnm contmcción y o¡;rictmnicnto (DILATACIÓN) 

l. Estructuras muy pesadas apoyadas en estas arcillas pueden experimentar alzamientos y daños 
(pavimentos y losas de construcción) 

2. Los taludes naturales o artificiales constituidos por arcillas de este tipo están sujetos a 
deslizamientos y fluencia en tiempo húmedo 

3. Las "BENTONIT AS' se forman a partir de cenizas volcánicas y son una clase de este tipo de 
arcillas, notables por su capacidad de DILATACIÓN; esta capacidad es útil en geología ingen.ieril 
y geotecnia para impedir ias fugas en depósitos, canales y pozos de perforación 

4. En canales los paramentos se construyen con una mezcla del suelo del pais y arcillas tipo 
montmoriiionita. Cuando entra en funcionamiento, ei agua ocasiona ia dilatación de ia arciiia y 
de esta forma estanca los flancos y fondo del cánal 

llL L4S ILLITAS [(OH)4Ky(Si6 • Aly)(AI4Fe4 • Mg4 • Mgi)Q¡o] 

Similar a las montmorillonitas. Las propiedades de expansión son menores y más altos sus 
coeficientes de fricción interna que el de las monnnorillonitas 

DENSIDAD 

ARCILLAS 

CAOLINITAS 
MONTORILLONIT AS 
ILLITAS 

VALOR 

2.60 a 2.68 
2.20 a2.70 
2.64 a 3.00 

IDENTIFICACION EN LABORATORIO DE LAS ARCILLAS 

l. Métodos de Difracción de Rayos "X"(Halloysita y Montmorrillonita) 
2. Análisis Termal Diferencial (Expulsión del agua en la arcillas) 
3. Cambio de Bases (ostrácodos, ópalo· cristo balita y cuarzo· 
4. Incidencia de Rayos Infrarojos (materia orgánica· diatomeas y halloysita) 

i'f 



NOTA CURIOSA: 

KAOMYCIN 

Neonúcina 1 Caolín 1 Pectina 

Fórmula: 

~""'-~- tnn -1 ___ .. ; ___ . 
\....d.Ud. 1 VV IIU lt;UUUt::llt::. 

Sulfato de Neonúcina equivalente a----------------- 0.71 g 
de Neomicina 

Caolín ------------ 20 00 g 

Pectina l. 00 g 

Vehículo cbp ------------ lGO rnl 

Evttese la con!!elación 
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CLASIFICACIÓN DE LOS SUELOS 

La mayor parte de las construcciones ingcnieriles (90%) se realizan sobre suelos, p.c. 
aeropistas y carreteras; y solo 10% de ellas sobre rocas 

DEFINICIÓN DE SUELO 

"Es aquel producto de la desintegración de las rocas, del tamaño de la grava hacia abajo" 
(Krynine) 

"Acumulación heterogénea de granos minerales no cementados" 
"Incluye prácticamente todos los tipos de materiales inorgánicos y orgánicos, cementados o 

no, que se encuantran en la tierra" 
(Instructivo de Mecánica de Suelos, SARH, lMTA-CNA) 

''Es todo material "terroso", que abarca desde relleno hasta roca suave poco cementada, 
siendo un conjunto con organización definida y propiedades que siguen leyes fijas y según 
la acción de fuerzas naturales" 

(Juárez Badillo y Rico) 

"Material que se forma en la superficie de la Tierra como resultado de procesos orgánicos e 
inorgánicos. El suelo varía según el clima, la vida animal y vegetal, el tiempo, la pendiente 
del terreno y el material (rocoso) del que se deriva" 

(Leet & J udson) 

"Es la parte superficial de la corteza terrestre en la cual se desarrollan fenómenos bioquí
micos que hacen a los materiales superficiales capaces de mantener la vida vegetal y 
animal) 

(Edafología) 

"Todo agregado natural de partícuñas minerales separables por medio mecánicos de poca 
. intensidad, como, la agitación en agua" 

(K. Terzaghi) 

l. CLASIFICACIÓN SEGUN LA PEDOLOGÍA -EDAFOLOGÍA 
U. CLASIFICACIÓN GEOLÓGICA 

Los suelos pueden ser divididos, según el origen de sus elementos en: 

A. Suelos cuyo origen se debe al resultado de la descomposición fisica y química de 
las rocas 

B. Suelos cuyo origen es orgánico ''in-situ", p. e. turba, coquina, etc. 

21 
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A. Suelos cuyo origen se debe al resultado de la descomposición fisica y química de las 
rocas 

A. l. SUELO RESIDUAL. "Son los que permanecen en el mismo lugar en 
que se formaron y todavía yacen directamente 
sobre la roca madre" 

A.2 SUELO TRANSPORTADO. "Son los que han sido llevados más o menos 

SUELOS RESIDUALES 

lejos del lecho original de la roca de que 
proceden, para volver a ser depositadas en 
otra localidad" 

Estos suelos pueden ser subdivididos en base de los minerales presentes en su horizonte A 
yB 

Un suelo se le considera maduro cuando presenta características de zonificación vertical. 

HUMUS 

SOLUM 

HORIZONTE "B" 

WBmATUM 1 HORIZONTE "C" 

DE5CIUPCION 

Capa que sostiene la vida vegetal y animal. 

El.mas superficial. zona de LIXIVIACIÓN, 
los materiales lavados son arcillas. coloides 
materia orgánica, ácidos, óxidos y sales SO· 

lublcs e insolubles. INDESEAllLE 

Zona de acumulación, puede ser imponante 
en construcción, ya que puede haber 
material mecánicamente est:tble o 

inestable 

Roca madre, el nivel superior en descom .. 
posición cambiando gradualmente a profun
didad a roca sana. DESEABLE 

Los FACTORES FORMACIONALES DE UN SUELO son: 

l. CLIMA 
2. ORGANISMOS 
3. TOPOGRAFIA 
4. ROCA MADRE 
5. TIEMPO 

22 
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En una :í:rea de gran precipitación pluvial, los horizontes A y B de un suelo son lavados; 
esto es, los materiales solubles o fuertemente alterables han sido llevados (transportados) 
por el agua infiltrada. Los suelos resultantes son ricos en lo que no fue soluble: cuar.lo, 
minerales arcillosos y productos de alteración de óxidos de hierro. El carbonato de calcio 
esta ausente~Hay abundancia en aluminio y hierro, estos son los fértiles PEDALFERES 
(Pedón - del griego -que significa suelo; "Al" y "Fe" del latín aluminio y hierro). Estos 
suelos generalmente se desarrollan sobre rocas ígneas ácidas como por ejemplo un granito. 

Aquellos suelos que contienen minerales solubles, formados en climas secos y con altas 
temperaturas poseen al carbonato de calcio como constituyente fundamental y son 
llamados PEDOCALES_ Estos suelos se desarrollan sobre rocas sedimentarias en 
regiones de baja precipitación pluvial. El Horizonte "A" esta lavado; el Horizonte "B" esta 
enriquecido por precipitados de carbonato de calcio, debido a la evaporación del agua 
contenida en el suelo. Los Pedocales contienen menos arcilla y mas silicatos sin alterar que 
los Pedalferes, como resultado de la baja precipitación pluvial. 

Un tercer tipo de suelo es la LATERITA, un suelo rojo profundo de los trópicos en los 
cuales todos los silicatos estan completamente alterados, dejando mayormente aluminio y 
óxidos de hierro de los cuales el carbonato de calcio y la sílice han sido lavados. Estos se · 
originan frecuentemente sobre rocas ígneas máficas en regiones tropicales, en él todo el 
"solum" puede ser considerado como Horizonte "A", directamente sobreyacente de un 
Horizonte "C". 

Si en estos suelos existe muy poco hierro en la roca ma.dre, se formará la BA UXITA, una 
variedad especial de este tipo de suelo ricos en hidróxidos de aluminio. 

Los SUELOS RESIDUALES que se encuentran sobre rocas íg11eas y metamótjicas son de 
un espesor reducido por lo que carecen de importancia para la construcción y solo si los 
encontramos nivelados servirán, p.e. para aeropuertos. 

En rocas sedime11tarias estos suelos se desarrollan con facilidad, de modo especial en 
Calizas, donde éstos suelen ser muy plásticos .. En Areniscas, el cementante puede influir en 
las propiedades de los suelos residuales que originan. En general la plasticidad de los 
suelos derivados de una arenisca es baja 

El "Adobe" es un tipo especial de suelo residual, originado en rocas sedimentarias 
(depósitos arcillosos y aluviones recientes). Es untérmino mexicano, para describir material 
de grano fino, muy plástico, de color negro o gris pardo, al secarse se fisura. Se emplea 
para fabricar ladrillos en edificaciones de campesinos. Puede presentar dilataciones, su 
densidad es alta ( 1.250 a 1.350) y la resistencia a la compresión simple es también alta. 



SUELOS TRANSPORTADOS 

Son un excelente suministro de materiales gruesos de sonstrucción, tales como áridos para 
concreto o materiales permeables para relleno de las cajas de las carretras o de sus 
terraplenes. Rara vez son buenos como materiale impermeables, ya que carecen de arcilla. 
Ejemplos de suelos transportados lo son: 

- Suelos Eolicos (locss, dunas, cte.) 
-Suelos Volcánicos (nubes ardientes, vulcano-lacustres, eolo-volcánicos) 
-Suelos Glaciares (till, aluvio-glaciares, lacustre-glaciares, eolo-glaciares) 
-Suelos Aluviales (fluviales, lacustres, marinos, aluviolacustres) 
-Suelos de Gravedad (eluviales, coluviales) 
- Suelos Deltáicos 

III. CLASIFICACIÓN GEOTÉCNICA (MECÁNICA DE SUELOS) 

Los suelos pueden ser divididos, según el tamaño de sus constituyentes en: 

l. SUELOS GRUESOS 

2. SUELOS FINOS 

SUELOS GRUESOS 

El comportamiento mecánico e hidráulico de un suelo grueso está dado por la Compacidad 
y Orientación de sus partículas. Su estudio o clasificación se efectúa mediante un método 
denominado GRANULOMETRÍA 

Los suelos gruesos bien graduados, o sea, con amplia gama de tamaños, tienen un 
comportamiento ingenieril más favorable, definido por la compacidad y la orientación de 
las partículas. 

Sistemas de Clasificación de Suelos Basadas en Criterios de Granulometría 

Los límites de tamaño de las partículas que constituyen un suelo, ofrecen un criterio para 
una clasificación descriptiva del mismo. 

Existen varias (3 por lo menos) clasificaciones de este tipo, una de las mas utilizadas es la 
de "Kopeky", propuesta en Alemania en 1936 

., 



MATERIAL CARACTERISTICAS TAMAÑO mm 
PIEDRA mayor 70 mm 

Gruesa 30.0 -70.0 
GRAVA Media 5.0 -30.0 

Fina 2.0 - 5.0 
Gruesa 1.0 -2.0 

ARENA Media 0.2 - 1.0 
Fina 0.1 -0.2 

POLVO Grueso 0.05 - 0.1 
Fino 0.02 -0.05 

LIMO Grueso 0.006 -0.02 
Fino 0.002 -0.006 

ARCILLA Grueso 0.0006 -0.002 
Fina 0.0002 -0.0006 

ULTRA ARCILLA Coloides 0.00002- 0.0002 

Existe también la Clasificaión del Instituto Tecnológico de Massachusetts - MIT - del 
investigador G. Gilboy 

MATERIAL CARACTERISTICA TAMAÑO mm 

2.0 
GRUESA 

0.6 
ARENA MEDIA 

LIMO 

0.2 
FINA 

----------==-=-==-=--------- 0.06 
GRUESA 

0.02 
MEDIA 

0.006 
FINA 

-------;;e;;-:-::;:;:::-:-------- 0.002 
GRUESA 

0.0006 
ARCILLA MEDIA 

0.0002 
FINA (Coloides 

0.00001 
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Una mas es la Clasificación de C.K. Wentworth (1922), empleada frecuentemente por los 
sedimentologos y geólogos, la cual ha sufrido modificaciones en el transcurso de la história 

US SttMdord l'hi (t) 
lll't1" mnh ltlr/lunt'lrf'J ¡·· """J, H ·t'nl•-onh liu• riDu 

UJr ..,.,,. 4096 -12 
• $/lJIOti'J 1024 -10 bouldcr 73. \..o <:<. \) é. .S. _, 

2l• 2~· - 8 .... 
> •• •• - . -cobbJ.r . 0· ' T """le < 
"' o l. - . ._.j ~bblt.':" c.,, y, ni;)• 

~ • • - l 
b J.='6 - 1.7l 
7 2.8J - l.l ¡ra.nuk 
8 2.>8 - l.ll 

10 -l.OO l - 1.0 

ll -1.68 - 0.7l 
-14 'f 1." - O.l vcry c:oarK und 
16 1.1~ - O.H 
18 1.00 0.0 
lO 0.84 O.ll-
ll 0.71 O.l · CO&fW: &.&nd 

JO O.l9 0.7,\ 
Jl O.lO In 1.0 

e •o 0.4l l.ll z ·•1 4l O.Jl l.l mcdium und <. 
"' lO 0.30 1.7l 

60 O.ll · 1/4 l.O 
70 O.liO l.ll 
80 0.177 l.l fine und 

100 0.149 2.7l 
llO O.lll 1/8 3.0 
140 O.IOl J.ll 
170 0.088 J.l vcry f111c u.nd 
lOO 0.074 3.7l 
lJO O.OGll 1/16 4.0 

l70 O.Oll 4.ll 
)ll 0.044 4.l - coarw: ,¡u 

!:; 0.0)7 4.7l 
¡;; 0.0)1 1/)l l.O 

O.Oilb 1/6' 6.0 _ mc:diwn &ill _ 
UJt 0.0078 l/ll8 7.0 -- r~nc •Lh 

1_pi¡NIIt 0.0039 llll6 B.O __ vcry fanc tilt _ ., 0.0020 9.0 

>- Ardro- 0.00098 10.0 clay 
< mtiCT 0.()()()o4 9 11.0 _, 
u 0.00024 ll.O 

0.00012 1).0 
0.00006 14.0 

Entonces los sistemas clnsificntorios consisten en 2 tipos de análisis mecó.nicos que son: 

l. CRIBADO 
ANÁLISIS MECÁNICOS 

2. ANÁLISIS POR SUSPENSIÓN 

Cuyos resultados son vaciados en sistemas gráficos que se denominan CURVAS 
GRANULOMÉTRJCAS 
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de los matizos roco~os. 

-Observacion fallas y fract-uras. 
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DA·ros GEOLOGICOS REQUERlDOS 

DATOS 
GEOLOGICOS PRESA OBRA EXCAV. A CIELO 

SUBT ABIERTO 

CORTINA VASO 
l. UTOLOGIA 
1.1. SUELOS 

ESPESOR EN METROS E E E 
EX1ENSIÓN RE R RE RE 

' CLASIFICACIÓN RE R RE RE 
COMPOSICIÓN E EC E 
TEXTURA E E E 
ESTRUCTURA E e E E e 
POROSIDAD E E .E 
PERMEABILIDAD E E E EC 

1.2. ROCAS · 
PROFUNDIDAD ROCA SANA E e E e 
CLASIFICACIÓN RE R RE RE 
TEXTURA RE RE RE ' 
ESTRUCTURA RE RE RE 
POROSIDAD RE R RE RE 
PERMEABILIDAD RE C RE RE RE 
RECUPERACIÓN E E 
RQD E E 

R -- ETAPA DE RECONOCIMIENTO PRELI.MrNAR 
E -- ETAPA DE EXPLORACIÓN 
C --CONSTRUCCIÓN 
O -- OPERACIÓN 

TIPO DE OBRA 
V !AS LINEA DE CANAL PUENTE 

TERREST TRANSMI 

E E E E 
RE RE RE RE 
RE RE RE RE 

E E E E 
E E E E 
E E EC .E 
E E E E 
E E E e E 

E E E E 
RE RE RE RE 
R E RE E 
RE RE RE RE 

E EC E 
E E EC EC 

E 
E 

-
PUERTO AJEROPUERTO C!MENTACION 

E E E 
RE RE RE 
RE RE RE 

E E E 
E E E 
E E e E e 
EC E e E e 
E E e E e 

.E E E 
RE RE RE 

E R E 
E E RE 
E E E e 
E E EC 
E E 
E E 
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ANALISIS GRANULOMETRICO DE SUELOS FINOS MEDIANTE HIDROMETRO 

Rigoberto Rivera Constantino, Profesor Titular, 
DICTyG, DEP, Facultad de Ingeniería, UNAM. 

1.GENERALJDADES 

El análisis granulométrico de un suelo mediante la técnica del hidrómetro es aplicable a 
particulas cuyo diámetro es inferior a 75 J.!. Dicho análisis se apoya en la Ley de Stokes. 
la cual establece la relación entre el diámetro de una particula esférica que se sedimenta 
en un medio liquido y su velocidad de sedimentación. 

2. EQUIPO Y MATERIALES 

2.1 Hidrómetro aerodinámico, calibrado para leer densidades de 0.995 a 1.04 
(hidrómetro 151H, Especificaciones de la ASTM, E100) o bien hidrómetro Bouyoucos 
graduado de O a 60 gr de sólidos por litro (152H). Este último está calibrado para leer 
gramos de suelo con un peso especifico relativo G.=2.65, en un volumen de 1000 cm3 

de suspensión, siempre y cuando no haya más de 60 gr de suelo en la misma. 
2.2 Dos probetas de 1000 cm3 cada una, una de ellas únicamente con marca de aforo y 

sin vertedero. 
2.3 Mezclador mecánico. 
2.4 Termómetro que pueda medir de O a so' C, con resolución de 0.5' C. 
2.5 Cronógrafo 
2.6 Desecador 
2.7 Varios: espátula, gotero o pipeta, regla graduada en cm, vern1er, piceta, agua 

estilada, cápsula de 100 cm3
, cápsula de 400 cm3

, toallas de papel, agente 
defloculante. 

3. PROCEDIMIENTO 

Calibración del hidrómetro 

3.1 

3.2 

3.3 

Es necesario verificar que la escala de los hidrómetros graduados directamente en 
densidad no se haya desplazado, con respecto al vástago del hidrómetro. En el caso 
de hidrómetros graduados en gr/lt, debe hacerse la conversión a escala de 
densidad, con el fin de utilizar los nomogramas existentes. 

Para esta calibración se preparan soluciones de una s·~ soluble (sal de ·mesa}, de 
concentraciones conocidas y se observan las lecturas del hidrómetro en cada una de 
las soluciones. Se pueden utilizar soluciones de 20, 30 y 40 gr de sal por cada 1000 
cm3 de solución. Es suficiente con preparar 500 cm3 de solución con cada una de las 
concentraciones Indicadas para fines de calibración. 

Se verifica el volumen de un matraz aforado de 500 cm3
, llenándolo hasta la marca 

de aforo con agua destilada y pesándolo en la balanza con capac1dad de 800 gr. El 
volumen se obtiene dividiendo el peso del agua en el matraz entre el peso especifico 



del agua, a la temperatura a que se realice la determinación. Se calculan las 
densidades de las tres soluciones y se transfieren a tres probetas de 500 cm3 para 
llevar a cabo la calibración. 

3.4 Se introduce el hidrómetro en cada una de las probetas conteniendo las soluciones 
de concentración conocida, y se registran las lecturas observadas bajo menisco. En 
caso de que la temperatura de las tres soluciones difiera de la temperatura del agua 
con la que originalmente se determinó el volumen del matraz, debera hacerse una 
corrección por temperatura. 

Desarrollo de la prueba durante los primeros dos minutos 

3.5 Durante los dos primeros minutos de la prueba el hidrómetro permanece dentro de la 
suspensión de suelo que se esta sedimentando. En este lapso, la ·altura real de 
caída de las partículas de suelo H, se mide a partir de la superficie de la suspensión 
hasta el centro de flotación del hidrómetro. Para cada lectura R·H, esta altura de 
caída se obtiene calibrando el hidrómetro de antemano de la manera siguiente: 

3.6 Mida la distancia H, del cuello del bulbo del hidrómetro hasta las principales marcas 
de calibración (1 O gr, 20, 30, 40, 50, y 60 gr/lt) en el vastago del hidrómetro (o bien 
1.000, 1.005, 1.01 O, etc.). Use un compas de puntas para esta operación. 

3.7 Mida la distancia h del cuello a la punta del bulbo del hidrómetro (usar un calibrador 
para este fin). 

3.8 
1 

Determine la altura de caída verdadera H,, correspondiente a cada 
principales marcas de calibración (R.H), usando la expresión siguiente: 

1 h 
ll,; l/1 +- ... (3.1) 

2 

una de las 

Después de la lectura de dos minutos se extrae el hidrómetro de la suspensión 

Desarrollo de la prueba después de la lectura de dos minutos 

3.9 Para todas las lecturas subsecuentes (R.H), el hidrómetro se introduce en la 
suspensión inmediatamente antes de hacer cada lectura y se remueve en seguida 
Durante la inserc1ón. la superficie de la suspensión se eleva, provocando con esto 
que la altura real de caída sea menor que la calculada. 'ra determinar la altura real 
de caída se usa la siguiente expres1ón: ' 

donde: 

1 V 
ll,; fll +-(h--) ... (3.2) 

2 A 

V: volumen del bulbo del hidrómetro 
A: area de la sección transversal de la probeta de sedimentación 
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Para determina~ los valores de V y de A, se procede como siJte: 

a) Pese el hidrómetro en la balanza de 800 gr. 

b) Calcule el volumen V del bulbo del hidrómetro, suponiendo que la densidad del 
hidrómetro es unitaria y que el volumen del vástago es despreciable. 

e) Para calcular el valor de A, mida la distancia entre dos graduaciones ( por ejemplo 400 
y 900 cm3

) de la probeta Bouyoucos de 1000 cm3 de capacidad que se va a utilizar 
para el análisis por hidrómetro. El valor de A será igual a la diferencia de volumenes 
dividida entre la distancia involucrada. 

d) Una vez determinados los valores de V y de A, se calculan las alturas verdaderas de 
caida, correspondientes a cada una de las principales marcas de calibración (RH). 
utilizando la expresión anterior. 

4. CORRECCIONES 

Corrección por temperatura.(Cr). La mayoria de los hidrómetros están calibrados para 
dar una lectura de 1.000 o de cero, en el agua destilada a una temperatura de 20 °C. Si 
durante la prueba la temperatura no se mantiene a 20 °C, es necesario corregir las 
lecturas realizadas. Para ello se procede como sigue: 

a) Llene de agua destilada dos probetas de 1000 cm3 de capacidad. Lleve una de las 
probetas hasta una temperatura de 1 O °C, y la otra a 30 °C, cuidando que dicha 
temperatura sea uniforme en toda la masa de agua. 

b) Se toman lecturas del hidrómetro, correspondientes al plano de la superficie del agua, 
para variaciones de temperatura de 0.5 °C, hasta que las dos probetas alcancen la 
temperatura ambiente. 

e) Se lleva un registro de la temperatura de prueba y lecturas del hidrómetro. Esta 
corrección es positiva para temperaturas mayores de ·20 °C o negativa en caso 
contrario. 

Corrección por menisco(Cm). Limpie el vástago del hidrómetro cuidadosamente con jabón 
y agua. Coloque el hidrómetro en una probeta con agua destilada. La corrección por 
menisco. en cm, es igual a la diferencia entre la lectura en el hidrómetro a nivel del plano 
de la superficie del agua y la lectura en el mismo hidrómetro correspondiente al extremo 
superior del menisco (donde se harán las lecturas en la SL,J§pensión agua-suelo). Esta 
corrección es positiva. fi 

Corrección por defloculante(Cd). Vacie una cierta cantidad de agua destilada en una 
probeta de 1000 cm3 de capacidad y agregue la cantidad de defloculante que vaya 
emplearse en el análisis con hidrómetro. En seguida adicione agua destilada hasta la 
marca de 1000 cm3

, y agite la solución para que se uniformice. Tome una lectura con el 
hidrómetro en esta solución. La lectura del hidrómetro en agua destilada menos la 

3 



lectura en la mezcla agua-defloculante es igual a la correcci.!J buscada. Esta corrección 
es negativa. 
Los defloculantes más utilizados en esta prueba son el hexa-metafosfato de sodio en 
suelos alcalinos, y el silicato de sodio en suelos ácidos, cuyo pH es menor de 7. 
Tomando en cuenta que la mayoría de las arcillas son alcalinas, es común usar en la 
prueba del hidrómetro un volumen de solución de 125 cm3

, al 4 ó 5% de 
hexametafosfato de sodio, en los 1000 cm3 de la probeta de ensaye. La cantidad exacta 
de defloculante deberá determinarse por ensayo y error, 

5. ANÁLISIS CON HIDROMETRO DE UN SUELO COHESIVO 

5.1) Pese una cantidad de suelo húmedo (en el caso de suelos cohesivos no se debe 
secar el material previamente, ya sea al aire o al horno) que contenga 
aproximadamente 50 gr de sólidos. 

5.2) Agregue en 300 cm3 de agua destilada la cantidad total de defloculante que se 
empleará en la suspensión de 1000 cm 3

. 

5.3) Adicione un poco de esta solución al suelo y mezcle con una espátula hasta obtener 
la consistencia de una pasta fluida. 

5.4)Transfiera esta pasta a un mezclador mecánico y agregue el resto de la solución 
preparada en el inciso 5.2 ( en el caso de un material muy plástico es convemente 
dejar reposando Ja suspensión con el defloculate de un di a para otro. 

5.5) Mezcle la suspens1ón suelo-agua durante 15 min como mínimo. 

5.6) Transfiera la suspensión suelo-agua a una probeta de 1000 cm3 (escurra con la 
piceta el suelo que se adhiera al vaso de la mezcladora) y agregue suficiente agua 
destilada hasta alcanzar la marca de 1000 cm3

. · 

5. 7) Mida la temperatura de la suspensión con precisión de 0.5 'C. 

5.8) Cierre la boca de la probeta con la mano y agite vigorosamente por un período 
mínimo de un minuto, haciéndola girar 180' en un plano·vertical. 

5.9) Inmediatamente después de la agitación, coloque cuidadosamente la probeta sobre 
una mesa firme. Se toma como tiempo de iniciación de la sedimentación, el 
momento en que se coloca la probeta sobre la mesa. debiéndose arrancar en ese 
momento el cronógrafo( la probeta no deberá estar cerca de alguna fuente de calor, 
tal como un horno, radiador o la luz directa del sol, evítese también la vecindad de 
una ventana abierta). Opcionalmente puede emplear§ll un baño a temperatura 
constante para la realización de esta prueba. 1~ 

5.10) Inserte el hidrómetro lenta y cuidadosamente hasta una profundidad ligeramente 
mayor que la de flotación y permítase al hidrómetro flotar libremente. 
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5.11) Deje al hidrómetro en fa suspensión durante los primeros dos minutos y háganse 
lecturas a los tiempos de 0.5, 1 '.y 2 m in. Retírese el .~idrómetro de fa suspensión 
después de fa lectura de los 2 mm. :jl 

5.12) Repítanse los pasos (5.8) a (5.11) hasta que se obtenga un juego consistente de 
lecturas para los 2 pnmeros minutos. 

5.13) Reinicie fa prueba como se ind1ca en los puntos (5.8) y (5.9) e inserte el hidrómetro 
únicamente para realizar fa lectura de 2 m in. Retire el hidrómetro posteriormente. 

5.14) Inserte nuevamente el hidrómetro 5 seg antes de realizar fas lecturas a los ti_empos 
de 4, 15, 30 min 1 h, 2, 4, 8, y postenormente una o dos veces al día. No es 
conveniente prolongar fa prueba del hidrómetro por más de 24 h, ya que para 
tamaños de partículas inferiores a 0.5 micras, el fenómeno de sedimentación se ve 
grandemente Influenciado por el movimiento Browniano. 

5.15) Cuando no se estén haciendo lecturas con el hidrómetro, éste deberá permanecer 
inmergido en una probeta llena de agua limpia. Antes de inmergir el hidrómetro en 
lá suspensión suelo-agua, deberá limpiarse el vástago cuidadosamente con un 
papel absorbente. Mantenga tapadas ambas probetas para evitar evaporación y 
deposito de polvo. 

5.16) Mida la temperatura de fa suspensión con precisión de 0.5 °C, después de realizar 
cada lectura con el hidrómetro, empezando con fa lectura a los 15 minutos de 
iniciada la prueba. 

5.17) Después de la última lectura, agite vigorosamente fa probeta para poner 
nuevamente en movimiento los sedimentos en suspensión. Calcule el peso seco de 
los sólidos más el defloculante; restando el peso de este último se obtiene el peso_ 
seco de los sólidos. 

5.18) Calcule y dibuje los puntos correspondientes a fa curva granulométrica, como se 
indica a continuación. 

6. CALCULOS 

Porcentaje de partículas sólidas menores que un c1erto diámetro 

En el instante t, y a la profundidad H, a la cual se realiza una lectura R.H en el hidrómetro. 
no existen partículas de suelo supenores a un cierto diámetro D, ya que su 
sedimentación se produce a mayor veloc¡dad. Por otra parte, al mismo tiempo t, la 
concentración de la suspensión en partículas de diámetros inferiores o iguales a D, a la 
profundidad H,, es la misma que al inic1o de la prueba. 

El porcentaje de suelo (p) en suspensión que se tiene a .. fi¡ profundidad H, para un 
hidrómetro graduado en densidad, se calcula como: 
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donde: 

[( v) Y,Y. JR p= - - ... (5.1) w, (y, -1) 10 

V: volumen de la suspensión, en cm3 e~ 
W,: peso de las partículas sólidas, en gr. 
y,: peso especifico de los granos sólidos, en gr/cm3

. 

Yw: peso específico del agua, en gr/cm3
. 

R: lectura corregida ( Cm±C,C0) hidrómetro 
Para un hidrómetro calibrado en gr/lt, el porcentaje de suelo se calcula como: 

Ra 
p = w-(I oo) ... (5.2) 

' 
l.G5G, 

siendo a= · en esta última ecuación G, es el peso especifico relativo de los 
2.65(G, -!) 

sólidos o gravedad específica. 

Diametro equivalente de partículas de suelo 

Para un tiempo t, después del inicio de la sedimentación, el diametro equivalente de las 
partículas de suelo, que caen desde la superficie de la suspensión hasta la profundidad 
H,, puede calcularse con base en la ley de Stokes, esto es: 

donde: 

D= 
30q H; 

( ) 
... (5.3) 

g Y,- y • t 

r¡:viscosidad dinamica del fluido en gr/cm-seg. 
g: aceleración de la gravedad en cm/seg2

. 

y,: peso específico de las partículas sólidas, en gr/cm'
y,: peso específico del fluido, en gr/cm 3 

H',: altura de ca ida real de las partículas de suelo, corregida únicamente por 
men1sco, en cm. 

t: tiempo en min. 
D: diametro de las partículas de suelo, en mm. 

Si en la formula anterior hacemos K = 
)()¡¡ 

el diametro O se puede expresar 
g(r.,- r .> 

como: 

¡;¡: 
D = Kf/ ... (5.4) 

El valor de K puede ser evaluado por separado, tal como se .¡uestra en la tabla anexa, 
con lo cual se facilita la determinación de los valores de D. 
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Tabla 6.1 Valores de K 

Tempe- Peso especifico relativo de los sólidos (Gs) 
ratura. lo. oc 2.45 2.50 2.55 2.60 2.65 2.70 1~! 2.75 2.80 2.85 

16 0.0151 o 0.01505 0.01481 0.01457 0.01435 0.01414 1 0.01394 0.01374 1 0.01356 
17 0.01511 0.01486 0.01462 0.01439 0.01417 0.01396 0.01376 0.01356 0.01338 
18 0.01492 0.01467 0.01443 0.01421 0.01399 0.01378 0.01359 0.01339 0.01321 
19 0.01474 0.01449 0.01425 0.01403 0.01382 0.01361 0.01342 0.01323 0.01305 
20 0.01456 0.01431 0.01408 0.01386 0.01365 0.01344 0.01325 0.01307 0.01289 
21 0.01438 0.01414 0.01391 0.01369 0.01348 0.01328 0.01309 0.01291 0.01273 
22 0.01421 0.01397 0.01374 o 01353 0.01332 0.01312 0.01294 0.01276 0.01258 
23 0.01404 0.01381 0.01358 0.01337 0.01317 0.01297 0.01279 0.01261 0.01243 
24 0.01388 0.01365 0.01342 0.01321 0.01301 0.01282 0.01264 0.01246 0.01229 
25 0.01372 0.01349 o 01327 0.01306 0.01286 0.01267 0.01249 0.01232 0.01215 
26 0.01357 0.01334 0.01312 0.01291 0.01272 0.01253 0.01235 0.01218 0.01201 
27 0.01342 1 0.01319 0.01297 0.01277 0.01258 0.01239 0.01221 0.01204 0.01188 
28 0.01327 0.01304 0.01283 0.01264 0.01244 0.01255 0.01208 0.01191 0.01175 
29 0.01312 0.01290 0.01269 0.01249 0.01230 0.01212 0.01195 0.01178 0.01162 
30 0.01298 1 0.01276 0.01256 0.01236 0.01217 0.01199 0.01182 0.01165 0.01149 

7. POSIBLES ERRORES 

7.1 Utilización de un agente dispersor inadecuado o de una concentración no 
conveniente. 

7.2 Dispersión incompleta del suelo al comienzo de la etapa de sedimentación. 
7.3 Demasiado peso de sólidos en suspensión al comienzo de la prueba (interferencia en 

el proceso de sedimentación). 
7.4 Cambios diferenciales de temperatura en la probeta, o bien demasiada oscilación de 

las temperaturas durante la prueba, lo cual genera movimientos de convección que 
mfluyen en el ensaye. 

7.5 Vástago del hidrómetro sucio. 
7.6 Vástago del hidrómetro húmedo arriba de la superficie de la suspensión (el agua 

arriba de la superficie aumenta el peso del hidrómetro y lo hace que se hunda más). 
7.7 Falta de cuidado en la inserción y remoción del hidrómetro en la suspensión, de 

modo que se ocas1one turbulencia. 
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Fecha 
y hora 

ANALISIS GRANULOMETRICO MEDIANTE HIDROMETRO 
HOJA DE CALCULO 

T t. Lec. Lec. H, H, K D Cr Lec. 
("C) (min) Hidro. Hidro. (cm) (cm) ·(mm) Hidro. 

RH RH R 

lt 

Diámetro de las partículas de suelo: 

(fl 
D=Kf7" 

p 
(%) 

Porcentaje de partículas de suelo menor que un cierto diámetro D, para hidrómetros calibrados en 
densidad: 

P = [(;,) c;:~WI) J ~ 
Porcentaje de partículas de suelo menor que un cierto diámetro D, para hidrómetros calibrados en 
grllt: 

Ra 
p= -(100) w. 

T: Temperatura de la suspensión 
R·H: Lectura del hidrómetro sin corregir 

. RH =R·H +Cm; Lectura del hidrómetro corregida por menisco 
D: Diámetro de las partículas de suelo en mm 
Cr: Corrección por temperatura 
R= RH -Cd±Cr; Lectura del hidrómetro corregida totalmente 
p: porcenta¡e de partículas de suelo menor que un cierto diámetro O, con respecto al 

peso seco de la muestra utilizada en la prueba del hidrómetro. 
V: volumen de la suspens1ón suelo-agua 
W,:peso de sólidos en la muestra probada 
y,: peso específico de las partículas sólidas del suelo 
yw: peso específico del fluido utilizado 
a: factor de· corrección función del peso específico relat1vo de los sólidos de la muestra 
ensayada. 
H,: altura de caída de las partículas de suelo corregida por menisco. 
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ANEXO A 
A.1 Ley de Stokes 

El análisis granulométrico de un suelo fino mediante hidrómetro se basa en el hecho de 
que en un medio liquido en reposo, la velocidad de sedimentación de los partículas 
sólidas, es función de su tamaño. 
Para una partícula se suelo de dimensiones conocidas, la velocidad de sedimentación 
crece al principio rápidamente por efecto de la gravedad, hasta alcanzar un valor 
constante, el cual se obtiene en el momento en que la resistencia que ofrece el fluido a 
la caída de la partícula, iguala a su peso. 
De acuerdo con Stokes la resistencia que opone un fluido d~ viscosidad 11 a una esfera 
de diámetro D. cuando ésta se precipita a una velocidad v, eill4gual a: 

FR = 3m¡Dv ... (a.1) 

Por otra parte, el peso sumergido de la esfera es igual a: 

. 1 3 
W = 6 nD (Y, -y w) ... (a.2) 

donde: 
y,: peso especifico del material de la esfera. 
Yw: peso especifico del fluido (agua). 

En el momento en que la esfera alcanza su velocidad de precipitación constante, se 
cumple que FR=w·. por lo que podemos establecer: 

1 3 
3m¡Dv = 6 ¡¡[) (r,- r.) ... (a.3) 

de donde se puede despejar la velocidad v para llegar a la conocida ley de Stokes: 

( Y.,-Y ··)D' v=g !817 ... (a.4) 

En los análisis granulometricos de suelos finos, usando la técnica del hidrómetro, es 
necesario manejar el concepto de "diámetro equivalente", ya que las partículas que 
constituyen los suelos finos distan mucho de la forma esférica. 

A.2 Cálculo del porcentaje de partículas de suelo contenidas en una suspensión, 
inferiores a un cierto diámetro O 

El peso especifico de la suspensión suelo-agua, y.,,, a la profundidad H,, y en un tiempo 
t, está dado por la lectura del hidrómetro r: 

Ysu.r 
r = - ... (a.S) 

Yw 
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Por otra parte, el peso especifico de la suspensión es la suma, por unidad de volumen, 
del: 
a) Peso W1 de las partículas sólidas de diámetro equivalente inferior a D. 
b) Peso W2 del agua de la suspensión. 

El peso W1 se puede expresar como un porcentaje p del peso seco del suelo utilizado en 
la prueba, así: 

pW, 
W, = 1 OOV ... (a.6) 

Para calcular W 2, hay que tomar en cuenta que Jos granos sólidos ocupan un volumen 
igual a: 

pW, ., 
V,= O V ... (a.?) 

. 1 o r, 
Por lo tanto, el volumen del agua de la suspensión es igual a: 

Vw = 1- pW, ... (a.B) 
IOOVr, 

El peso del agua de la suspensión es simplemente: 

W, =[1- 1 ;0;~J .... (a.9) 

Puesto que: 

y,.,=ryw= W,+ W2 ... (a.1 O) 

Sustituyendo valores en esta ultima ecuación, se obtiene: 

pw, r pw, 1 
ll- j=rrw ... (a.11) 

1 oo1 ·r, 100/··r, 

De donde: 

v { r } p=IOO-. ' Yw(r-l) ... (a.12) 
"'s rJ-rw 

R 
Puesto que r = 1 + --, siendo R el numero de divisiones entre la marca 1000 y una 

1000 
lectura cualquiera del hidrometro. entonces la ecuación (a.12), se puede escribir como: 

V { Y, } R p= 100- Yw - ... (a.13) 
w, r,-rw 10 

Esta ultima ecuación permite calcular el porcentaje de partículas sólidas, menores que 
un cierto diámetro D. que existen en una suspensión suelo-agua, a la profundidad H, y 
en un tiempo t. 
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DIMENSIONES Y TÉRMINOS DEL HIDRÓMETRO 

HIDRÓMETRO 152 H 

ASTM, EIOO · 

___ j _____ _ 

CENTRO DE 

FLOTACIÓN 

h 

o T 
-+-t- 10 R' 

H 

- -~~-- -j_ --

-+--'f- 40 

-+-tf- 50 H¡ 

-t-+-- 60 1 H' r 

V 

2A 

T 
PRIMEROS DOS MINUTOS 

1 h 
H =H +-

r 1 2 

DESPUÉS DE LA LECTURA 
DE DOS MINUTOS 

H = H +]_(h-~) 
. r 1 2 A 
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Análisis Granulométrico 

ANÁLISIS GRANULOMÉTRICO MEDIANTE HIDRÓMETRO 

Calibración del hidrómetro 

Matraz 

w matraz w matraz T1 T2 T3 Tpran · ' yw. ····ww·· Volumen 

g +agua (g) •e •e •e •e g/cm3 g cm3 

182.09 679.08 19.2 19.3 19.7 19.4 0.9983 41ffi.99 497.83 

Soluciónes 

WsaJ Wmat+sal T1 . T2 Tpran Y Sol· Lec. Hidro 

g g •e •e oc g/ cm• g/1 
o 496.99 18.9 18.9 18.9 0.6325 -1 
4 500.99 19.1 19.1 19.1 0.6406 8.5 
8 504.99 19.6 19.6 19.6 0.6486 17.5 
12 508.99 19.8 19.8 19.8 0.6567 26 

Marcas del hidrómetro 

12,---------------------------------------------~ 
Hidrómetro 

Lectura H1 
Hidrom. ·cm 

o 10.474 
10 8.774 
20 7.102 

10 

8 
e 
~ 6 

4 

2 

y=-Q.1698x+ 10.477 

R2 = 0.9978 

30 5.436 0~--------------------------------------~----~ 
40 3.762 o 
50 1.636 
60 0.497 

H1 = Distancia del cuello del bulbo 
a las principales marcas 

de calibración 

10 20 30 40 

Lectura del hidrómetro ( g /1) 

h = 
Vol. = 

Area = 

13.71 cm 
84.34 cm3 

27.34 cm2 

50 60 70 



Análisis Granulométrico 

Corrección por menisco 

T1 . . T2· .<Tpran . : l!l9. hid. !-ec. hid . _:' ... ~~;-·:,; >~ 

•e •e oc menisco menisco Cm 
inferior superior _(+) 

19.5 19.8 19.7 -1 -2 1 

Corrección por defloculante 

W deflo. .'· ··· Lectura del hidrómetro . 'Cd 
gr menisco superior _(-l 
3 2.5 1.5 

Desarrollo de la prueba durante los primeros 2 minutos 

Tiempo ·Lec., , ·:Lec. 
min Hidro. Hidro. 

R'H R'H 
0.5 36 37 
1 31.5 32.5 
2 29.5 30.5 

Tiempo T Lec Lec H1 Altura de Valores -,.:o Lec . p. 

m in •e Hidro. Hidro. caída de Hidro. (%) 
R'H RH (cm) H'r (cm) K mm R 

0.5 21.2 36 37 4.19 11.049 0.01331 0.0626 35.74 90.94 
1 21.2 31.5 32.5 4.92 11.777 0.01331 0.0457 31.24 79.49 
2 21.3 29.5 30.5 5.25 12.102 0.0133 0.0327 29.26 74.45 

Gs = 2.68 a = 0.99238 Ws (g) = 39 

14 



Análisis Gror.ulométrico 

Desarrollo de la prueba después de los 2 minutos 

Hora T Tiempo Lec 
•e m in Hidro. 

R'H 
12:38 
12:42 21.3 4 25 
12:53 21.4 15 20 
13:08 21.3 30 18 
13:38 20.9 60 15.5 

1--14:38 20.7 120 13.5 
16:38 20.2 240 12.5 
20:38 21.9 480 10 
•12:38 19.5 1440 8.5 
16:55 20 1697 8 

Tabla respecto a los 39 gr que pasaron 
la malla No. 200 

Lec 
Hidro. 

RH 

26.0 
21.0 
19.0 
16.5 
14.5 
13.5 
11.0 
9.5 
9.0 

Se asumió teóricamente que en el D = O mm 

Sin embargo para 0=0 no se puede representar 
en escala logaritmica, pero es la única 
forma en que la sumatoria de los % sea igual 
a 100. 

H1 

(cm) 

6.06 
6.91 
7.25 
7.68-
8.01 
8.18 
8.61 
8.86 
8.95 

0.0626 
0.0457 
0.0327 
0.0224 
0.0120 
0.0086 
0.0062 
0.0045 
0.0032 
0.0022 
0.0012 

o 

Altura Valores D Lec 
de caída de Hidro. 
H'r (cm) K mm R 

11.375 0.0133 0.0224 24.76 
12.224 0.01328 0.0120 19.78 
12.563 0.0133 0.0086 17.76 
12.988 0.01336 0.0062 15.18 
13.327 0.01339 0.0045 13.14 
13.497 0.01347 0.0032 12.04 
13.922 0.0132 0.0022 9.88 
14.176 O.C1l359 0.0013 7.9 
14.261 0.01351 0.0012 7.5 

90.94 35.468 9.06 . 3.532 
79.49 31.002 11.45 4.466 
74.45 29.037 5.04 1.965 
63.00 24.571 11.45 4.466 
50.33 19.629 12.67 . 4.942 

45.19 17.625 5.14 2.005 
38.63 15.064 6.56 2.560 
33.44 13.040 5.19 2.024 
30.64 11.948 2.80 1.092 
25.14 9.805 5.50 2.144 
19.08 7.443 6.06 2.362 

o 0.000 19.08 7.443 
39.000 

Curva granu/ométrica de la fracción fina 

100.00 .,..--,-, --,-,, ----:.__;,-:--.-:----,-----.-. ~.-. -. -~-----. ----, 
90.00 - --:-- -~---:---- _____ : ________ ----------·----~-~-: __ ; __ : ___ ---- ----- --------~-------------

80.00 
70.00 

80.00 

---:-- ---~---:-·- ---.~-------- -------------:->-:--~--- ---- ----- --------~-------------
. --:-- ---:---:---- -----~.-------- --------------:--~-~--~---:--- ---- ----- --------~-------------

- --:-- ---:----:---- -----~-----~-- --------------:--~-~--~---:--- ---- ---·- --------:--------------
50.00 J .•.. : ..... : •••• ; ..•• -----~-------- ---------·---:--~-~--i---: ... ---- ----- --------~-------------. . . . . •. . . . 
40.00 : :t :::t::t:: :::::::::::::: ::::::::::::::t:U::::~::: :~: :::·.- ::::::::t::::::::::::: 30.00 : : : : :: : : : . : 
20.00 - --:-- ---~---:---- -----~.-------- --------------~-~-~--:--~--- ---- ----- --------~--------·---

' ' • ' 1 • ' ' ' • 

10.00 - --:-- ---:----:---- -----~-------- --------------~-~-~--~·-..-:--- ---- ----- --------~-------------
' ' ' ' ' ' 

0.00~--~~~~------~--------~~~~~~--~--~------~ 

o 
~ 
z w .. 
"' ~ 
w 
5 
.... 

0.1000 O.D100 

DIÁMETRO (mm) 

0.0010 

p 
(%) 

63.00 
50.33 
45.19 
38.63 
33.44 
30.64 
25.14 
20.10 
19.08 

1) 



Análisis Granulométrico 

CURVA DE DISTRIBUCIÓN GRANULOMÉTRICA 

HUMEDAD NATURAL 
PRUEBA . CAPSULA PESO PESO 

CAPSULAMAS 
CAPSULAMAS 

SUELO 
No No. HU MEDO SUELO SECO 

1 39 26.88 26.24 

2 46 37.48 37.47 
3 53 38.26 36.66 

Malla No. Abertura 
Peso·: ... .Retenido 

retenido oarcial 
mm Q % 

1 1/2 38.1 o 0.00 
1 25.4 o 0.00 

3/4 19.1 . 108 2.30 
1/2 12.7 165 3.52 
3/8 9.52 149.5 3.19 
4 4.76 417.5 8.90 
10 2 467.97 9.98 
20 0.64 334.59 7.14 
40 0.42 338.79 7.23 
60 0.25 276.20 5.89 
100 0.149 330.05 7.04 
200 0.074 293.16 6.25 

0.0626 19.321 3.49 
0.0457 24.427 4.42 
0.0327 10.748 1.94 
0.0224 24.427 4.42 
0.0120 27.032 4.89 
0.0086 10.965 1.98 
0.0062 14.005 2.53 
0.0045 11.073 2.00 
0.0032 5.971 1.08 
0.0022 11.725. 2.12 
0.0012 12.919 2.34 
0.0000 40.711 7.36 

PESO···· 

DEL 

AGUA 

0.64 

0.01 
1.6 

Porciento 
aue casa 

% 
100.00 
100.00 
97.70 
94.18 
90.99 
82.09 
72.11 
64.97 
57.74 
51.85 
44.82 
38.56 
35.07 
30.65 
28.71 
2430 
19.41 
17.43 
14.90 
12.89 
11.81 
9.69 
7.36 
0.00 

-- PESO .: ''· ' PESO. · . :. CONTENIDO 

DE LA DEL SUELO DE 

CAPSULA SECO AGUAIWl 

9.32#, 16.92 3.78 

9.2 28.27 0.04 
9.5 27.16 5.89 

w% 3.24 

Peso total de la muestra 
4689 9 

Pasa#4 3729.169 
Pasa #200 213.3236 9 

Factor 17.4812351 

D10 0.0024 mm 
D30 0.043 mm 
D60 0.52mm 

Cu 216.66 
Ce 1.4815 

GRAVAS 27.89% 
ARENAS 33.55% 
FINOS 38.56% 

sucs SM 
con presencia de gravas 

/(, 
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FACULTAD DE INGENIERÍA UNA/V\ 
DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CC>NTI N UA 

CA042 LABORATORIO DE 
MECANICA DE SUELOS I 

DEL 22 SEPTIEMBRE AL 03 OCTUBRE 

Tema 

PRUEBAS DE lABORATORIO PARA LA 
CLASIFICACION DE SUELOS CON EL SUCS 

EXPOSITORES: DR. RIGOBERTO RIVERA CONSTANTINO 
PALACIO DE MINERÍA 

SEPTIEMBRE DEL 2003 
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APDO Pos rol ,'.",·2285 • Tels 5o21.4021 al24, 5623 2910 v ·'":!3 2971 • Fax: 5510 0573 



CLASIFICACION DE SUELOS SEGUN SU TAMA~O 
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1 
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GROUP SYMBOL GROUP NAME 

<5% finu ~ Cu~4 and l:SCc-.,;_3----------------~G W~=:::::::::::::::-=~<15% und Wtll·gr;~ded grave( 
-..¿_15% t~nd---o- Well·graded grnel with nnd 

Cu<4 and/or 1>cc>3--------------G P-=:o:::::::::::::::::::;:<15% und Poorly graded gr.ntl 
¿15% und Poorly grtdl"d grnel wrth sand 

finu•ML or MH----;.-GW .. GM ~<15,. s.and Well-graded grarel with silt 

Cu>4 1nd l<'C_....J >15% und ---o- We/1-graded gravel with ulland und 

< 
- ...:: '"~ finu•CL, CH,-----~G W .. G C ~ <lS'X. und Well-graded g'a•el with cl1y lar silty clayl 

CRA.VEl · lor CL-MLI ----...¿15'- und Well-grldtd gr.nel with clay and und 
\ grlrtl >1-----<.-5·12'% fines lar ulty clay ,l"d undl 

'Ulnd 
finu•ML or MH G P -G M ~ <15% und Poorly gr1ded grnel with sill 

Cu<4 and/or l>cc>J~ '•nts•Cl, CH, .:?:15% s..tnd Poorly graded grave! with silland und 
-----+-G p. G e oc:::::::::::::<15% und Poorly graded grave! with el ay (or silty clay) 

lor CL-MU ¿1S% und---+- Poorly ;r~ded gra··oo:l with clay and und 
(or sihy clay and undl 

--=~====:::=::=~========= fmu•ML or MH----.-G M-~=:::::::::----+- <15% und Silty grave! ----... .:;::15% und Stlty grave! with sand 
>12% finu fines•CL or CH------G C--=:::::=::::::::: <15% und Cl1yey grhel 

>15% und Clave y gr~vel with 11nd 
J finu•CL-ML------ G C-G M~<15% ~nd ___ .,_ Stlty, clayey gravel 

----_.. LlS% s1nd Stlly, clayey grave! with s.and 

<S% rines ~ cu::_~ and 15.Cc-::;_3----------------- S W ,. <15% grave/~ Well-graded und 
---..._ 2::15% grave/~ Well-graded und with gr1vel 

Cu<6 1nd/or l>cc>J SP-=o::::::::::::::::::<15% grave!~ Poorly grtded und 
¿1S'Y. gnvel---.. Poorly gr1ded sand with grave! 

¡ ~finu•Ml or MHI-----S W -S M-==:::::::::: <15% guvtl~ Well-graded und with silt 
Cu~ and l~Cc$,3 ¿1S% grl\ el-.- Well·graded und with stlt and gr¡vel 

< 
fines•CL, CH, S W -SC ~ <15% grave!_.. Well-graded und with el ay (or 1illy clayl 

S.O.No lor Cl-MU -----¿15% grave!_____.. Well-gr¡ded sand wtth clay and grave! 

~ Silnd >!---o- 5-12% rines ( or silty cf1y and gnreiJ 
~ g,,;;, 

fines•ML or MH:----; .. S P -S M-::::=---._ <15% grave!~ Poorly graded und Wtth silt 
Cu<6and/or l>Cc>J ------- ~~15% grave!_.. Poorly graded und with siltand grnel 
~ lines•Cl, CH, SP·SC ~<15"1.gravel_____.. Poorly graded und wit!'l clay lor silty clay) 

lor CL-Ml) ------..._¿_15% grnel_.. Poorly graded sand with clay and grnel 
IOr stlty clay and gtilvel) 

FIG. 2 Flow Chart tor Classilying Coarse-Srained Soils (More Than 50 % Retained on No. 200 Sieve) 
. . . ' . 

• 

2 



~ffil D 2487 

GROUP 
SYMBOL GROUP NAME 

<
<JO% plui No. 200~ < 15% plus No. 200 Lun c:lay 

-.........15-29'Y~ plus No. 200-=::::::::::% ~nd ~'Y. guvel_,._ Lean el ay w1th sand 

Pt>7 and plots_._.C L % s.and <% grHel-..- Lean el ay 'o'fÍih grave\ 
on or above .... % s.and ;?.% grave!<::::::::::::::.,. <15% grave\~ Sandy lean el ay 
"A'"-Iine ..... ?_JO% plus No. 200< ..._ ~15% grave\ Sandy lean el ay with grave! 

J. 'ro und <•4 gruel -=:::::::::::::<15% sand Gravelly lean clay 
· ~15% und Gr.avelly lean clay with und 

lnorganic 

~<JO% plus No. 200 ~< 15% plus No 200 Silty el ay 
15-29% plus No. 200 ~-.-% s.and ¿%grave\-.,. S•ltv el ay with sand 

4$_Pt::;7 and ---1.-C L-"' l ..... ..._% s.and <%grave!-~ Silty el ay with grave\ ·-plou on or above <% s.and ~'Y. gruel ~ .... <15% gruet-r Sandy 1ilty el ay 
"A"-Iine : ~30% plus No. 200 .._.¿15% grave\ Sandy sihy el ay with gr.Jvel 

% sand <%grave\ <::::::::::::::• < 15% sand Gravelly silty el ay 
~¿15% und Gravelly silty clay with sand 

LL<50 <
<JO% plus No. 200~<15% plus No. 200 . .,..Silt 

1 15-29~ plus No. 200~% und :2:% gravei_...Silt with sand 
P1<4 or plots~M l .._% l.lnd <<ro gravei-~Silt with grave! 

below "A''-Iine ., % sand ~%grave! ~~ <15% grave!-_.. Sandy'silt 
2:"30% plus No. 200 ~ ' ..._ 2:15% grave!---~ Sandy sdt wtth grave! 

% s.and <%grave! 00:::::::::::::.,.<15% sand Gravelly silt 
.._2:15'Yo sand Gravelly ult with sand 

'1 (Ll-<mnd•ied ~ 
Organic <0.75 _____..._O l See f1gure lb 

Ll-not dried 

1 

<
<JO~ó plus No 200~<:15% plus No. 200 Fat ele y 

15-29% plus No. 200~~ o/. l.lnd ¿% gr1ve!--r. F ~~el ay w1th sand 
PI plots on or ____..C H ..._% und <'Yo gr~w~l-~ F at el ay w1th guvel 

abov!! "A''-I1ne <% ~nd 2:% gr•vel ........:::= ~<15% grave! Sandy lat clay 
J' ?30% plus No. 200 -~ ¿15% gravel Sandy fal el ay .Nith grnel 

\ 

% sand <%grave! -.::::::::: r < 15% sand Gravelly fat el ay 
-..._ >15% sand Gravelly fat-clay with sand 

lnorgantc _ 

1 .,..<JO% plus No. 200 ~<15% plus No. 200 Elastic silt 

< .._15 29'Y, plus No 200~% sand ¿% grawei~Eiastic silt with sand 

MH -~ PI plots below___....,.. % s..11nd <% grawei-.,.Eiasllc 11lt with gravd Ll >50\ "A"-I!ne <% l.lnd 2_% grave! -=:::::::::::::_..,. <:15% gravei__...Sandy elast•c sill 
- >JO% plus No. 200 .... 2:" 15% grave!---.,... Sandy elastic silt with grawel 
. - % sand <'Yo grave! --- ..,... -<15% s.1nd Gu ... elly elutic ult 

---.... ,215% sand Gravelly elastic silt with sand 

(

Ll-o•end<ied ) 
Organic ----- < 0.75 ~0 H .,. See figure lb 

Ll-not dried 

FIG. 1a Flow Chart for Classifying Fine·G'~ Soil (50 % or More Passes No. 200 Sic ve) 
3 



GROUP SYMBOL GROUP NAME 

OL 

OH 

<30°1¡. plus No 200 ~<15% plus No. 20L Organic clay 

-----..._% sand <% graveJ---~ Organ1c clay with grave( L 15-29% plus No. 200 ~% sand ¿% g,ravel Organic clay with sand 

Pl.?::-:4 and plots on _________.,..% sand ~%grave! ~ <15% grave! ~ Sandy organic clay 
or above .. A"-Iine ~JO% plus No. 200 ~- ~~15% grave! ~Sandy organic clay with grave! 

.._% sand <%grave! ---- ,._ <15% sand Gravelly organic clay 
.._.._ ¿15% sand ~ Gravelly organic clay Wlth sand 

;f"'<JO% plus No. 200. _____ .... <15% plus No. 200 . .- Organic silt 

. --.... % sand <% gravcJ---i,..Organic silt with grave! L 
a....lS-29% plus No. 200 % sand ¿%grave! Organic silt with sand 

P1<4 or plots ..-% sand ~%grave! --========--= ,._<15% graHI _ _.,. Sandy organic silt 
below "A"- !me ~30% plus No. 200 ~ ...._ ~15% grave! ,... Sandy organic Hit with grave! 

% sand <% gravel~-~<15% sand .,. Gravelly organic sll1 
~ ------.... ~:15% sand ~ Gravelly organic silt wilh sand 

.,<JO% plus No. 200 ___ ~<15% plus No. 200 Organic clay 

~% sand <%grave! ___ .., Organic el ay w1th grav.!l L 
----. .._ 15-29% plu' No. 200~% sand :2% grave!---.. Organic el ay w1th sand 

Plots on or ~% Jand :2:% gravel~ <15% grave! ' .... Sandy orga(lic el ay 
abo ve "A"-line ~30% plus No. 200 ---------.;._ 2_15% grave/ .,.. Sandy organic clay with gravel 

% sand <%grave! -------~<15% sand ~ Gravelly organic clay 

1 
.._ ¿_15% sand Gravelly organic clay with sand 

<30% plus No 200 ~ <15% plus No. 200 ~ Organic silt 
-----.._15·29% plus No. 200 -=::::::::::::~ % sand ¿%grave!---~ Organic sdt with sand 

.... % sand <%grave!---~ Organ•c Hit with grave! 
Plots below ________....% sand .:2:% grawel--=-:::::::::::,._ <15% grave! ,_. Sandy organic s•lt 
"A"-hne 230% plus No 200 ~ ..._ :2_15% grave! ~ Sandy ~rganic silt with grave! 

% sand <'%,grave! ~· <15% sand ~ Gravelly organic silt 
.... ~15% sand .- Gravelly organic silt with sand 

FIG. 1b Flow Chart for Classifying Organic Fine-Grained Soil (50% or More Passes No. 200 Sieve) 
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1 

DIMENSIONS 
LETTER A-. T B" e E-. F G H J K L ,. 
MM 54 

1 ~ 0.1 

27 56 32 10 16 60 50 150 125 

± 0.5 ± 0.5 ± 2.0 :!: 1.0 ± 2.0 ± 2.0 ± 2.0 

LETTER N p R T u• V w z 
MM 24- 28 24 45 47 3.8 13 6.5 

± 1.0 

A ESSENTIAL OIMENSIONS 
CAM 

ANGLE 
DEGREES 

o 

V OIAMETER 30 

CRS OR BRASS PIN 60 

• j, ., 

'\' 

POtNT WHERE 
CUP CONTACTS 

ADIUS 

'' '' ': '-• 
'' '' e 

L ------1 
HARO RUBBER BASE CONFORMING 

TO SPECIFICA TION IN 6.1 .1 

'' 
' 1 

:' ' 
' ' . '' 

'' ' ' 
"" ..o.t,jW 

~:~_:·_·-~-M ........._, ...... -'fr+· TJI 

SOFT RUBBER CONFORMING TO 

SPECIFICATION IN 6.1.2 

FIG. 1 Hand-Operated Liquid Limit Oevice 

DIMENSIONS 
LETTER ¡;o e• e• o• 
MM 2 11 40 8 

90 

120 

150 

180 

210 

240 

270 

300 

330 

360 

EA FA 

50 2 

. :¡ 

': 

CAM 
RADIUS 

0.742 R . 

0.753 R 

0.764 R 

o.773R 

0.784 R 

0,796 R 

0.818 R. 

0.854 R 

0.901 R 

0.945R 

0.974 R 

0.995R 

I.OOOR 
-

±0.1 ±0.2 ± 0.5 ±0.1 ± 0.5 ±0.1 

HE!GHT GAUGE 
LETTER G H J K-,.- LA N 
MM 10 13 60 10 60 DEG 20 

MINIMUM ±0.05 ± 1 OEG 

"ESSENTIAL 0/I.IENSIONS 

0 
BACX AT LEAST 15 MM FROM TIP 

NOTE! DIMENSION A SHOULD BE 1.9-2.0 ANO OIMENSION 0 

SHOULD BE 8.0-8.1 WHEN NEW TO ALLOW FOR 
MASKING TAPE APPLJED A$ AJO 
IN ADJUSTMEIIT OPERATION 

FIG. 4 , Calibration for Hcight of Drop 

J----

ADEQUATE SERV/CE LIFE 

L'\ 
.i '" "'1 
SECTION 

FIG. 2 Grooving Tool (Optional Height-of-Orop Gage AHached) 7 
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_J 
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50 

40 

30 

20 

For classification of fine-grained sails 
and fine-grained fractian af coarse-grained 
soi 1 s. 

" . Equation of A -line 
Horizontal ot PI=4 to LL=25.5, 

then PI=0.73 (LL-20) 

Eguotion of"u"-line 
Vertical ot LL -16 to PI=? 
then PI=0.9(LL-8) 

¡ 
' 

MH OR OH 
-.. 

QOL-----~10--~I6--2L0-----3~0------4L0-----5~0~----6~0----~7~0-----8~0----~9~0-----,~0~0----~JIO 

LIQUID LIMil (LL) 
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TABLE 1 Soil Classilicalion Chart 

Crileria for Assigning Group Symbols and Group Names Using laboratory Tests A 

Cwse--Grained Soils 
1/ae lhan 50 % relained on No. 
m sieve 

r~rained Soils 
111"' more passes lhe No. 
m sieve 

KjtJy crganic sor/s 

Gravels 
More lhan 50 % of eoarse 
fraction retained on No. 4 
si e ve 

Sands 
50 % or more of coarse 
fraction passes No. 4 sieve 

Sills and Clays 
Uquid limit fess lhan 50 

Sills and Clays 
Uquid limit 50 or more 

Clean Gravels 
Less lhan 5% fines e 

Gravels wjth Fines More 
lhan 12% fines e 

Clean Sands 
Less lhan 5 % fines 0 

Sands with Fines 
More lhan 12 % fines 0 

inorganic 

organic 

inorganic 

organic 

Cu 2: 4 and 1 :s Ce :s 3E 

Cu < 4 andfor 1 > Ce > 3 E 

Fines elassify as ML or MH 

Fines elassify as CL or CH 

Cu 2: 6 and 1 :s Ce :s a• 
Cu < 6 andfor 1 >Ce> a• 
Fines elassify as ML or MH 

Fines classify as CL or CH 

PI> 7 and plols on or above "A" flneJ 

PI < 4 or plols below ·A· lineJ 

Uquid limit - oven dried 
0 75 Uquid limit not dried < · 

PI plots on or above "A" /ine 

PI plols below ·A· fine 

Uquid limit - oven drfed 
0 75 Uquad limrl not dried < 

Primarily organic matter, dark in color. and organic odor 

Soil crassitication 

Group 
Group Name 8 

Symbol 

GW Well-graded grave/' 

GP Poorly graded grave/' 

GM Silly graveiF.o.H. 

GC Clayey gravei'·0 ·H 

SW Well-graded sand 

SP Poorly graded sand' 

SM Silty sandG.H.I 

se Clayey sand G.HJ 

CL Lean clayK.t...M 

Ml SiltK.L.M 

OL 
Organic clay.K·t...M,N 

Or anic siirX·L.M.o 

CH Fat clayK,L.M 

MH Elastic silt''U.M 

OH' Organic clay'u ... M . .o 

Or anic Sli~·l·""·0 

PT Peal 

'Based on !he maleriaf passing lhe 3-in.-(75-mm) 
...... '(D,o)2 

E Cu = D60/D, 0 Ce=::-==:-
., 1t soil contains 2:: 30 'X. plus No. 200. pre-

1 lf fleld sample conlained eobbles or boulders. or 
lll<Jl. add "wilh cobbles or boufders. or bolh" lo 
fQ.1! name. 

'Gravels wilh 5 10 12 % fines require dual 
symbols: 
GW?>M well-graded grave/ wilh sill 
~-well-graded grave/ wilh elay 
~poorty graded grave/ wilh si/1 
~ poorty graded grave/ wilh elay 
0 Sands wilh 5 to 12 % fi~es re<¡uire dual 

symbols: 
~.well-graded sand wilh si/1 
SW-SC well-9raded sand wilh day 
'SP.SM"poar/y graded sand wilh sill 
~rty graded sand wilh elay 

D,o x 06o 
F lf soil contains :?:: 15 ~ sand. add "wHh sand~ to 

group name. 
a 11 fines elassify as CL-ML. use dual symbol GC

GM, or SC-SM. 
H lf fines are organic. add "with organic fines" to 

group name. 
' lf soil eonlains 2: 15% grave/, add "wilh grave/" 

lo group name. 
J 11 Allerberg fimils plol in halehed area. soil is a 

Cl·Ml, silly elay. 
K 11 soil eonlains 15 lo 29 o:; plus No. 200, add 

"with sand" or ·with grave!." whichever is pre· 
dominan l. 

L 1t so1l contains ~ 30 % plus No. 200. pre~ 

dominanlly sand, add '"sandf ·- 'lroup name. 

dominanlly grave!, add "gravell( to group name . 
N PI :?:: 4 and plots on or above "A· line. 
0 PI < 4 or plots below "A· line. 
P PI plots on or above "A· line. 
o PI plols befow "A· hne. 
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FIG. 2. Rclation bctwccn water contcnt ancl shcar 
strcngth. Each linc r·~prcscnts a diiTcrcnl soil. Thc solid 
points indicate the shcar strcngths at thc Iiquid limit 
(aftcr Yousscf el al. t965) . 

. T.'lblc l. Cboractcri,tics of thc mcthuds proposcd for thc dctcrmination of thc liquid limit fall 
' . eones. 

Dcptb of pcnctration 

USSR conc" 
(Yasilcv 1 ')<19) 

lndian conc 
(Sowcrs ct al. 1959) 

Gcorgia In.stilutc or Tcchnolugy con e" 
. (Snwcr~ el al. 1959) 

Swcdisll conc 
(Karlsson 1961, 1977) and 
Ci\N/l3NQ 250 1-090-M-86 

frcncb conc 
(Lcfloi ve 1971) 

[lritisb conc 
(Sbcrwood and Rylcy 1970; 
l.lSI 1975) 

Apcx anglc 
(") 

30 

31 

30 

60 

30 

30 

Mass of tbc cune at liquid limit 
(g) ( 111111) 

76 10.0 

148 25.4 

7 .'i 10.0 

60 10.0 

so 17.0 

80 20.0 
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Fig. l. Rclalionship belwccn thc dcplhs of pcnclralion of 
thc 60° - 60 g and 30° - go g fall eones. 
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INTRODUCCION A LA INGENIERIA GEOTECNICA. 

(Traducción de parte 

del Capítulo J., del libro "An Introduction to Geotechnical 

Engineering", de los autores Robert D. Holtz y William D. Kovacs) 

J..J. INGENIERIA GEOTECNICA. 

La Ingeniería Geotécnica, como su nombre lo indica, se refiere a la 

aplicación de la tecnología de la Ingeniería Civil al manejo de los 

materiales térreos de la corteza del planeta. Usualmente, el 

ingeniero geotécnico se ocupa de estudiar sólo los materiales 

naturales que se encuentran en o cerca de la superficie de la 

tierra. Los ingenieros civiles denominan a estos materiales térreos 

como suelo y roca. El suelo, en el sentido ingenieril, es un 

aglomerado de minerales, materia orgánica y sedimentos, 

relativamente sin cohesión depositado sobre el lecho de roca. ·Los 

suelos se pueden romper o disgregar fácilmente, debido a sus 

constituyentes minerales o partículas orgánicas. Las rocas por el 

contrario, tienen alta resistencia debido a cohesión interna y 

fuerzas moleculares, que mantienen unidos· a sus granos minerales 

constituyentes. Esto es cierto, tanto si la roca constituye una 
estructura masiva firme, como aquella que forma una partícula de 

,9rava embebida en un suelo arcilloso. 
'f 
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La frontera que divide a los suelos de las rocas es arbitraria, y 

muchos materiales naturales que puede uno encontrar en la práctica 

profesional-no son fácilmente clasificables. En ocasiones, se llega 

a hablar de "rocas muy blandas" o de "suelos muy~ duros". Otras 

disciplinas científicas e ingenieriles tienen diferentes criterios 

para definir la diferencia entre suelos y rocas. En geología, por 

ejemplo, se entiende como roca a todos los materiales apoyados en la 

corteza de la tierra, independientemente de cuantas partículas 

minerales están reunidas por di versus ligas. Los suelos para los 

geólogos son precisamente rocas descompuestas y desintegradas 

generalmente apoyadas en la parte superficial más delgada de la 

corteza y capaz de sustentar 

la pedología (ciencia del 

la vida superficial. En 

suelo) y la agronomía 

forma similar, 

coinciden en 

estudiar ·las capas más superficiales del suelo, es decir, aquellos 

materiales de interés en actividades agrícolas y forestales. 

Los ingenieros geotéC:nicos puede.n aprender mucho, tanto de la 

.geología como de la pedología. Ambas ciencias, especialmente la 

·ingeniería geológica, son auxiliares importantes para el ingeniero 

·geo~écnico y existe un considerable trasl~pe entre estos campos. Sin 

embargo, las diferencias de terminología, aproximación al sujeto de 

estudio y objetivos, puede causar alguna confusión, especialmente 

para los principiantes. 

La ingeniería geotécnica tiene diversos aspectos o énfasis. La 

mecánica de suelos es la rama de la ingeniería geotécnica que se 

ocupa de la ingeniería mecánica y las propiedades de los suelos, 

mientras que la mecánica de rocas se ocupa de la ingenieriu· mecánica 

y las propiedades de las rocas, usualmente pero no necesariamente 

del lecho rocoso. La mecánica de suelos aplica los principios 

básicos de la mecánica, que incluye cinemática, dinámica, mecánica 

de fluidos y mecánica de materiales a los suelos. En otras palabras, 

el suelo, preferentemente al agua, el acero, o el concreto, por 

ejemplo, ahora la ingeniería de materiales llega a ser aquello cuyas 

propiedades y comportamiento debemos comprender, con el fin de 

construir cosas con ésta. Se puede hacer un comentario similar 

respecto a mecánica de rocas. Finalmente, se debe hacer notar que 
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existen diferencias significativas entre el comportamiento de las 

masas de suelo y las masas de roca, y en principio no hay mucho 

traslape entre ambas disciplinas. 

La ingeniería de cimentaciones aplica los conocimientos de la 

geología, mecánica 

estructural, para 

cimentaciones en 

de suelos, mecánica de . rocas, e ingeniería 

posibilitar el diseño y la construcción de 

obras de ingeniería civil y otro tipo de 

estructuras. La ingeniería de cimentaciones debe ser capaz de 

predecir el comportamiento o la respuesta del suelo o roca donde se 

cimienta, debido a las cargas que impone la estructura. Algunos 

ejemplos del tipo de problemas que encara la ingeniería de 

cimentaciones, incluye el diseño de · las cimentaciones para 

industrias , comercios, edificios residenciales, y otros tipos como 

estructuras de apoyo para torres de radar; así como las 

cimentaciones para instalaciones petroleras como en el caso de 

tanques y estructuras fuera de.costa. Los barcos deben contar con un 

dique seco durante lJ. construcción o para fines de reparación, de 

modo que dicho dique debe contar con una cimentación. El apoyo de 

los cohetes y las estructuras pertinentes durante su construcción y 

lanzamiento conducen a problemas muy interesantes y desafiantes. Los 

problemas a que se cnferenta la ingeniería geotécnica en lo que se 

ha comentado, incluye la estabilidad de taludes naturales y 

excavados, la estabilidad de las estructuras de retención 

permanentes o temporales, los problemas de construcción, el control 

del movimiento y las presiones del agua, así como el mantenimiento y 

rehabilitación de viejos edificios. La. cimentación no solo debe 

resistir con seguridad las ·cargas estáticas de la contrucción y 

estructuras, sino que debe resistir también en forma adecuada las 

cargas dinámicas debidas a vientos, sismos, etc. 

si usted piensa acerca de esto, llegará a la conclusión de que es 

imposible diseñar o construir cualquier estructura de 

civil, sin considerar finalmente la cimentación en suelos 

ingeniería 

y en rocas 

con alguna extensión; y esta es una verdad, ·tanto si la estructura 

se construye en la tierra o si se hace en un ambiente 

extraterrestre. El desempeño, la economía, y la seguridad de 
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cualquier estructura de ingenieria civil, finalmente estará afectada 

o se puede controlar en función de su cimentación. 

Los materiales térreos se utilizan fercuentemente como materiales de 

construcción; debido a que son los materiales de construcción más 

baratos pos~bles. Sin embargo, sus propiedades ingenieriles como 

pueden ser resistencia y compresibilidad en condiciones naturales 

son fercuentemente malas. En muchas ocasiones se deben tomar medidas 

para densificar, aumentar la resistencia, o por otra parte 

estabilizar y armar a los suelos, de modo que se desempeñen 

satisfactoriamente en condiciones de servicio. 

Los terraplenes para carreteras y vias férreas, los campos de 

aviación 1 las presas de tierra y enrocamiento 1 los diques 1 y los 

acueductos, son ejemplos ~4_. \.e§.t~uct,_._¡:.as de estructuras de tierra 

(matriales térreos) ; y el ingeniero geotécnico es el responsable de 

su diseño y construcción. La . seguridad de las presas y la 

rehabilitación de presas viejas son aspectos importantés de esta 

área de la ingenieria geotécnica. Igualmente emparentado, 

especialmente para ingenieros en carreteras y campos de aviación, 

está el diseño del pavimento, el cual es la ~ltima capi superficial 

de la estructura de tierra. En este caso final, el traslape entre 

las ingenierías de transporte y geotécnica en más bien aparente. 

La ingeniería de rocas, análoga para las rocas a lo que es la 

ingenieria de 

de las rocas 

cimentaciones para los suelos, se encarga del estudio 

como cimentación y como material de construcción. 

Debido a que la superficie de la tierra está en su mayor parte 

cubierta por suelo o agua, la ingenieria de rocas usualmente se 

aplica a obras bajo la superficie (túneles, casas de .máquinas 

subterráneas, cavidades para depósitos de petróleo, minas, etc.) . 

Sin embargo, algunas veces la ingenieria de rocas se aplica en obras 

superficiales, corno es el caso de la construcción y cimentación de 

presas apoyadas en el lecho rocoso, excavaciones profundas en el 

lecho rocoso, la estabilidad de taludes de roca, etc. 

Esta presentación pretende mostrar los problemas tipicos a los que 
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se enfrenta el ingeniero geotécnico, que como se puede ver, 

primerament_e, se trata de un campo muy amplio, y en segundo lugar, 

lo importante que resulta para el correcto diseño y construcción de 

estructuras en ingeniería civil. En verdad, se puede decir que la 

ingeniería 

geología y 

estructural, 

geotécnica combina 

la pedología, 

de transporte, de 

las ciencias físicas 

con las ingenierías 

construcción y de minas. 

básicas, la 

hidráulica, 

~.2 LA NATURALEZA UNICA DE ·LOS SUELOS Y LAS· ROCAS COMO MATERIALES. 

La ingeniería geotécnica es altamente empírica, 

cercana a un "arte" que .las otras disci'plinas 

ingeniería civil. Lo anterior se debe básicamente a 

y es quizá más 

que forman la 

que los suelos y 

rocas son materiales naturales. Frecuentemente se encuentran en 

estos materiales altas variaciones, entre puntos que pueden tener 

separaciones de hasta unos cuantos milímetros. Otra forma de 

expresar esto, es que los suelos 

que homogéneos. Es decir, que 

son materiales heterogéneos antes 

el material o las pro~ieda~e~ 

ingenieriles pueden variar ampliamente .de un punto a otro en el 

interior de una masa de suelo. Además, los suelos en general son 

materiales .no lineales, es decir, las relaciones entre esfuerzos y 

deformaciones no son una lii ·~a recta. También, para complicar más 

las cosas, los suelos son ma~eriales no conservativos; esto quiere 

decir que tienen una memoria fantástica (recuerdan casi todo aquello 

que les ha sucedido, y este hecho afecta fuertemente su 

comportamiento ingenieril) . En lugai de ser isotrópicos, los suelos 

son típicamente anisotrópicos, lo que quiere decir que sus 

propiedades materiales o ingenieriles no son las mismas en 

direcciones diferentes. 

Muchas de las teorías de que disponernos para modelar el 

comportamiento mecánico de los materiales que se usan en ingeniería, 

suponen que los materiales son homogéneos e ísotrópícos; y que 

además obedecen a leyes estuerzo-geformación lineales. Loa 

·'*¡¡terialea de ingenieria comunes, como el acero y el concreto 1 no se 

~svian en forma significativa de esos ideales, por lo que se pueden 
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usar teorías lineales simples, con discreción, para predecir su 

respuesta para cargas de ingeniería. Con los suelos y las rocas no 

somos tan ·afortunados. Como . podrá usted ver en sus estudios de 

ingeniería geotécnica, debe~os suponer en muchos casos una respuesta 

esfuerzo-deformación lineal, pero para calcular adecuadamente se 

deben aplicar grandes correciones empíricas o factores de 

"seguridad" a nuestros diseños, para calcular el comportamiento real 

del material. 

Por otra parte, el comportan·.iento mecánico de los suelos y las rocas 

"in si tu", está frecuentemente gobernado o controlado por juntas, 

fracturas, estratos y zonas débiles, y otros "defectos'.' en el 

material. Esta razón impide modelar exitosamente estos materiales en 

el laboratorio. Es por esto que la ingeniería geotécnica es 

realmente un "arte", antes que una ciencia de la ingeniería. El 

éxito de la ingeniería geotécnica depende del buen juicio y la 

experiencia del diseñador, constructor, o consultor. Por otra parte, 

el éxito del ingeniero geotécnico consiste en desarrollar un "tacto" 

.sobre el comportamiento de los suelos y las rocas, para más adelante 

·poder diseñar una cimentación en forma segura y económica, o 

construir con seguridad una estructura de ingeniería. 
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Ahora bien, una construcción de ingeniería consta de: 

SUPERESTRUCTUHA SUBESTRUCTURA 

Para proyectar o construir la SUPERESTRUCTURA es necesario: 

a. conocer las propiedades de los materiales que se emplearán 

b. conocer la calidad de los materiales del basamento en donde se 
proyecta construir una superestructura como son las propieda
des de las rocas y suelos que lo constituyen 

La SUBESTRUCTURA (cimiento) transmite el peso de la estructura y 
de las cargas superimpuestas al·BASAMENTO, en este caso resulta 
más exacta su designación como MATERIAL DE BASAMENTO. También se 
emplea el término <<CIMIENTO>> para la subestructura o parte más 
baja de la misma. Se aplica el vocablo <<FUNDACION>> para aquel
las partes de la subestructura que están en contacto directo con 
el material del basamento subyacente. 

Estos conocimientos tienen importancia relevante cuando la totali 
dad de la estructura ingenieril ha de construirse con materiales 
naturales, como ocurre con las presas de tierra. i 

El conocimiento de las propiedades básicas de las rocas y 
les que constituyen la corteza terrestre es un requisito 
de los estudios geotécnicos. · 

minera
previo 

Los GEOLOGOS aplican el término <<ROCA>> a todos los elementos 
constitutivos de la corteza terrestre.· 
Para el GEOTECNISTA y para los INGENIEROS las <<ROCAS>> son los 
materiales más duros y compactos. 
Y los <<SUELOS>> los materiales de ellos derivados. 

Definiciones 

GEOTECNIA 

l. Es el conjunto de disiplinas cuya finalidad es la construcción 
de obras civiles 
Estas disiplinas son: 

GEOTECNIA 
___- GEOLOGIA APLICADA A LA INGENIERIA CIVIL 
--- MECANICA DE SUELOS 
--...._ NECANICA DE ROCAS 

'1 

... 



2. Es el estudio del comportamiento reciproco del terreno y de 
las €structuras establecidas e~. él 

GEOLOGIA APLICADA A LA CONSTRUCCION 

1. Es la ciencia que proporciona la información necesaria para -
comprender el futuro comportamiento mecánico de un macizo roc2 
so o de un suelo (p.e.- estudiando las discontinuidades). Es -
el punto de partida para iniciar cualquier investigación geo
técnica, siendo primordialmente para la ubicación del sitio -
donde ha de construirse una obra civil 

MECANICA DE SUELOS 

l. La mecan~ca de suelos es la aplicación de las. leyes de la Mee~ 
nica y la Hidráulica a los problemas de ingeniería que tratan 
con sedimentos y otras acumulaciones no consolidadas de partí
culas sólidas, producidas por la desintegración mecánica o des 
composición química de las rocas independientemente de que teñ 
gan o no contenido de materia qrgánica 

Dr. Ing. Karl Terzaghi (Theoretical Soil Mechanics) 

MECANICA DE ROCAS 

1. Es la ciencia que estudia el comportamiento mecánico de las ma 
sas rocosas que se encuentran bajo la acción de fuerzas produ= 
cidas por fenómenos naturales (vulcanismo, tectonismo, aguas 
subterráneas), o artificiales impuestas por el hombre (cimen
taciones, excavaciones, voladuras) 

2. Es la ciencia teórica y aplicada que trata del comportamiento 
mecánico de las rocas; es la rama de la Mecánica que estudia 
la reacción de las rocas a los campos de fuerzas de su entorno 
físico 

Comite de Mecánica de Rocas. 
Academia Nacional de Ciencias, Washington, D.C., 1966 
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PERMEABILIDAD 

Ley de Darcy 

V= -ki 

q = -kiA 

V: velocidad aparente de flujo [L T 1
] 

q: gasto [L3T 1
]; 

i : gradiente hidráulico; 
A : Sección total [L 2] ; 

k: conductividad hidráulica o coeficiente de permeabilidad [L T 1
]. 

Unidades de k: mis, cmls o darcys (1 cm!s = 1.04xl03 darcys). 

Tensor de permeabilidad 

Suelo anisótropo con ortotropía de eje vertical: 

k/z o o 
-

- =-kT k= o k, o 
V 

o o kv 

l;h 



Permeabilidad intrínseca: 

q = 

Y.v peso volumétrico del fluido [ML-2T 2
] 

1-l viscosidad, [ML" 1T" 1
] · 

K pem1eabilidad intrínseca [L2]. 

Suelos parcialmente saturados: 

q 
k ( 8) dc.p 

- -A 
y m dx 

e contenido de agua volumétrico 
<p potencial hidráulico 
x distancia de flujo. 

Medición de la permeabilidad: 

- · en condiciones de flujo establecido 

- en condiciones de flujo transitorio 
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PRUEBASDECAMPOENSUELOS 
NATURALES 

Pruebas de absorción 

Prueba Nasberg 

Prueba USBR E-19 

Prueba Lefranc-Mandel 

Pruebas de inyección 

Prueba Lugeon 

Pruebas de bombeo 

Método de Theis-Lubin 

Método de Dupuit-Thiem 

Pruebas de filtración 

Pozos de filtración 

Matsuo-Akai 
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Prueba Matsuo-Akai 
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PRUEBAS DE CAMPO EN SUELOS 
COMPACTADOS 

JWtodo de la perloración Sonda ¡x>roSa 

Infiitrónaro Dren inferior 

5 
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Permeámetro de Guelph 

Bouchon de re•m~tlissa¡~e 
(Captcur de pression en optio:n)\ 

Nivcau d'cau 

h2 

Corps du 
pcrméamCtrc de 

Guclph 

de réglage de la hauteur de 
charge 

(détcrminc la hauteur d'eau dans le puits) 

H étant la charge hydrauliquc 3 appliqu r 

h2 = H 

~L-..:-----P•>til résen-oir ccntrafS=2,!4 cm'"'2) 

Réservoir principal 
(en association avec le petit 
réscrvoir: S=35,39 cm"'2) 

Tubc gradué permcttant les lectores de 
variation d'absorbtion 

Robinet de sélcction de 
réservoir 

~e:--- Trépicd de souticn du 
perméamCtrc 

T.N. 

H 

Puits (généralcmcnt O 6 cm) 
poséc a u fond de trou 



INFILTRÓMETROS 

%% 
;;:suelo fmo compactado ~ 
0//////////////;; 

lnfiltrómen·o de anillo sencillo abierto 

;::;;s~lofmo~~ 
jj//////////////)//% 

Iñfiltrómetro de arullo doble abierto 

;;:?~¡~~~~~ 
Infiltrómetro de anillo doble cerrado 

Muro de C4!U\Creto 

Membranas de polletlleno 

Placas de 
poliestlreno 

Benton1ta 

::¡~==~~·~r-~~~~~C~u~a2dr~ad~o~)~~~~==~~ 
10rl --------2~oo~----_, 

Acotaciones, en cm 
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Permeámetro de Boutwell 

celda 

beritonita 

Suelo fino compactado Suelo fino compactado 

(a) Etapa I (a) Etapa II 

1" Etapa: 

m2 (H¡) 
k1 = ln-

JJIXJ2 -t1 ) H2 

d = diámetro del tubo, m 
ti= tiempo inicial, s; t2 =tiempo final, s 
H¡ y H2 =nivel del agua en el tubo en el instante inicial t 1 y final t2, m 
D = diámetro de la perforación, m 
k¡ =conductividad hidráulica en la etapa I, m/s. 

2" Etapa: 
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Sonda porosa 

(a) base permeable (b) base impermeable 

Sonda de Andersen 

Captador de presión 

Adaptador 

Tanque 

Pared perforación 

Septum 

Aguja 

Septum 
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PRUEBAS DE LABORATORIO 

Permeámetro de carga constante 

Tanque de agua con carga constante 

Rebosadero 

H 

Alimentación 

Salida 

Bureta 

k 
V L 

tA H 



Permeámetro de carga variable 

Sección al~ 

~ 
::::::::::: 

~ 
~ 
~ 

h h 

V'v 

~ h-~ ., 

~-L~~~-----1~~ 
~ Sección A unu:u:m Lj ·.·.·.·.·.·.·.·.·.·. 

li~WMF 
1 

h 
l =-

L 

Akh 
q =Av= 

L 
Akh 

qdt = -dt = -adh 
L 

Integrando entre h 1 et h2o se obtiene : 

a L h1 
k=23- lg-

, A (t 2 - t 1) h2 

ll ~ 



Permeámetros de pared rígida 

Presión 
Válvula de purga 

Presión Válvula de purga 

.......... 
• o •••••• o • . . . . . . . . . . 

:Muestra::::::::: . . · ..... · . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 
~~fl>>>>> Orificio de salida externa 

12 /~ 



Permeámetro de pared flexible 

Cllirrlure hrita 

lbisal 
irttmrrh 

Breream:> 
irncidHe 

wn~~m ~~~~~~~~~~~7~ __ :_ 



Efecto de la altura del espécimen sobre la permeabilidad 
aparente 

sx 10 -s ¡-:¡---r----;:::::r===:r=:::;--, 
¡• r--+t----t---1-•- w = 21% f--

1 

f--- -.-- w i = 32% ¡-

K(cm/s) 
·-- -- --·----- --------- ---- ·--·----- --·-

sat 

lxl0-8 ~---~----+~-~---+~__;:,~--~------~ .....__,_ 

---- ¡.--------- --------~ 

rern1éabilité, k--
~--~-----~----~----1---

5xlo· 
~~5~~--~1~0--~--~15~~--2~0~.~ 

Hauteur de l'éprouvette de sol (cm) 

Interpretación 

Condición Relación Penneabilidad aparente Probabilidad 

ll ll ---
O capa cerrada: . k kd k= kd (1-p)" 

ll 1 n-1 

k= Jl-1 +~) 1 capa cerrada: 
-=-+--

p(J-p)""' k k 0 kd 
ko kd 

i capas cerradas: ll i ll - l 

k= Jl -=-+--
, Cío + nk ~ i) k k 0 kd C:.P'(I- pr-' 

n capas cerradas: n 11 
-=-
k ka k= ko (p)" 

n 
n 

k 
E {k} ¿c~pi (1- pr-i 

i=O 

n 
z n - z 

--+--
ko kd 

. /~ 
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. Influencia del gradiente hidráulico 

(") 
5x10-7 

1 1 
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Síatiaue 
/ --· < -· -(p- /' 
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¡:::: 

1x10-7 --· '2 
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' ~étrissag:e 
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(p 
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ª' 
.. ... -·- - -.... -.. 

' ' en 
"-' Dynamique ' Á -

-·-·tf-·-·-,. ·-·-·-·-·-· 
'· ·-· ·-·-· -·---·-·-·-· 

40 80 120 160 200 
Gradient hydraulique, i 
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: Influencia del contenido_ de agua de compactación .. . .; ' ,, 
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Teneur en eau, ro 

Efforts croissains 
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