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FACULTAD DE INGENIERIA U N_A_IM.
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA

A LOS ASISTENTES A LOS CURSOS

Las autoridades de la Facultad de Ingenieria, por conducto del jefe de la

Division de Educacion Continua, otorgan una constancia de asistencia a

quienes cumplan con los requisitos establecidos para cada curso.

El control de asistencia se llevara a cabo a través de la persom'a que le entregé
las notas. Las inasistencias seran computadas por las autoridades de la
Divisién, con el fin de entregarle constancia solamente a los alumnos que

tengan un minimo de 80% de asistencias.

Pedimos a los asistentes recoger su constancia el dia de la clausura. Estas se
retendran por el periodo de un aﬁo pasado este t:empo la DECFI no se hara
responsable de este documento : ‘
Se recomienda a los asistentes participar activamente con sus ideas y
experiencias, pues los cursos que ofrece la Divisién estan planeados para que
los profesores expongan ‘una tesis, pero sobre todo para que coordinen las
opiniones de todos los mteresados, const:tuyendo verdaderos seminarios.

Es muy importante que todos los asistentes Ilénen!,ylentreguen su hoja de
inscripciéon al inicio del curso, informacién que servira para integrar un

directorio de asistentes, que se entregara oportunamente.

Con el objeto de mejorar los servicios que la Divisién de Educaciéon Continua
ofrece, al final del curso "deberan entregar la evaluaciéon a través de un

cuestionario disefiado para emitir juicios anénimos.

Se recomienda llenar dicha evaluacién conforme los profesores impartan sus
clases, a efecto de no llenar en la Gltima sesion las evaluaciones y con esto

sean més fehacientes sus apreciaciones.

Atentamente
Division de Educacion Continua.

Palacio de Mineria Calle de Tacuba 5 Primer piso Deleg Cuauhtémoc 06000 México, D F APDO. Postal M-2285

Teléfonos, 5512-8955 512-5121 £8521-7335 565211987  Fax 55100573 5621-4021 AL 25
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GRANULOMETRIA DE LOS SUELOS

Se denomina distribucién granulométrica de un suelo a ia divisién del mismo en diferentes
fracciones, seleccionadas por el tamafio de sus particulas componentes; las particulas de
cada fraccidon se caracterizan porque su tamanio se encuentra comprendido entre un valor
maximo y un valor minimo, en forma correlativa para las distintas fracciones, de tal modo que
el maximo de una fraccion es el minimo de la que sigue comrelativamente. La separacién en
fracciones se hace sencillamente por mallas, cuando es posible el cribado; pero en suelos de
grano muy pequerio, que forman grumos, deben adaptarse procedimientos bastante mas
complicados para separar las particulas individuales y ello da lugar a resultados mucho mas
confusos, en los que, como se vera, para lograr las fracciones constituyentes ha de recurrirse
a hipétesis no muy satisfactorias, llegandose a resultados finales bastante dudosos.

En suelos gruesos (gravas, arenas y limos no plasticos), de estructura simple, la caracteristica
mas importante para definir su resistencia es la compacidad; la angulosidad de los granos y la
orientacién de las particulas juegan también un papel importante, aunque menor.
Evidentemente, cualquier analisis por mallas no da ninguna informacion sobre estos aspectos.
La compresibilidad de estos suelos, por otra parte, aunque también depende
fundamentalmente de su estructuracion y compacidad, se ve influida en bastante mayor grado
por la granulometria, segun ha puesto de manifiesto la investigacién modemna, como se vera
mas adelante. Han resuitado decepcionantes los esfuerzos realizados hasta el presente para
establecer alguna correlacion entre la curva granulométrica y la permeabilidad de los suelos.

Se ha dicho que los suelos gruesos con amplia gama de tamanos {(bien graduados) se
compactan mejor, para una misma energia de compactacion, que los suelos muy uniformes
(mal graduados). Esto sin duda es cierto, pues, sobre todo con vibrado, las particulas mas
chicas pueden acomodarse en los huecos entre las particulas mas grandes, adquiriendo el
conjunto una mayor compacidad. Sin embargo, la relacion entre la granulometria y facilidad de
compactacién no ha podido pasar de una comrelacion cualitativa tan vaga como la que queda
enunciada, por lo cual en estudios para compactacion de suelos pocoe o ningun provecho
puede obtenerse de la curva granulométrica de los suelos gruesos. Mucho mas dificiles de
establecer son las propiedades mecanicas de interés ingenierii de los suelos finos
tradicionalmente llamados cohesivos (arcillas y limos plasticos). Dependen de un numero
mucho mayor de conceptos que las de los suelos gruesos y, son pena de caer en confusion,
tal estudio no puede ser abordado en esta etapa de la presentacidon de conceptos de la
mecanica de suelos. Baste decir ( y el lector tendra ocasion de comprobarlo mas adelante )
que ninguna de las circunstancias que definen las propiedades mecanicas de un suelo fino
esta descrita por la distribucién granulométrica de dicho suelo. En mucho mayor medida de lo
que sucede en suelos gruesos, el conocimiento de la distribucion granulométrica resulta estéril
en el caso de los suelos finos.

Demostrandose una vez mas la fuerza de la tradicion y la costumbre, todavia es comuln en la
actualidad que muchas especificaciones referentes al uso o rechazo de los materiales para la
construccion de Vias Terrestres contengan preceptos granulométricos en mayor © menor
grado. Esta situaciéon ha de verse como indeseable pues, debe insistirse, no es casi nunca el
tamario de las particulas de un suelo fino el que define su comportamiento mecanico, y una
norma de aceptacion o rechazo basada en tal criterio corre el riesgo de aceptar lo malo y



rechazar lo que seria mejor. Por ejemplo, una arcilla caolinitica, relativamente inerte ante el
agua y que para muchos usos resultaria perfectamente aprovechable, puede tener una
distribucién granulomeétrica anéloga a una arcilla montmorilonitica, Quiza con materia organica,
sumamente activa, que constituye en casi todos los casos un suelo que debe rechazarse para
suU uso en la construccién de vias terrestres.

Una de las razones que han contribuido a la difusién de las técnicas granulométricas es que,
en cierto sentido, la distribucién granulométrica proporciona un criterio de clasificacion. Los
conocimientos téerminos arcilla, limo, arena y grava tienen tal origen y un suelo se clasificaba
como arcilla 0 como arena segun tuviera tal o cual tamafio maximo. La necesidad de un
sistema de Clasificacion de Suelos no es discutible, pero el ingeniero ha de buscar uno en que
el criterio de clasificacion le sea util, es decir, en el que se clasifique a los suelos de acuerdo
con sus propiedades ingenieriles fundamentales y no segun el tamafo de sus particulas, que
poco significa.

De todos modos, como en muchas cuestiones de aplicacién de sus técnicas, el ingeniero
actual en vias temrestres hace un uso todavia relativamente frecuente de las curvas
granulométricas, se exponen a continuacién algunos detalles sobre tales métodos.

Siempre que se cuente con suficiente numero de puntos, la representacion grafica de la
distribucién granulométrica debe estimarse preferible a la numérica en tablas.

La grafica de la distribucion granulométrica suele dibujarse con porcentajes como ordenadas y
tamanos de las particulas como abscisas. Las ordenadas se refieren a porcentaje, en peso, de
las particulas menores que el tamano corespondiente. La representacion en escala
semilogaritmica (eje de abscisas en escala logaritmica) resulta preferible a la simple
representacion natural, pues en la primera se dispone de mayor amplitud en los tamados finos
y muy finos, que en escala natural resultan muy comprimidos, usando un médulo practice de
escala. La forma de la curva da idea inmediata de la distribucién granulométrica del suelo; un
suelo constituido por particulas de un solo tamario estarad representado por una linea vertical
( pues el 100 % de sus particulas, en peso, es de menor tamano que cualquiera mayor que el
suelo posea ), una curva muy tendida indica gran variedad en tamarios (suelo bien graduado).

" En la Fig. 1 se muestran algunas curvas granulométricas reales.
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Figura 1 Curvas granuloméirias de algunos suclos. 4) Arena_muy uniforme de Civdad Cuanhiémoc, México.
B} Suelo bien graduado, Puebla, Méxito. C) Arilla del Valle dc México {curva obtenida con hidré-
metro), D) Arcilla del Valle de México (curva obtenida con hidrdmetra).



Como una medida simple de la uniformidad de un suelo, Allen Hazen propuso el coeficiente de
uniformidad

en donde:
De : tamaiio tal, que el 60 %, en peso, del suelo, sea igual © menor.

Dy : llamado por Hazen diametro efectivo; es el tamafio tal que sea igual o mayor que el 10
%, en peso, del suelo.

En realidad, la relacion ( 1 ) es un coeficiente de no uniformidad, pues su valor numeérico
decrace cuando la uniformidad aumenta. Los suelos con C, < 3 se consideran muy uniformes;
aun las arenas naturales muy uniformes rara vez presentan C, > 2.

Como dato complementario, necesario para definir la uniformidad, se define el coeficiente de
curvatura del suelo con la expresion

Cc = (1)30)2 2
" DyxD,,

Dy se define andlogamente que los Dy y Dgg anteriores. Esta relacion tiene un valor entre 1y
3, en suelos bien graduados, con amplio margen de tamaros de particulas y cantldades
apreciables de cada tamano intermedio.

A partir de las curvas granulomeétricas aumentativas descritas, es posible encontrar la curva
correspondiente a la funcion

__dp)
y= d(]ogD)

p es el porcentaje, en peso, de las particulas menores que un cierto tamano, y D el tamafio
correspondiente; la curva anterior, que se dibuja en escala semilogaritmica, suele denominarse
el histograma del suelo y representa particulas entre ciertos tamaiics. E! area bajo el
histograma es 100, por representar !a totalidad de las particulas del suelo. En la Fig. 2 aparece
un histograma de un suelo en el que predominan particulas de tamario proximo a 1 mm.

Los valores mas altos del histograma comesponden a zonas muy verticales de la curva
acumulativa primeramente vista, y los valores mas bajos a zonas con tendencia a la
horizontalidad. Actualmente el uso de histogramas no esta muy extendido en los laboratorios.
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Figura 2 Histograma de un suelo.

También se han representado las curvas granulométricas en escala doblemente logaritmica,
con la ventaja, para algunos usos, de que en este caso, en muchos suelos naturales la forma
de las curvas se acerca notablemante a una linea recta.

Bajo el titulo de Andlisis Mecanico quedan comprendidos todos los métodos para la separacion
de un suelo en diferentes fracciones, segun sus tamanos. De tales métodos existen dos que
merecen atencién especial: el cribado por malias y el analisis de una suspension del suelo con
hidrémetro (densimetro).

Ei primero se usa para obtener las fracciones comrespondientes a los tamafos mayores del
suelo; generalmente se liega asi hasta el tamadfio correspondiente a la malla N° 200 ( 0.074
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 total se suma a los porcentajes
retenidos en todas las mallas de mayor tamano; et complemento a 100 % de esa cantidad da
el porcentaje de suelo que es menor que el tamano representado por la malla en cuestion. Asi
puede tenerse un punto de la curva acumulativa corespondiente a cada abertura. E! método
se dificulta cuando estas aberturas son pequenas y, por ejemplo, el cribado 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 tamainios menores del suelo exigen una investigacion fundada en otros principios. El
método del hidrometro ( densimetro ) es hoy, quiza, el de uso mas extendido y el Gnico que se
vera con cierto grado de detalle. Como todos los de este grupo, el método se basa en el hecho
de que [a velocidad de sedimentacién de particulas en un liquido es funcién de su tamario. El
metodo 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 encomendé al doctor A. Casagrande la investigacién de



tales errores, para su eliminacion y necesaria comreccion. Como resultado de sus estudios,
Casagrande propuso el hidrémetro aerodinamico, calibrado en pesos especificos relativos ( en
lugar de su primitiva calibracién 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 formulas para las comrecciones 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 hidrbmetro es debida a
Stokes, y proporciona una relaciéon entre la velocidad de sedimentacién de las particulas del
suelo en un fluido y el tamano de esas particulas.- Esta relacidon puede establecerse
empiricamente, haciendo observaciones con microscopio, o bien con procedimientos teéricos.
Siguiendo estos ultimos, G. G. Stokes en 1850 obtuvo una relaciéon aplicable a una esfera que
caiga en un fiuido homogéneo de extensién infinita. Aun con esa limitacién importante ( pues
las particulas reales de suelo se apartan muchisimo de la forma esférica ) la ley de Stokes es
preferible a las observaciones empiricas. Aplicando esa ley se obtiene el didmetro equivalente
de la particula, que es el diametro de una esfera, del mismo Ss que el suelo, que sedimenta
con la misma velocidad que la particula real; en particulas equidimensionales, este didmetro es
aproximadamente igual al medio diametro real, pero en particulas laminares el diametro real
puede ser hasta el cuadruple de equivalente; cabe notar que en particulas muy finas esta
forma es al mas frecuente. Esta es una razén mas para que dos curvas granulométricas
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

- 2 ‘ s
V= .2... Y. 7f [2] 3 B
9 7

en la que

v = velocidad de sedimentacién de la esfera, en cm / seg.;
¥, = peso especifico de la esfera, eng / em®;

¥ s = peso especifico del fluido, en g / cm? {varia con la temperatura )
n = viscosidad del fluido, en g - seg. / cm? (varia con la temperatura)

D = didmetro de la esfera, en cm.

De la férmula anterior, si D se expresa en mm resulta

- [1L8007
ys—},f



Aplicada a particulas de suelo real, que se sedimentan en agua, la ley de Stokes es valida
solamente en tamanios menores de 0.2 mm, aproximadamente { en mayores tamafos, las
turbulencias provocadas por el movimiento de la particula alteran apreciablemente la iey de
sedimentacién), pero mayores que 0.2 micras, mas ¢ menos ( abajo de este limite la particula
se afecta por el movimiento Browniano y no se sedimenta). Notese que por el andlisis de
tamices puede llegarse a tamafios 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 hidréometro esta, en su origen, afectado por las siguientes hipotesis.

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

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

c) El area de la seccion recta del bulbo del hidrometro es despreciable en comparacion a la de

la probeta donde la sedimentacién tiene lugar, de manera que dicho bulbo no interfiere en la
sedimentacion de las particulas en el instante de efectuarse una medicién.



EQUIPO

1.- Aproximadamente 500 g de suelo.

2.- Balanza mecanica con capacidad de 5.0 kg. y aproximacion de 1 g.
3.- Un juego de mallas con abertura cuadrada.

4.- Un cucharén.

§.- Una charola de lamina.

6.- Agitador mecanico.

7.- Formato N° 2.

PROCEDIMIENTO

1. Secar la muestra que se va a analizar.

2. . Colocar las mallas en orden decreciente segun 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 grames.

4. Vaciar el suelo al juego de mallas con el cucharén, procurando que no haya perdidas de
material.

5. Agitar las mallas manual y mecanicamente de 2 a 5 minutos.

6. Pesar las mallas con el suelo retenido y anotario en la columna respectiva del Formato N°

2. Por diferencia de peso malla ( + ) suelo retenido ( - ) peso de malla obtenemos el Peso
el Sue i

La suma de todos los pesos retenidos debe ser igual al peso total de la muestra ( W, ). Si la
suma es diferente en mas del 5 % 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 % 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 logaritmica
la abertura de la malla { D mm ) y en el eje de ias ordenadas el porciento que pasa menor

- que D en escala aritmética.

10. 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 clasificacion granulométrica:

Tiempo insuficiente en el agitado de tas mallas.

Pérdida de material en la realizacion de la prueba.

Estado defectuoso de las mallas.

Existencia de residuos de material en la tela de las mallas que impidan el paso del material.
Realizar mal las pesadas de las mallas con o sin material.

NbhWN -



b) Limites de Plasticidad.
Introduccién
La plasticidad es una de las caracteristicas del suelo fino que cambia con el contenido de

agua; es la propiedad de un material de deformarse sin cambiar de volumen ni agrietarse ni
desmoronarse. La plasticidad se usa como una medida de la trabajabilidad en ef suelo.
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e FORMATO Nt 2
Facultad de Ingenieria
| ABORATORIO DE MECANICA DE SUELOS
CLASIFICACION DE SUELOS
GRANULCMETRIA POR MALLAS
OBRA PESO DE LA MUESTRA (g )
LOCALIZACION RECIPIENTE No. PARA OBTENER W%
ENSAYE No SONDEO No. PESO RECIR + SUELO HUMEDO (g }
MUESTRA No PROF PESO RECIP + SUELO SECO (g )
DESCRIPCION PESO AGUA (g )
FECHA PESO RECIPIENTE (g )
OPERADOR PESO DE SUELO SECO(g }
CALCULO W %= :
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>
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CLASIFICACION DE LA PORCION GRUESA:

OBSERVACIONES:




LIMITES DE CONSISTENCIA

I. INTRODUCCION

Cuando un material se sujeta a esfuerzos de tension o de compresidon uniaxial su
comportamiento mecanico estd descrito por su relacién esfuerzos - deformaciones, una
hipotesis referente a su compresibilidad y un criterio de fluencia. La forma de una curva
esfuerzo - deformacion depende, por supuesto, de las caracteristicas del material con que se
trabaje, pero la investigacidn ha permitido establecer algunos hechos comunes a muchos
materiales. Por ejemplo, para esfuerzos lo suficientemente pequefios en cada caso, la relacién
esfuerzo - deformacion es reversible ( comportamiento eldstico ); para valores mayores del

esfuerzo, sin embargo, la relacién se hace irreversible, teniéndose un comportamiento llamade -

“ plastico “.

En mecanica de suelos el concepto de plasticidad tiene un sentido mucho mas amplio que el
expuesto arriba. Aqui, la plasticidad se define como la propiedad de un matenal por la cual, al
someterio a la accion de solicitaciones o cargas, es capaz de soportar deforrnaciones rapidas,
sin rebote elastico, sin vanacién volumétrica apreciable y sin desmoronarse ni agrietarse.

Atterberg hizo ver que la plasticidad de un material como arcilla, por ejempio, no es una
propiedad permanente, sino circunstancial y que depende de su contenido de agua ( ademas
de la temperatura ). Segun su contenido de agua, un suelo susceptible de ser plastico puede
estar en cualquiera de ios siguientes estados de consistencia:

1.- Estado liquido, con las propiedades y apariencia de una suspension.

2.- Estado semiliquido, con las propiedades de un fluido viscoso.

3.- Estado plastico, en que el suelo se comporta plasticamente.

4.- Estado semisdlido, en que el suelo tiene la apariencia de un sélido, pero aun disminuye de
volumen al estar sujeto a secado.

5. Estado sélido, en que el volumen del suelo no varia 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 establecid las primeras
convenciones para determinar esas fronteras a las que llamé “ limites de consistencia “.
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ll. ANTECEDENTES
Las fronteras que definid Atterberg son las siguiente:

1.~ limite liquido.- frontera entre los estados semiliquido y plastico.
2.- limite plastico.- frontera entre los estados plastico y sélido.
3.- limite de contraccion.- frontera entre los estados de consistencia semisélido y solido.

A las dos primeras fronteras, que definen el intervalo plastico de un suelo se les denomina
limites de plasticidad. Para definir la plasticidad de un material, ademas de estos parametros,
Atterberg introdujo la utilizacion de un tercer término denominado indice plastico, igual a la
diferancia entre los valores de los limites de plasticidad.

La técnica de laboratoric que Atterberg utilizé para definir el limite liquido consistia en colocar
al suelo remoideado en una capsula, formando en él una ranura, y en hacer cerrar la ranura
golpeando secamente la capsula contra una superficie dura; el suelo tenia el contenido de
agua correspondiente al limite liquido, segun Atterberg, cuando los bordes inferiores de la
ranura se tocaban, sin mezclarse, al cabo de un cierto numero de golpes.

Para determinar el limite plastico, Atterberg rolaba un fragmento de suelo hasta convertirio-en
un cilindro de espesor no especificado; el agrietamiento y desmoronamiento del rollito, en un
cierto momento, indicaba que se habia alcanzado el limite plastico.

Para determinar el limite de contraccién, Atterberg efectuaba mediciones de la contraccién del
suelo, hasta que ya no se apreciara cambio de volumen.

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 desamollaron otros métodos tratando de estandarizar los
propuestos anteriormente. Para la determinacidn del limite liquido se desarrolld la Copa de
Casagrande que es un recipiente de bronce ¢ latén con un tacén solitario del mismo material;
el tacon y la copa giran en tomo a un eje unido a la base. Una excéntrica hace que la copa
caiga periodicamente, golpeandose contra la base del dispositivo, que es de hule duro o
micarca 221. La altura de caida de la copa es por especificacion 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 mas alto. La copa es esférica, con radio interior de 54 mm,
espesor 2 mm y peso 200 t 20 g incluyendo el tacon.

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 limite 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 { %2 “ ), con 25 golpes en la copa.
Sin embargo, el limite liquido se determina conociendo 5 o mas contenidos de humedad con
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los correspondientes nimeros de golpes y trazando la curva contenido de agua - Numero de
golpes ( log ). La ordenada de esta curva comespondiente a la abscisa de 25 golpes es el
contenido de agua comrespondiente al limite liquido. Experimentaimente se encontré que el
trazo semilogaritmico de esta curva es una recta cerca de! limite liquido.

Para la determinacién del limite plastico Terzaghi introdujo la condicién de que el didmetro final
de los cilindros o rollitos de suelo fuese de 3 mm ( 1/8 “). La formacién de los rollitos se hace
sobre una placa de vidrio, partiendo de un contenido de agua comrespondiente 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 tendra un contenido de agua correspondiente al limite
plastico.

Para la determinacién del limite de contraccion, Terzaghi sugiri® un método mas 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 limite de contraccion seria la humedad de la
muestra seca si tuviese sus vacios llenos de agua.

. EQUIPO

1.- Una copa de Casagrande con aditamentos ( ranurador, calibrador, etc. )
2.- Malla numero 40

3.- Espatulas

4.- Placas de vidrio

5.- Rociador

6.- Vemier

7.- Anillo plastico para la determinacién del limite de contraccion
8.- Dispositivo de Terzaghi para medir volumen de muestra seca
9.- Matraz aforado

10.- Parrilla eléctrica

11.- Bomba de vacio

12.- Termémetro

13.- Balanzas de diferentes capacidades y discriminaciones

14.- Homo de secado

15.- Desecador
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IV. PROCEDIMIENTO DE PRUEBA
Los ensayes deberan realizarse en el cuarto humedo.

IvV.1. Calibracién-de la copa Casagrande

1.- Verificar que el espesor del escantillon para el a}uste de la altura de caida de la copa sea
de 1cm.

2.- Retirar la copa del resto del dispositivo y marcar con lapiz 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
€leve a su maxima posicion,

4 - Verificar la altura, utilizando el escantillon, del punto marcado con lapiz a la base.

5.- Si la altura de caida no es exactamente un centimetro, aflojar los tomillos de fijacién y
mover €} tomillo de ajuste lo necesario; apriétense los tomillos de fijacién.

6.- Repetir la verificacion de la altura ce caida 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 deberan estar gastados. Si la
marca en la base tiene una profundidad igual o mayor que 0.1 mm, la superficie debera
volverse a pulir, .

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

¢) Para verificar la restauracidén dinamica de la base, dejar caer un balin de acero de 8 mm
( 5/16 “ ) de diametro, de una altura de 25.4 cm. ( 10 ) y observar la altura de rebote que
debera estar comprendida entre 18.5em (7.3 )y 23 cm (9 “ ). El peso del balin es de casi
29.

d) Durante los ultimos 10 a 20 grados de rotacion de la manija, justo antes de que la copa
caiga sobre la base, la altura de la copa sobre la base no debera variar practicamente.

e) El peso de la copa debera ser de 200 g + 20 g.
f) Verificar las siguientes dimensiones de la herramienta de ranuracidn:
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.

13



IV.2. Limite liquido
1.- Se remoldea material que pase la malla numero 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 deberd homogenizar un
tiempo aproximado de 24 horas.

Una vez hecho lo anterior la prueba se aboca a lo siguiente para cada fraccion 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 espatula.

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 ranuracién
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 rotacién de la copa, la parte
redondeada del escantillén debera estar dirigida hacia el operador. Si se ha colocado en la
copa la cantidad comrecta de suelo, los hombros de la herramienta de ranuracién 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. ( ¥z “). Anotar el nimero de
golpes para el cerrado de la ranura. Si el cierre de la ranura es iregular 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, mas
registrando el namero de golpes para cada determinacion.

8.- Despues de la ultima determinacion, quitar con la espatula aproximadamente 5 g de
material de ia 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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V.2. Limite Jiquido
1.- Se remoldea material que pase la malla nimero 40, para obtener una basta 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 debera homogenizar un
tiempo aproximado de 24 horas.

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

3.- Colocar en la copa entre 50 y 75 g de la muestra prebarada. 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 espatula.

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 ranuracioén
se mantiene perpendicular a la superficie del fondo de la copa y se baja cortando el suele a
lo largo del meridianc central, perpendicularmente al eje de rotacidn de la copa, la parte
redondeada del escantillén debera estar dirigida hacia el operador. Si se ha colocado en la
copa la cantidad correcta de suelo, los hombros de la herramienta de ranuracién deben
remover el suelo en una longitud de aproximadamente 38 mm en la vecindad de la parte
superior de la ranura.

S5.- 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 em. { ¥2 ). Anotar el nimero de
golpes para el cerrado de la ranura. Si el cierre de la ranura es iregular 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 8, hacer dos determinaciones, mas
registrando el numero de golpes para cada determinacion.

8.- Después de la ultima determinacion, quitar con la espatula aproximadamente 5 g de
material de |la zona de ciemre 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 plastico

1.- Tomar aproximadamente un centimetro cibico de la muestra preparada para la prueba de
limite liquido.

2.- Reducir el contenido de agua de la muestra, rodandola 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 didmetrode 3.2 mm { 1/8 “).

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

4.- Hacer dos determinaciones mas en otras porciones del suelo, para obtener un promedio
del limite plastico.

5.- Las determinaciones del limite plastico deberan coincidir con una precisién de + 2 %. Si no
coinciden deberan hacerse determinaciones adicionales.

IV.4. Limite de contraccion

1.- La muestra preparada debera tener un contenido de agua proximo al limite liquido. Si se
tiene que agregar agua, dejar homogeneizar 24 horas.

2.- Cubrir la superficie de una placa de vidrio con una capa delgada de aceite de silicén o
vaselina.

3.- Cubrir el interior de un anillo de plastico 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 plastico, con una espatula de cuchillo, enrasandc cuidadosamente la superficie.
Evitando {a presencia de burbujas de aire atrapado.

5.- Permitir al espécimen permanecer descubierto en el cuarto himedo por varios dias.
Posteriormente, secar al aire en el laboratorio por varios dias, hasta observar un cambio de
color en el suelo y que se separe del anillo. Posteriormente, después de retirario del anillo
de plastico, secar al homo 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 determinacién del volumen de una muestra de suelo.

=

2

'z

Figura A. 1 Meéwdo de Termaghi para la determinacién del volumen de
muestra de sueko,

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

Un recipiente de vidrio o lucita ( A ) se llena de mercurio hasta derramarse y se enrasa
cuidadosamente, cubriéndolo con una placa ( B ) del mismo material, provista de tres patas.
A continuacién, se coloca el recipiente ( A ) en otro mayor ( C ); la muestra seca se deposita
sobre la superficie del mercurio y se sumerge presionandola con las patas de la placa ( B },
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 ( C ) y se pesa, calculando asi su volumen, si se conoce el peso especifico del
mercurio, que para fines practicos puede tomarse como 13.586.,

1 IHimm
T

[

q

Figura 3 Dimensién de la vanura en la copa de Casagrande.
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Sistema Unificado de Clasificacién 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 mas del 50 % de sus particulas son gruesas, y fino, si mas de la
mitad de sus particulas, en peso, son finas.
Se describiran en primer lugar los diferentes grupos referentes a suelos gruesos.
Suelos gruesos

El simbolo de cada grupo esta formado por dos letras mayasculas, que son ias iniciales de los
nombres ingleses de los suelos mas tipicos de ese grupo. El significado se espacifica abajo.

a) Gravas y suelos en que predominen éstas. Simbolo genérico G ( gravel ).

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

Las gravas y las arenas se separan con la malia N® 4, de manera que un suelo pertenece al
grupo genérico G, si mas del 50 % de su fraccion 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 cuatro tipos:

1. Material practicamente limpio de finos, bien graduado. Simbolo W (well graded ). En
combinacion con los simbolos genéricos, se obtienen ios grupo GWy SW.

2. Material practicamente limpio de finos, mal graduado. Simbolo P ( poorly graded ). En
combinacién con los simbolos genéricos, da lugar a los grupos GPy SP.

3. Material con cantidad apreciable de finos no plasticos, Simbolo M ( del sueco mo y mijala ).
En combinacién con los simbolos genéricos, da lugar a los grupos GM y SM.

4. Material con cantidad apreciable de finos plasticos. Simbolo C ( clay ). En  combinacién
con los simbolos genéricos, da lugar a los grupos GC y SC.

A continuacién se describen los grupos anteriores a fin de proporcionar criterios mas
detallados de identificacién, tanto en el campo como en el laboratorio.

Grupos GW Y SW

Segln 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 fraccidn gruesa, ni interferir con su
capacidad de drenaje. Lo anteriores requisitos se garantizan en la practica, especificando que
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en estos grupos el contenido de particulas finas no sea mayor de un 5 %, en peso. La
graduacion se juzga en el laboratorio, por medio de los coeficientes de uniformidad y
curvatura. Para considerar una grava bien graduada se exige que su coeficiente de
uniformidad sea mayor que 4, mientras el de curvatura debe estar comprendido entre 1y 3. En
el caso de las arenas bien graduadas, el coeficiente de uniformidad sera mayor que 6, en
tanto el.de curvatura debe estar entre los mismos limites anteriores.

Grupos GP y SP

Estos suelos son mal graduados; es decir, son de apariencia uniforme o presentan predominio
de un tamafo o de un margen de tamarios, faltando algunos intermedios; en laboratorio,
deben satisfacer los requisitos seflalados para los dos grupos anteriores, en |o referente a su
contenido de particulas finas, pero no cumplen los requisitos de graduacion indicados para su
consideracion como bien graduados. Dentro de esos grupos estan comprendidas las gravas
uniformes, tales como las que se depositan en ios lechos de los rios, las arenas uniformes, de
médanos y playas y las mezclas de gravas y arenas finas, provenientes de estratos diferentes
obtenidas durante un proceso de excavacion.

Grupos GM y SM

En estos grupos el contenido de finos afecta las caracteristicas de resistencia y esfuerzo -
deformacion y la capacidad de drenaje libre de la fraccidn gruesa; en la practica 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 particulas finas. La plasticidad de los
finos en estos grupos varia entre " nula “ y “ media *, es decir, es requisito que los limites de
plasticidad localicen a la fraccién que pase la malla N° 40 abajo de la Linea A o bien que su
indice de plasticidad sea menor que 4. e

Grupos GCy 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
situen a la fraccion que pase la malla N° 40 sobre la Linea A, teniéndose, ademas la condicion
de que el indice plastico 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, adjudicandoles un simbolo doble. Por
ejemplo, un simbolo GP - GC indica una grava mal graduada, con un contenido entre 5 % y 12
% de finos plasticos ( arcillosos ).

Cuando un material no cae claramente dentro de un grupo, deberan usarse también simbolos
dobles, correspondientes a casos de frontera. Por ejemplo, el simboloc GW - SW se usara para
un material bien graduado, con menos de 5 % de finos y formada su fraccidn 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, formandose el simbolo de
cada grupo por dos letras mayusculas, elegidas con un criterio similar al usado para los suelos
gruesos, y dando lugar a las siguientes divisiones:

a) Limos inorganicos, de simbolo genérico M ( del sueco mo y mjala ).
b) Arcilias inorganicas, de simbolo genérico C ( clay ).
c) Limos y arcillas organicas, de simbolo genérico O ( organic ).

Cada uno de estos tres tipos de suelos se subdividen, segun su limite liquido, en dos grupos.
Si éste es menor de 50 %, es dedir, si son suelos de comprasibilidad baja o media, se aiade ai
simbolo genérico la letra L ( low compressibility ), obteniéndose por esta combinacién los
grupos ML, CL y OL. Los suelos finos con limite liquido mayor de 50 %, o sea de alta
compresibilidad, llevan tras el simbolo genérico la letra H ( high compressibility ), teniéndose
asi los grupos MH, CHy OH.

Ha de notarse que las letras L y H no se refieren a baja o alta plasticidad, pues esta propiedad
del suelo, como se ha dicho, ha de expresarse en funcién de dos parametros ( LL e /, ),
mientras que en el caso actual sélo el valor del limite liquido interviene. Por ofra parte, ya se
hizo notar que la compresibilidad de un suelo es una funcién directa del limite liquido, de modo
que un suelo es mas compresible a mayor limite liquido.

También es preciso tener en cuenta que el término compresiblidad tal como aqui se trata, se
refiere a la pendiente del ramo virgen de la curva de compresibilidad y no a la condicién actual
del suelo inalterado, pues éste puede estar seco ocasién de volver sobre el tema, con mayor
detalle.

Los suelos altamente organicos, usualmente fibrosos, tales como turbas y suelos pantanosos,

extremadamente compresibles, forman un grupo independiente del simbolo Pt ( del inglés
peat; turba ).

Lineg 8

Carta de plasticidad,
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Los distintos grupos de suelos finos ya mencionados se describen a continuacién en forma
mas detallada.

Grupos CL Y CH

Segun ya se dijo, en estos grupos se encasillan las arcillas inorganicas. El grupo CL
comprende a la zona sobre la Linea A, definidapor LL <50 % e [, >7 %.

El grupo CH corresponde a la zona arriba de la Linea A, definida por LL > 50 %. Las arcillas
formadas por descomposicién quimica de cenizas volcanicas, tales como la bentonita o ia
arcilla del Valle de México, con limites liquidos 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 % y la porcién sobre la

linea A con I, < 4. El grupo MH corresponde a la zona abajo de la Linea A, definida por LL > °

50 %.

En estos grupos quedan comprendidos los limos tipicos inorganicos y limos arcillosos. Los
tipos comunes de limos inorganicos y polvo de roca, con LL < 30 %, se localizan en el grupo
ML. Los depésitos edliticos, del tipo de Loess, con 25 % < LL < 35 % usualmente, caen
también en este grupo.

Un tipo interesante de suelos finos que caen en esta zona son las arcillas del tipo caolin,
derivados de los feldespatos de roca graniticas; a pesar de que el nombre de arcillas esta muy
difundido para estos suelos, algunas de sus caracteristicas corresponden a limos inorganicos;
por ejemplo, su resistencia en estado seco es relativamente baja y en estado humedo
muestran cierta reaccién a la prueba de dilatancia; sin embargo, son suelos finos y suaves con
un alto porcentaje de particulas tamado de arcilla, comparable con el de otras arcillas tipicas,
localizadas arriba de la /inea A. En algunas ocasiones estas arcillas caen en casos de frontera
ML - CL y MH - CH, dada su proximidad con dicha linea.

Las tierras diatomaceas practicamente puras suelen no ser plasticas, por mas que su limite
liquido pueda ser mayor que 100 % ( MH ). Sus mezclas con otros suelos de particulas finas
son también de los grupos ML o MH.

Los suelos finos que caen sobre la linea Ay son 4 % < [, < 7 % se consideran como casos de
frontera, asignandoles el simbolo 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 organicos estan siempre en lugares proximos a la /inea A.

Una pequefia adicion de materia organica coloidal hace que el limite liquido de una
arcilla inorganica crezca, sin apreciable cambio de su indice plastico; esto hace que el suelo se
desplace hacia la derecha en la Carta de Plasticidad, pasando a ocupar una posicién mas
alejada de la linea A.
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Grupo Pt

Las pruebas de limites pueden ejecutarse en la mayoria de los suelos turbosos, después de
un completo remoldeo. El limite liquido de estos suelos suele estar entre 300 % y 500 %,
quedando su posicién en la Carta de Plasticidad netamente abajo de la /inea A; el indice
plastico normalmente varia entre 100 % y 200 %.

Similarmente al caso de suelos gruesos, cuando un material fino no cae claramente en uno de
los grupos, se usaran para él simbolos dobles de frontera. Por ejemplo, MH - CH representara
un suelo fino con LL > 50 % e indice plastico tal que el material quede situado practicamente
sobre la linea A.

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

En los suelos gruesos, en general, deben proporcionares los siguientes datos: nombre tipico,
porcentajes aproximados de grava y arena, tamaro maximo de particulas, angulosidad y
dureza de las mismas, caracteristicas de su superficie, nombre local y geolégico y cualquier
otra infermacion pertinente, de acuerdo con la aplicacién ingenierii que se va a hacer del
material.

En suelos gruesos en estado inalterado, se afadiran datos sobre estratificacion, compamdad
cementacion, condiciones de humedad y caracteristicas de drenaje

En los suelos finos, se proporcionaran, en general, ios siguientes datos: nombre tipico, grado y
caracter de su plasticidad, cantidad y tamafo maximo de las particulas gruesas, color de suelo
himedo, olor, nombre local y geolégico y cualquier otra informacion descriptiva pertinente, de
acuerdo con la aplicacidén que se vaya a hacer del material.

Respecto del suelo en estado inalterado, debera agregarse informacion relativa a su
estructura, estratificacion, consistencia en los estados inalterado y remoldeado, condiciones de
humedad y caracteristicas de drenaje.

identificacién de suelos

El problema de la identificacion de suelos es de importancia fundamental en la ingenieria;
identificar un suelo es, en rigor, encasillario dentro de un sistema previo de clasificacién. En el
caso concreto de este trabajo, es colocario en alguno de los grupos mencionados dentro del
Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos; obviamente en el grupo que le corresponde
segun sus caracteristicas. La identificacion permite conocer, en forma cualitativa, las
propiedades mecanicas e hidraulicas del suelo, atribuyéndole tas del grupc en que se situe;
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naturaimente, segun ya se dijo, la experiencia juega un papel importante en la utilidad que se
pueda sacar de la clasificacion.

Identificacién de campo de suelos gruesos

Los materiales constituidos por particulas gruesas se identifican en el campo sobre una base
practicamente visual. Extendiendo una muestra seca del suelo sobre una superficie plana
puede juzgarse, en forma aproximada, de su graduacién, tamanc de particulas, forma y
composicién mineralégica. Para distinguir las gravas de las arenas puede usarse el tamario %
cm. como equivalente a la malla N° 4, y para la estimacién del contenide de finos basta
considerar que las particulas de tamafo comrespondiente a la malla N° 200 son
aproximadamente las mas pequeias que pueden distinguirse a simple vista.

En lo referente a la graduacion 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 fraccién fina contenida en el suelo,
deberan ejecutarse las pruebas de identificacion de campo de suelos finos que se detallaran
adelante, sobre la parte que pase ia malla N° 40; si no se dispone de esta malla, el cribado
puede sustituirse por una separacién manual equivalente.

En ocasiones puede ser importante juzgar de la integridad de las particulas constituyentes de
los suelos, en cuyo caso sera preciso un examen especialmente cuidadoso. Las particulas
procedentes de rocas igneas sanas se identifican faciimente; las particulas intemperizadas se
reconocen por las decoloraciones y la relativa facilidad con que se desintegran.

Identificacién de campo de suelos finos

Una de las grandes ventajas del Sistema Unificado es, como se dijo, e! 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 sistematicamente los resultados de la identificacion de campo
realizada, con los del laboratorio, en cada caso en que exista la oportunidad.

Las principales bases de criterio para identificar suelos finos en el campo son la investigacién
de las caracteristicas de dilatancia, de tenacidad y de resistencia en estado seco. E! color y el
olor del suelo pueden ayudar, especiaimente en suelos organicos.

El conjunto de pruebas citadas se efectia en una muestra de suelo previamente cribado por la
malla N° 40 o, en ausencia de ella, previamente sometidc a un proceso equivalente.

Dilatancia
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desmorona facilmente, cuando el contenido de agua es menor que el correspondiente al limite
plastico.

Cuando se trabaje en lugares en que la humedad ambiente sea casi constante, el tiempo que
transcurra hasta que se alcance el limite plastico, es una medida relativamente tosca de! indice
plastico de! suelo. Por ejemplo, una arcilla CHecon LL=70% e l, =50 % ouna OHcon LL =
100 % e /, = 50 %, precisan mucho mas tiempo de manipulacion para llegar al limite plastico
que una arcilla glacial del tipo CL. En limos poco plasticos, del grupo ML, el limite plastico se
alcanza muy rapidamente. Claro es que para que las observaciones anteriores tengan sentido,
sera preciso comenzar todas las pruebas con los suelos en la misma consistencia muy
aproximadamente, de preferencia cerca del limite liquido.

Resistencia en estado seco

La resistencia de una muestra de Uselo, previamente secado, al romperse bajo presiones
ejercidas por los dedos, es in indice del caracter de su fraccién coloidal.

Los limos ML o MH exentos de plasticidad no presentan practicamente ninguna resistencia en
estado seco y sus muestras se desmoronan con muy poca presion digital; el polvo de roca y la
tierra diatomacea son ejemplos tipicos. Una resistencia en estado seco baja es representativa
de todos los suelos de baja plasticidad, localizados bajo la /inea A y aun de algunas arcillas
inorganicas muy limosas, ligeramente sobre la /inea A ( CL ). Resistencias medias definen
generalmente arcillas del grupo CL o, en ocasiones, otras de los grupos CH, MH ( arcillas tipo
caolin ) u OH, que se localicen muy cerca de la linea A. La mayoria de las arcillas CH tienen
resistencias altas, asi como las CL localizadas muy amiba de la /inea A. Materiales OH con
altos limites liquidos y préximos a la /inea A también exhiben grandes resistencias. Por ultimo,
resistencias muy altas son tipicas de arcillas inorganicas del grupo CH, localizadas en
posiciones muy elevadas respecto a la /inea A.

Color

En exploraciones de campo el color del suelo suele ser un dato util para diferenciar los
diferentes estratos y para identificar tipos de suele, 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 organica coloidal. Los
colores claros y brillantes son propios, mas bien, de suelos inorganicos.

Olor

Los suelos organicos { OH y OL ) tienen por lo general un olor distintivo, que puede usarse
para identificacion; el olor es particularmente intenso si el suelo estd humedo, y disminuye con
la exposicion al aire, aumentando, por el contrario, con el calentamiento de la muestra
humeda.
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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 altemativamente en la palma de la mano,
golpeandola secamente contra la otra mano, manteniéndola apretada entre los dedos. un
suelo fino, no plastico, adquiere con el anterior tratamiento, una apariencia de higado,
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 fragil, al aumentar la presion. Si el contenido de
agua de la pastilla es el adecuado, un nuevo agitado hara 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 reaccidn e indica el caracter de los finos del suelo. Una
reaccion rapida es tipica en arenas finas uniformes, no plasticas ( SP y SM ) y en algunos
limos inorganicos ( ML ), particularmente del tipo polvo de roca; tambien en tierras
diatomaceas { MH ). Al disminuir la uniformidad del suelo, la reaccién se hace menos rapida.
Contenidos ligeros de arcilla coloidal imparten algo de plasticidad al suelo, por lo que la
reaccién en estos materiales se vuelve mas lenta; esto sucede en los limos inorganicos y
organicos ligeramente plasticos ( ML, ML - CL, MH y MH - CH ). Una reaccién extremadamente
lenta o nula es tipica de arcillas situadas sobre la linea A ( CL, CH ) y de arcillas organicas de
alta plasticidad ( OH ).

E! fendmeno de aparicién de agua en la superficie de la muestra es debido a la compactaciéon
de los suelos limosos y, aun en mayor grado, de los arenosos, bajo la accién dinamica de los
impactos contra la mano; esto reduce la relacién de vacios del material, expulsando al agua de
ellos. El amasado posterior aumenta de nuevo la relacion de vacios y el agua se restituye a
esos vacios. Los suelos arcillosos no sufren esos efectos bajo cargas dinamicas, por lo cual no
producen reaccion. .

Tenacidad

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

Cuando mas alta sea la posicion del suelo respecto a la linea A ( CL, CH }, es mas rigido y
tenaz el rollito cerca del limite plastico y abajo del limite plastico. En suelos ligeramente sobre
la linea A, tales como arcillas glaciales ( CL, CH ) los rollitos son de media tenacidad cerca de
su limite plastico y la muestra comienza pronto a desmoronarse en el amasado, al bajar su
contenido de agua. Los suelos que caen bajo la /inea A ( ML, MH, OL y OH ) producen rollitos
poco tenaces cerca del limite plastico, casi sin excepcién; en el caso de suelos organicos y
micaceos, que caigan muy abajo de la finea A, los rollitos se muestran muy débiles y
esponjosos. También en todos los suelos bajo la /inea A, excepto los OH proximos a ella, la
masa producto de la manipulacién entre los dedos posterior al rolado, se muestra sueita y se
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IDENTIFICACION DE SUELOS EN CAMPO

La utilidad de 1a identificacién de los suelos es basica en la ingenieria, ya que de esa manera
se pueden conocer de manera cualitativa las propiedades mecanicas e hidraulicas de los
. mismos segun el grupo de suelo en que se situen.

La ubicacién de un suelo en un determinado grupo se hace, como es conocido, mediante la
combinacion de resultados de analisis 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 identificacién mas precisa. A continuacion se mencionan algunas de ellas.

M N iA

Sin pretender dar una explicacién 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
quizas muy burdas, pero que para fines practicos dan una buena idea sobre la clasificacion de
los suelos de acuerdo a su tamariio. La tabla referida se le llamé * Identificacion por el tamaio
de los granos”.

DILATANCIA O REACCION AL SACUDIDO

Este ensayo es util para la identificacion de suelo con particulas finas. Después de quitar las
particulas mayores que la malla no. 40 (0.42 mm.) se prepara una porciéon de suelo humedo
suficiente para que quepa en la palma de la mano. Debera 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 adquinendo una apariencia de higado. 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 reaccion de este tipo (rapida), ocurre en arenas finas, uniformes y no plasticas, asi como
en algunos limos inorganicos. Cuando se tiene algun contenido de arcilla, ésta le proporciona
algo de plasticidad al suelo y la reaccion del agua al movimiento es menos rapida. Una
reaccién muy lenta o francamente inexistente corresponde a arcillas de alta plasticidad.

I Ml D

Quitando las particulas de tamafio mayor a la malfa no. 40, se moldea una pastilla de suelo
hasta alcanzar una consistencia de masilla, afadiendo 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,
apretandola entre los dedos. La resistencia y ia ruptura es una medida de la cantidad de la
fraccién 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 caracteristica de las arcillas del grupo CH y CL.. Los limos no
plasticos solo poseen una pequeiia 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 evaporacién 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 didmetro. 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 finaimente se desmorona
en el estado plastico.

La mayor © menor tenacidad de la barrita al acercarse ai limite plastico es indicativo de la

preponderancia de la fraccién arcillosa del suelo. La debilidad del rollo en el limite plastico
indica la presencia de arcilla inorganica de baja plasticidad.

IDENTIFICACION POR EL TAMANO DE GRANOS

NOMBRE LIMITES DE TAMANO EJEMPLO VULGAR
Boleo 305 mm © mayores Mayor que una pelota de
{12 pulgadas) baloncesto
Canto rodado 76 mm a 305 mm Naranja - Sandia
(3 a 12 pulgadas)
Grava gruesa 19 mma 76 mm Uva - Naranja
( 3/4 a 3 pulgadas)
Grava fina 476 mm a 19 mm Chicharo - Uva
{malla 4 a % pulgada)
Arena gruesa 2mmad4.76 mm Sal de cocina
{malla 10 a malla 4)
Arena mediana 0.42mma2mm Azutcar
{ malla 40 a malla 10)
Arena fina 0.074 mm a 0.42 mm Azucar en polvo
(malla 200 a malla 40)
Finos menores de 0.074 mm *
(malla 200)

* Las particulas menores que la arena fina no se pueden distinguir a simple vista a una
distancia de 20 cm.



DIFERENCIAS ENTRE GRAVAS Y ARENAS

GRAVAS > 2 mm

Los granos no se apelmazan aunque estén
himedos, debido a la pequeriez de las
tensiones capilares.

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

ARENAS (entre 0.06 y 2 mm)

Los granos se apelmazan si estan himedos,

debido a la importancia de las tensiones
capilares.

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

1

Es dificil perforar un tunel en gravas con agua El aire comprimido es adecuado para perforar

mediante aire comprimido, porque la pérdida
de aire es muy alta.

en ellas.

DIFERENCIAS ENTRE ARENAS Y LIMOS

ARENAS (entre 0.08 y2 mm)

LIMOS (entre 0.002 y 0.06 mm.)

Particulas visibles.

En general, no plasticas.

Los terrenos secos tienen una ligera cohesion,

perc se reducen a polvo faciimente entre los
dedos.

Facilmente erosionadas por el viento.
Facilmente drenadas mediante bombeo.
Los asientos de las construcciones realizadas

sobre ellas suelen estar terminados al acabar
la construccion.

Particulas invisibies.
En general, algo plasticos.

Los terrones secos tienen una cohesién:
apreciable, pero se pueden reducir a polvo
con los dedos.

Dificiimente erosionados por el viento.

Casi imposible de drenar mediante bombeo.

Los asientos suelen continuar después de
acabada la construccion.
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DIFERENCIAS ENTRE LIMOS Y ARCILLAS

LIMOS ( entre 0.002 y 0.06 mm.) ARCILLAS (<0.002 mm)
No suelen tener propiedades coloidales. Suelen tener propiedades coloidales.
A partir de 0.002 mm, y a medida que Consisten en su mayor parte en mingrales
aumenta el tamano de las particulas, se va arcillosos.

haciendo cada vez mayor la porcién de
minerales no arcillosos.

Tacto aspero. Tactc suave.

Se secan con relativa rapidez y no se pegan a Se secan lentamente y se pegan enios

los dedos. dedos.
Los terrones secos tienen una cohesion Los terrones secos se pueden partir, pero no
apreciable, pero se pueden reducir a polvo reducir a polvo con ios dedos.

con los dedos.

PRINCIPALES TIPOS DE SUELOS

De acuerdo con el origen de sus elementos (aspecto que ya se ha desglosado en la definicion)
los suelos se dividen en dos amplios grupos: suelo cuyo origen se debe a la descomposicion
fisica y/o quimica de las rocas o sean los suelos inorganicos; y los suelos cuyo origen es
principalmente organico.

Si en los suelos inorganicos el producto del intemperismo de las rocas permanece en el sitio
donde se formd, 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: edlicos; por los glaciares: depdsitos glaciares).

En cuanto a los suelos organicos, ellos se forman casi siempre in situ. Muchas veces la
cantidad de materia organica, ya sea en forma de humus o de materia no descompuesta, o en
estado de descomposicion es tan alta, con relacién a la cantidad de suelo inorganico, que las
propiedades que pudieran derivar de la porcion mineral quedan eliminadas. Esto es muy
comun en las zonas pantanosas en los cuales los restos de la vegetacién acuatica llegan a
formar verdaderos depdsitos de gran espesor, conocidos con el nombre genérico de turbas.
Se caracterizan por su color negro o café oscuro, por su poco peso cuando estan secos y su
gran compresibilidad y porosidad. La turba es el primer paso de |a conversion de la materia
vegetal en carbén.

A continuacion se describen los suelos mas comunes con los nombres generalmente utilizados
por el ingeniero civil para su identificacion.



GRAVAS - Las gravas son acumulaciones sueltas de fragmentos de rocas y que tienen mas
de dos milimetros de diametro. Dado el origen de las gravas, las aristas de sus fragmentos
han sufrido desgaste y son por lo tanto redondeadas. Como material suelto, suele
encontrarseles en los lechos, en las margenes y en los conos de deyeccidon de los rios,
también en muchas depresiones de terenos rellenadas por el acarreo de los rios 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 © menor proporcion de cantos
rodados, arenas, limos y arcillas.

La forma de las particulas de las gravas y su relativa frescura mineralégica, dependen de la
historia de la formacion de ellas, encontrandose variaciones desde elementos rodados a ios
poliédricos.

ARENAS .- La arena es el nombre que se le da a los materiales de grano fino procedentes de
la denundiacion de las rocas o de su trituracion artificial y cuyas particulas varian entre 2 mm.
Y 0.05 mm. de didmetro.

El origen, y también la existencia de las arenas, €s analoga a la de las gravas; las dos suelen
encontrarse juntas en el mismo depoésito. La arena de rio 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 plasticas, son mucho menos compresibles que la
arcilla y si se aplica una carga en su superficie, se comprimen casi instantaneamente.

LIMOS.- Los limos son suelos de granos finos con poca o ninguna plasticidad, pudiendo ser
limo inorganico como el producido en canteras o limo organico como el que suele encontrarse
en los rios, siendo este ultimo, casi siempre, de caracteristicas plasticas. El diametro de las
particulas de los limos esta 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
organicos es muy baja y su compresibilidad muy alta.

ARCILLAS.- Se le da el nombre de arcillas a las particulas sélidas con diametro menor de
0.005 mm. y cuya masa tiene la propiedad de volverse plastica al ser mezclada con agua.
Quimicamente es un silicato de alumina 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 atomos dispuestos en forma laminar.

De hecho se puede decir que hay dos tipos clasicos de tales laminas, uno de ellos del tipo
silicico y el otro del tipo aluminico.

Una lamina del tipo silicico se encuentra formada por un atomo de silicio rodeado de cuatro
atomos de oxigeno, arreglandose el conjunto en forma de tetraedro. Estos tetraedros se
agrupan entre si formando una unidad hexagonal la cual se repite indefinidamente



constituyendo una reticula laminar. La unién entre cada dos tetraedros se lleva a cabo
mediante un mismo atomo de oxigeno.

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

a) El caolinitico (del nombre chino Kau-Ling) que procede de la carbonatacion de la ortoclasa.
Las arcillas caoliniticas estan formadas por una lamina silicica y una lamina aluminica
superpuestas indefinidamente y con una unién tal entre sus reticulas que no permiten la
penetracion de moléculas de agua entre ellas, pues producen una capa electronicamente
neutral, lo que induce desde luego a que estas arcillas sean bastante estables en la presencia
del agua.

b) El montmorilonitico (que debe su nombre a Montmarrillon, Francia), al cual pertenecen las
bentonitas, se forman por la superposiciéon indefinida de una lamina aluminica entre dos
ldminas silicicas, pero con una unién débil entre sus reticulas, lo que hace que el agua pueda
penefrar en su estructura con facilidad. Estas arcillas en contacto con agua sufren fuerte
expansion provocando inestabilidad en ellas.

c) El llitico (que debe su nombre a lllinois, U.S.A.) que son el producto de la hidratacién de las
micas y que presentan un arreglo reticular similar al de las motmoriloniticas, pero con la
tendencia a formar grumos, por la presencia de iones de potasio, lo que reduce el area
expuesta al agua y por lo mismo no son tan expansivas como las arcillas montmoriloniticas.

En general ias arcillas, ya sean caoliniticas , montmoriloniticas o iliticas, son plasticas, se
contraen al secarse, presentan marcada cchesion segun su humedad, son compresibles y-al
aplicarseles una carga en su superficie se comprimen lentamente. Otra caracteristica
interesante, desde el punto de vista de la construccién, es que la resistencia perdida por-el
remoldeo se recupera parcialmente con el tiempo. Este fenémeno se conoce con el nombre de
tixotropia y es de naturaleza fisico - quimica.

Ademas de los clasicos suelos indicados con anterioridad, se encuentran en la naturaleza
ciertos suelos especiales que a continuacién se indican.

CALICHE: El termino caliche se aplica a ciertos estratos de suelo cuyos granos se encuentran
cementados por carbonatos calcareos. Parece ser que para la formacion de los caliches es
necesario un clima semi - arido. La marga es una arcilla con carbonato de calcio, mas
homogénea que el caliche y generaimente muy compacta y de color verdoso.

LOESS: Los loess son sedimentos edlicos uniformes y cohesivos. Esa cohesidn que poseen
es debida a un cementante del tipo calcareo y su color es generalmente castafio claro. El
diametro de las particulas de los loess esta comprendido entre 0.01 y 0.05 mm. Los loess se
distinguen porque presentan agujeros verticales que han sido dejados por raices extinguidas.
Los loess modificados son aquellos que han perdido sus caracteristicas debido a procesos
geologicos secundarios, tales como inmersién temporaria, erosion y formacion de nuevo
deposito. Debido al contenido calcédreo, los cortes hechos en loess se mantienen
generalmente, casi verticales.



DIATOMITA.- Las diatomitas o tieras diatomméaceas son depésitos de polvo silicico, de color
blanco generalmente, compuesto total o parcialmente por residuos de diatomeas. Las
diatomeas son algas unicelulares microscépicas de origen marino o de agua dulce
presentando las paredes de sus células caracteristicas silicicas.

GUMBO.- Es un suelo arcilloso fino, generalmente libre de arena y que parece cera a la vista y
al tacto, es pegajoso, muy plastico 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 carbonate de calcio. Segun sea el componente predominante, el tepetate se suele
llamar arcilloso, limoso, arenoso, arcilfo - limoso si es que predomina la arcilia, areno - imoso si
predomina la arena, /imo - arenoso si predomina el limo y asi sucesivamente.

La mayoria de las veces el tepetate debe su origen a la descomposicion y alteracién, por
intemperismo, de cenizas volcanicas basalticas. Pueden encontrarse dentro del tepetate capas
o lentes de arena y ceniza basaltica que no tuvieron tiempo de intemperizarse cuando fueron
cubiertas por una capa que si se alteré. También suele encontrarse lentes de piedra pdmez
dentro del tepetate.
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TEMAI

IDENTIFICACION DE ROCAS Y MINERALES

(Traduccion del apéndice 3 del libro * Introduction to Rock Mechanics” de Richard E. Goodman,
realizada por el Ing. Ricardo Rubén Padilla Velazquez)

LCUANTAS ROCAS Y MINERALES DEBE CONOCER UN INGENIERO?

Los libros de texto de mineralogia cominmente enlistan propiedades determinantes para cerca
de 200 minerales. Un buen libro de petrografia mencionara mas de 1000 tipos de rocas. El
tema es interesante y tiene muchas repercusiones practicas. Afortunadamente, sin embargo,
la lista de minerales formadores de rocas mas comunes es mas 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 seran suficientes para describir a la
mayoria de las de real interés para los fines de la ingenieria civil. Hay casos excepcionales,
como puede ser, cuando quiza tipos de rocas_raras_causen_inusuales problemas en
excavaciones, 0 como materiales rocosos. Es posible aprender 1000 variedades con el fin de
estar equipado para un caso especial, aunque es mas eficiente conseguir el auxilio de un
petrologo cuando suceda esto. Para la educacion basica del ingeniero goetecnicista,
usualmente sera 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 mas comunes formadores de rocas son los silicatos, carbonates, y diversas
sales (sulfatos y cloruros). Los silicatos se forman a partir de tetraedros de silicio - oxigeno
(Si0s) mutuamente eslabonados en “ estructuras en isla “, l1&minas, cadenas, y redes por
presencia de hierro, magnesio, caicio, potasio y otros iones. Las estructuras en isla, tales como
el olivino, son tetraedros sin esquinas cortadas (estos son los minerales de la mas alta
temperatura del grupo de los silicatos-tempranamente formados en disolucién por
enfriamiento-y son generalmente los primeros en intemperizarse cuando se exponen a la
atmdsfera). Las estructuras laminadas (p.ej. mica) se rompen facilmente (debido a su clivaje o
crucero}en una direccion y generalmente presentan baja resistencia al corte a lo largo de esa
direccion (paralela a las laminas). Las cadenas (p. ej. los piroxenos y los anfiboles) y redes
ligadas a ios feldespatos y el cuarzo, son usuaimente muy resistentes y durables.

Los carbonatos son soluciones débilmente solubles en agua, pero mucho mas solubles si el
agua se ha enriquecido con acido por infiltraciéon a través del suelo o por contaminacién
industrial. Los carbonatos también tienen la caracteristica de facii torsion por deslizamiento
sobre los planos intracristalinos, tales rocas compuestas por esos minerales se comportan



plasticamente a elevadas presiones. Otras sales (p. €j. yeso y halita) son facilmente solubles
en agua. La pirita estd presente en pequefias cantidades en casi todas las rocas y
ocasionalmente se presenta como un porcentaje significativo de éstas.

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, piroxen
y olivino.

Carbonatos

Calcita y dolomita.

Otros
Yeso, anhidrita, halita, pirita y grafito.

La tabla A3.1 le ayudara a identificar esos minerales. Ya que los minerales que forman la
textura de la roca estan usualmente incrustados en fragmentos o cristales de menos de un
centimetro como dimension maxima, 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 ufa, aquellos que se pueden rayar con una navaja pero
no con la uiia, y aquellos que no se pueden rayar con una navaja. En la escala de Moh'’s de
dureza relativa, la ufia tendra usualmente una dureza entre 2 y 2.5, al tiempo que el promedio
de la navaja tendra una dureza de entre 5 y 5.5 . La presencia o ausencia de clivaje (crucero)
es uno de los rasgos de diagnostico que mas faciimente 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 direccion. Los angulos entre los clivajes se pueden medir girando el
espécimen con la mano, para moverse desde la orientacion de una reflexion sobre una
superficie hasta la orientacion de reflexion para la superficie adyacente. Como una ilustracién
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 seréan reconocibles en
todos los trozos minerales después de romper el cristal). El feldespato es mas duro que la
navaja y también presenta dos buenas direcciones de clivaje. La calcita también tiene buen
clivaje pero se puede rayar. Ademas, la calcita presenta angulos romboédricos entre las
superficies de clivaje (75° y 105°) mientras que los clivajes del feldespato tienen
aproximadamente &ngulos de 90° entre ellos.
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OTROS MINERALES DE IMPORTANCIA

Un pequerio nimero de minerales explican muchos de los problemas especiales que algunas
veces se presentan con las rocas. Esos problemas especiales tienen que ver con la
contaminacion, el intemperismo rapido, la expansion, el ataque quimico de rocas vecinas, el
comportamiento indeseable en el concreto, y la muy baja friccion. Algunos de los minerales
involucrados son dificiles de identificar en pequeiios especimenes, pero el ingeniero debe ser
capaz de reconocer los nombres y valorarlos en los reportes geoldgicos. Los geélogos
académicos no siempre estan 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 continuacién se muestra una lista parcial de minerales potenciaimente problematicos.

Minerales solubles.
Caicita, 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 acido sulfdrico.
Pirita, pirrotina y otros sulfuros ( minerales en mena ).

Minerales con bajos coeficientes de friccién,
Arcillas (especialmente, montmorillonitas), talco, clorta, serpentinita, micas, grafito 'y
molibdenita.

Minerales potencialmente expansivos.
Montmorillonitas, anhidrita y vermiculita.

Minerales que reaccionan o interfieren con el cemento portiand.
Opalo, vidrio voleanico, algunos horstencs, yeso, ceolita y mica.
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IDENTIFICACION DE ROCAS COMUNES

Uno no debe esperar ser capaz de asignarle nombre geoldgico comecto a todos los
especimenes muestreados para un proyecto de ingenieria; algunas veces no s6lo se requiere
un entrenamiento cabal en petrologia, sino también un examen petrografico de una lamina
delgada con el fin de determinar el tipo de roca de que se trata. Sin embargo, hay un sistema
para identificacién de rocas y la mayoria de los ingenieros lo pueden utilizar para volverse
razonablemente habiles para clasificar rocas con una pequeiia guia. Se debe apreciar que la
clasificacion geoldgica 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
funcién de su origen. Sin embargo, el nombre de una roca con una peqgueia descripcion de la
naturaleza y arreglo de las particulas que la componen o cristales, frecuentemente aporta una
mejor connotacion de valor practico.

La tabla A3.2 presenta un diagrama de flujo muy simplificado que la ayudara 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 ambigledades después del examen de una superficie
fresca (no intemperizada) 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 carta: textura,
dureza y estructura.

La mayor division se tiene entre las texturas cristalina y clastica. Las rocas cristalinas como
son el granito, el basalto y el marmol poseen una textura entrelazada de cristales con espacios
porosos muy pequenios 0O 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 marmol) pero la matriz es generalmente de buena dureza.
En contraste, las rocas clasticas consisten en una coleccion de particulas de minerales y rocas
con espacios porosos semiesféricos mas 0 menos conectados continuamente a través de ia
roca. A la extensién con que estos espacios porosos estén rellenos de un cementante
durable, la roca sera resistente y rigida. Algunas rocas clasticas que son duras y de apariencia
rocosa contienen soélo arcilla en los espacios entre particulas y se ablandan hasta la
consistencia de un suelo al humedecerias con agua. Algunos especimenes de rocas tienen
una granulacidon tan fina que los granos o cristales no se pueden apreciar con una iupa; en
este caso la roca se debe clasificar con otras pruebas.

El segundo indice de clasificacion 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 indice util. Por
"fresco” se debe entender el ni utilizar especimenes ablandados por intemperismo o0 con
procesos de alteracidn localizados. Algunas rocas (p.ej . pizarras cloritosas, también llamadas
rocas verdes) deben sus caracteristicas a su alteracion hidrotermal, la cual ocurre a
considerable profundidad, alterando un gran volumen de roca; esto no debe ser razén para
excluir esas rocas como candidatas para fines de identificaciéon, sino mas bien para excluir
aquellos especimenes intemperizados que cuentan con sondeos vecinos. El rayado de dureza
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de una roca no es un indice infalible, como sucede en algunas rocas que muestran diferentes
niveles de dureza al rayado de una navaja y en algunas ocasiones .se muestran estos limites
con una "banda de dispersion” de variabilidad. No obstante, en ciertos cascs la prueba de
rayado se utiliza, por ejemplo, para distinguir ia aplita del marmol, o la homfelita de la argilita
(también llamada arcillolita). En rocas micaceas, que se revelan como arafadas, bajo el
microscopio, que de hecho estan compuestas de laminillas fuera de los fragmentos de clivaje
comparandolas con una hoja de la navaja, como en una accién de arado. El rayado de dureza
usualmente no se utiliza como un indice de clasificacién en las rocas clasticas cuarzosas.

Se hace una tercera divisibn entre estructuras isotrdpicas y anisotrépicas. Las rocas
metamérficas (p.ej. pizarmra, 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 fisicas. Algunas rocas sedimentarias (p.el. lutita,
pedemal y caliza fuertemente recostada), poseen semejantes laminaciones con
espaciamientos cerrados, que por su misma uniformidad hacen que las muestras presenten
una fuerte direcionalidad. En otras rocas, la estructura es masiva para !a escala de una
‘muestra manejable (p. ej. arenisca marcadamente recostados, caliza y basalto) de modo que
el espécimen aparece como si fuera isotropico. Algunos granitos son isotropicos en forma
uniforme analizados en la escala de campo. En rocas clasticas cuarzosas, no obstante esto es
importante como un atributo - fisico, el grado de isotropia no se utiliza como un indice de
clasificacién. La clasificacién de esas rocas se efectia principaimente con base en el tamafo
de los granos y de la textura.

Algunos grupos de rocas particulares no se consideraran. Las rocas cristalinas isotrdpicas de
gran dureza, se presentan en tres formas dependiendo de los tamafos relativos de los
cristales: las variedades de grano grueso son pluténicas de origen igneo; aquellas-con
suficientes cristales gruesos en una matriz de tamanos de cristal invisibles al observarios con
una lupa { textura porfiritica ) son de origen voicénico; las rocas que se presentan en forma
uniforme un grane fino, o porfiritico con un grano fino en la masa de fondo, tienen como origen
usualmente el de un digue , habiéndose enfriado cerca de la superficie o a una profundidad
moderada. Los nombres de la maycria de esas rocas dentro de esos grupos, refleja cambios
en la composiciéon mineralégica que no siempre son significativos desde el punto de vista de la
ingenieria. Por ejemplo, la diferencia entre un granifo y un granodionita se encuentra
principaimente en la abundancia relativa de los minerales de ortoclasa y plagioclasa, los cuales
son casi idénticos en propiedades fisicas. Las variedades oscuras de esas rocas, tales como
el gabro y la peridotita, estan compuestas de proporciones relativamente grandes de piroxeno
y olivino formados tempranamente a una temperatura aita, los cuales se convierten en los mas
susceptibles a procesos de intemperismo. Las rocas cristalinas duras y anisotrépicas son
usualmente un poco mas resistentes (p.ej. gneis y anfibolita ). Las rocas cristalinas blandas y
anisotrépicas donde quedan incluidos los esquisitos, en las cuales la suavidad se puede deber
a una verdadera incrustacién de clorita u otros minerales blandos, o un surcado de micas
como previamente se hizo notar.
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Las rocas cristalinas isotropicas que se rayan facilmente engloban a las rocas evaporitas
(caliza, dolomita, yeso, anhidrita, sal de roca, etc.) y rocas bdsicas igneas 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 mas dificiles de identificar son aquellas sin granos visibles o cristales en los basaltos
afaniticos, pedemnales 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
identificacién de las rocas.

La tabla A3.3 presenta los periodos geoldgicos. En la ingenieria practica, se recomienda que
se incluyan con el nombre petroldgico de la roca, particulamente en lo referente a rocas
sedimentarias. En forma general, las rocas mds viejas tienden a ser mas duras y con una
cementacibn mas pemanente. Hay desafortunadamente, importantes y dramaticas
excepciones; por ejemplo, arcillas montmorilloniticas no cementadas que se asientan en
unidades de roca desde el Paleozoico inferior. Aquellos versados en ingenieria geoldgica, son
de la opinidn que los nombres de las eras y periodos en que se forman las rocas se asocian
implicitamente a atributos ingenieriles en forma mas efectiva que hacerlo con cualquier otra
propiedad indice aislada. Muchos trabajadores de mecanica de rocas deben entender la
utilidad de esos nombres y emplearlos rutinariamente en la descripcién de rocas.
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TABLA

Ad3.2

Esouema DE IDENTIFICAGION DE_ROCAS

TEXTURA
CRISTALINA

Estructura structura
isotropicaj| |anisotrépica
[MIs blanda que la‘]
|hoja de una navaja
Calcita Calcita vy Halita Yeso Anhidrita calcita o Verde conh varde sin
dolomita dolomita, superficies superficiea
muy densa cortadas cortadas
Caliza Caltza Sal de Yeso Anhidrita Mirmol® Serpentina®  Pizarra cloritosa’
dolomitica roca (roca) {roca) (Roca verde)
Peridotita Diabasa alterada
alterada hidrotermalmente
[M&s dura que la
|hoja de una navaja
pistribucien Tamafhos mezclados: Distribucison Granos paralelos Franjas de estratos .Minerales
uniforme de tamafios grueso con fino uniforme de tamafios cristaljzados en claras y oscuras laninados
de cristal, fino o tamafos de cristal de cristal, grueso forma de agujas paralelos
muy fino
Esquiato de Ghels Esquisto
Coloridoe Aplita Riolita Pegmatita glaucétfana
claro Latita Granito {de anfibol)
Andasita Granodiorita ¥y anfibolita l
Mica en forma
Coloridoe Dlabasa ‘Basalto Diorits Ausente La mica gsa encuentra continua
oaguro Gabro de mica diseminada
Peridotita Esquisto
micéceo

*fn un sspecimen manejable

puede ser anisotropico

ST

Esquisto




TABLA

A3.2 (continuacisen 1}

[ﬂo hay granos vksblea.‘

uniformemente liso

Mas dura que la hoja

da una

Ho asoclada
a rasgos
volcanicos

Hornfels o
granulita

Estructura
anisotrépica

Estructura
isotrdpica
Mas blanda que 1a hoja Estructura
navaja de una navaja débil} y
desmoronable
Asociado a Intemperlsmo Solubla Lutita
rasgos esferoidal .
volcAnicos
Felsita Argilita Caliza de ;
{colorido Limolita grane fino
claro) Lodolita
Diabasa
{colorido
oscuro)

Lustre vitrea,
fractura
congcoidea

Lutita zllfcica
¥ pedernal

Filos de navaja
agquda después de
ropper por clivaje

Plzarra

Ausencia
de mica

Brillec plateado,

sin mica
& la vista

Filita

Mica
finamente
dividida

91




TABLA A3.3

LA ESCALA GEOLOGICA DEL TIEMPO

ERA PERIODO EPOCA TIEMPO
Holoceno 10 000 afos
Cuatemario Pleistoceno 2m. a.
Cenozoico Plioceno
Mioceno
Terciario Oligoceno
Eoceno 65 m. a.
Cretacico
Mezozoico Jurasico
Triasico 225m. a.
Pérmico
Pennsylvanico
Mississipico
Paleozoico Devénico
Sildrico
Ordovicico 570m.a.

Pre - cambrico

a : m.a. = millones deafos



TABLA A32 (continuacién 2)

Textura clastica

Isptroplica ©
anisotrépica

Principalmente
gr&nulos y
guljarros
volcénicos

Aglomerado
{conglomerado
volcanlico)

Principalmente
granulos ¥y
guijarros

no volcanicos

Conglomerado

Cantos Granos de Principalmente
angulosos arena arena (lapilli)
¥ cenizas
volcanicas
Brecha Arenlisca Toba
Cuarcita Grauvaca Arcosa
Granos de Arena urélllosa Fealdespato
Ccuarzo con grancs de cuarzo
uniformas de roca (algo de mica
y otros
minerales)
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INTRODUCCION A LA INGENIERIA GOETECNICA.

(Traduccién realizada por el Ing. Ricardo Padilla Velazquez de, una parte del capitulo 1 del
libro "An Introduction to Goetechnical Engineering”, de los autores Robert D.Holtz y William D.
Kovacs)

1.1 INGENIERIA GEOTECNICA

La /ngenieria Geotécnica, como su nombre lo indica, se refiere a la aplicacion de la tecnologia
de la ingenieria civil al manejo de los materiales térreos de la corteza del planeta. Usualmente,
el ingeniero geotécnico se ocupa de estudiar solo 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, @s un aglomerado de minerales,
materia organica y sedimentos, relativamente sin cohesién depositado sobre el lecho de roca.
Los suelos se pueden romper o disgregar facilmente, debido a sus constituyentes minerales o
particulas orgénicas. Las rocas por el contrario, tienen alta resistencia debido a cohesion
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 particula 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 practica profesional no son facilmente clasificables. En
ocasiones, se llega a hablar de " rocas muy blandas " o de " suelos muy duros ". Otras
disciplinas cientificas e ingenieriles tienen diferentes criterios para definir la diferencia entre
suelos y rocas. En Geologia, por ejemplo, se entiende como roca a todos los matenales
apoyados en la corteza de la tierra, independientemente de cuantas particulas minerales estan
reunidas por diversas ligas. Los suelos para los geblogos son precisamente rocas
descompuestas y desintegradas generaimente apoyadas en la parte superficial mas delgada
de la corteza y capaz de sustentar la vida superficial. En forma similar, la pedologia { ciencia
del suelo ) y la agronomia coinciden en estudiar las capas mas superficiales del suelo, es
decir, aquellos materiales de interés en actividades agricolas y forestales.

Los ingenieros geotécnicos pueden aprender mucho, tanto de la geologia como de la
pedologia. Ambas ciencias, especialmente la ingenieria geoldgica, son auxiliares importantes
pera el ingeniero geotécnico y existe un considerable traslape entre estos campos. Sin
embargo, las diferencias de terminologia, aproximacion al sujeto de estudio y objetivos, puede
causar alguna confusion, especialmente para los principiantes.

La ingenieria geotécnica tiene diversos aspectos o énfasis. La mecanica de suelos es la rama
de la ingenieria geotécnica que se ocupa de la ingenieria mecanica y las propiedades de los
suelos, mientras que la mecédnica de rocas se ocupa de la ingenieria mecanica y las
propiedades de las rocas, usualmente pero no necesariamente del lecho rocoso. La mecanica
de suelos aplica los principios basicos de la mecanica, que incluye cinematica, dinédmica,
mecanica de fluidos y mecanica 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 respecto a mecanica de rocas.
Finalmente, se debe hacer notar que existen diferencias significativas entre el comportamiento
de ias masas de suelo y las masas de rocas, y en principioc no hay mucho traslape entre
ambas disciplinas.

La ingenieria de cimentaciones aplica los conocimientos de la geclogia, mecanica de suelos,
mecanica de rocas, e ingenieria estructural, para posibilitar el disefio y la construccion de
cimentaciones en obras de ingenieria civil y otro tipo de estructuras. La ingenieria 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 ingenieria de cimentaciones, incluye el disefio 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
casc de tanques y estructuras fuera de costa. Los barcos deber contar con un dique seco
durante ta construccién o para fines de reparacion, de mode de dicho dique debe contar con
una cimentacién. El apoyo de los cohetes y las estructuras pertinentes durante su construccion
y lanzamiento conducen a problemas muy interesantes y desafiantes. Los problemas a que se
enfrenta la ingenieria geotécnica en lo que se ha comentado, incluye la estabilidad de taludes
naturales y excavados, la estabilidad de las estructuras de retencién permanentes o
temporales, los problemas de construccion, el control del movimiento y las presiones del agua,
asi como el mantenimiento y rehabilitacion de viejos edificios. La cimentacién no sélo debe
resistir con seguridad las cargas estaticas de la construccidn y estructuras, sino que debe
resistir también en forma adecuada las cargas dinamicas debidas a vientos, sismos, etc.

Si usted piensa acerca de esto, llegara a la conclusién de que es imposible diseiar o construir
cualquier estructura de ingenieria civil, sin considerar finaimente la cimentacién en suelos y en
rocas con alguna extension; y esta es una verdad, tanto si la estructura se construye en la
tierra o si se hace en un ambiente extraterrestre. Ei desempeiio, la economia, y la seguridad
de cualquier estructura de ingenieria civil, finalmente estara afectada o se puede controlar en
funcién de su cimentacion.

Los materiales térreos se utilizan frecuentemente como materiales de construccion, debido a
que son los materiales de construccion mas 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 desempenien satisfactoriamente en condiciones de servicio.

Los terraplenes para carreteras y vias férreas, los campos de aviacion, 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 disefio y construccion.
La seguridad de presas viejas son aspectos importantes de esta area de la ingenieria
geotécnica. igualmente emparentado, especialmente para ingenieros en carreteras y campos
de aviacion, esta el disefio del pavimento, el cual es la Gltima capa superficial de la estructura
de tierra. En este caso final, el traslape entre las ingenierias de transporte y geotécnica es mas
bien aparente.
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La ingenieria de rocas, andloga para las rocas a lo que es la ingenieria de cimentaciones para
los suelos, se encarga del estudio de las rocas como cimentacién y como material de
construccion. Debido a que ia superficie de la tiera esta en su mayor parte cubierta por suelo
0 agua, la ingenieria de rocas usualmente se aplica a obras bajo la superficie (tuneles, casas
de maquinas subterrdneas, cavidades para depésito de petréleo, minas, etc.). Sin embargo,
algunas veces la ingenieria de rocas se aplica en obras superficiales, como es el caso de la
construccidén y cimentacion de presas apoyadas en el lecho rocoso, excavaciones profundas
en el lecho rocoso, la estabilidad de taludes de roca, etc.

Esta presentacién pretende mostrar los problemas tipicos 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 disefio y construccion de estructuras
en ingenieria civil. En verdad, se puede decir que la ingenieria geotécnica combina las ciencias

fisicas basicas, la geologia y la pedologia, con las ingenierias hidraulica, estructural, de

transporte, de construccién y de minas.
1.2 LA NATURALEZA UNICA DE LOS SUELOS Y LAS ROCAS COMO MATERIALES.

La ingenieria geotécnica es altamente empirica, y es quizd mas cercana a un "arte” que las
otras disciplinas que forman la ingenieria civil. Lo anterior se debe basicamente 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
milimetros. Otra forma de expresar esto, €s 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. Ademas, los suelos, en
general son materiales no lineales, es decir, las relaciones entre esfuerzos y deformaciones no
son una linea recta. También, para complicar mas las cosas, los suelos son materiales no
conservativos, esto quiere decir que tienen una memoria fantastica (recuerdan casi todo
aquello que les ha sucedido, y este hecho afecta fuertemente su comportamiento ingenienil).
En lugar de ser jsotrdpicos, los suelos son tipicamente anisotrépicos, 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 mecanico de los
materiales que se usan en ingenieria, Suponen que los materiales son homogéneos e
isotropicos; y que ademas obedecen a leyes esfuerzo - deformacion lineales. Los materiales
de ingenieria comunes, como el acero y el concreto, no se desvian en forma significativa de
esos ideales, por lo que se pueden usar teorias lineales simples, con discrecion, para predecir
su respuesta para cargas de ingenieria. Con los suelos y las rocas no somos tan afortunados.
Como podra usted ver en sus estudios de ingenieria geotécnica, debemos suponer en muchos
casos una respuesta esfuerzo - deformacion lineal, pero para calcular adecuadamente se
deben aplicar grandes cormecciones empiricas o factores de " seguridad " a nuestros diseiios,
para calcular el comportamiento real del material.

Por otra parte, el comportamiento mecanico de los suelos y las rocas in situ , esta frecuente
gobemado o controlado por juntas, fracturas, estratos y zonas débiles, y otros " defectos " en
el material. Esta razén impide modelar exitosamente estos materiales en el laboratorio. Es por
esto que la ingenieria geotécnica es realmente un " arte ", antes que una ciencia de la
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ingenieria. El éxito de la ingenieria geotécnica depende del buen juicio y la experiencia del
disefiador, 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 mas adelante
poder disefiar una cimentacion en forma segura y econémica, o construir con seguridad una
estructura de ingenieria.
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I.- PROPIEDADES INDICE. RELACIONES GRAVIMETRICAS Y VOLUMETRICAS

Dentro de la Mecanica de Suelos, asi como en otras areas de la ingenieria civil, existen
relaciones tan importantes que pueden convertirse en definiciones, aun a pesar de que estas
relaciones se expresen en forma de formulas matematicas. En los parrafos siguientes se
presentaran las relaciones fundamentales de los suelos, en lo referente a sus pesos y .
volumenes.

Una manera de visualizar la estructura de un suelo es imaginando que se extrae una muestra
cubica de volumen unitario y realizando una inspeccion visual detallada, que indicaria que el
blogque estaria formado por:

1.- Huecos, poros o vacios, que son los espacios abiertos que existen entre las
particulas del suelo.

2 .- Particulas de suelo, que podran ser o no ser detectadas a simple vista, y que
pueden variar en tamarnio, forma, textura, etc.

3.- Agua, que puede hacer que el suelo aparezca desde muy humedo hasta casi seco.
El agua de los huecos puede estar en cantidad suficiente para llenar completamente
los poros, o puede soélo rodear los granos del suelo. Cuando no se tiene agua, los
vacios estan llenos de aire.

Si ahora se toma el cubo de suelo extraido y se pesa antes de que el agua de los poros
empiece a drenar, se obtendra el peso unitario hiumedo del suelo ( v ). En el caso de que
todos los huecos estuvieran llenos de agua, el peso resultante seria el peso unitario saturado
del suelo ( y st ). Si ahora el cubo se mete a un homo y se seca hasta obtener un peso
constante, se obtiene el peso unitario seco (y4) L.os pesos unitarios obtenidos se representaria
por X gramos por centimetro cubico en el sistema métrico decimal, o x kilonewtons por metro
cubico en el sistema internacional de medidas, recordando que la relacion entre ambos
sistemas esta dado por la siguiente relacion :

g/cm’x9.80/=KN/m*

Asi como se realizo el analisis anterior 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 caracter fundamental para la comprension y
analisis del comportamiento de los suelos. El esquema mencionado es el siguiente :



Vm

Va / AIRE \ 0

Vv AGUA Ww

SOLIDOS Ws

Vs Vs K )

Y las relaciones que de el pueden obtenerse son:

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

e=Vv/Vs o<e<w

b) Porosidad (n) . Expresada en porcentaje.
n=(Vv/Vm)x100

c) Contenido de agua ( w ). Expresado en porciento.
w=(Ww/Ws)x100

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

Gw=(Vw/Vv)x 100

'e) Densidad de sélidos ( Ss ).

Ss=vyvs/vw=Ws/sy,

f) Peso Volumétrico.
Ym = Wm/Vm (dela muestra)
9= Ws/Vs (de los solidos )

Y = ¥m-fw ( SUMergido )




EJEMPLO

Un material que se usara para formar taludes de un canal de riego se dejo preparado con peso
volumétrico de 2.06 t/m, que corresponde a un contenido de agua del 12%.

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



EJEMPLO

En otro tramo del canal ya mencicnado se usara un suelo que en estado natural tiene un peso
volumétrico de 1750 Kg. / m. y un contenido de agua natural de € %. Si el proyecto indica que
el suelo debera tener un contenido de humedad de 13%, ¢, Cuantos litros por metro de suelo
deberan agregarse para cumplir con las especificaciones del proyecto?.



Il.- RELACIONES VOLUMETRICAS Y GRAVIMETRICAS DE LOS SUELOS

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

Fase solida Formada por particulas minerales.
Fase liquida La constituida por el agua que contiene, pudiendo también presentarse

otros liquidos.

Fase gaseosa Formada por el aire principalmente, aunque pueden presentarse otros
gases,

La fase sdlida se define como el volumen de sdlidos ( V) y su peso como ( W ) ( peso de los
solidos ); las fases gaseosas y liquidas juntas se conocen como volumen de vacios ( V,) la
fase gaseosa tiene un volumen ( V, ) y la liquida ( Vi ). El peso de la parte gaseosa se
representa con Wa y el de |a liquida con W,,.

‘Combinaciones entre los volumenes y pesos de estas fases fijan las relaciones volumeétricas y
gravimétricas de los suelos, las que definen ( cualitativamente ) las propiedades mecanicas de
ellos ( los suelos ).

Como se definid antes, sea |la muestra ;

Va = .Volumen de aire

Vw = Volumen de agua

Vs = Volumen de solidos

Vy = Volumende vacios = Va +Vy

Vt = Volumen total de lamuestra = Va + Vi + Vs =Vt
Wa = Peso del aire en la muestra, generalmente tomada como 0
W, = Peso del aguaen la muestra

Ws = Peso de los sdlidos en la muestra

Wt = Pesototaldelamuestra = Wa= Wy + Ws= Wt

En mecanica de suelos las combinaciones de mayor utilidad para obtener la caracteristicas
cualitativas del suelo se pueden dividir en tres grupos :



lla) Relaciches adimensionales fundamentales: entre pesos o entre volidmenes

lib) Relaciones entre pesos y volumenes

llc) Relaciones adimensionales entre pesos y volumenes

lla) RELACIONES ADIMENSIONALES FUNDAMENTALES

: v
e = relacion de vacios, oquedad o indice de poros = I'v
s
n = Porosidad = ﬁ
Ve
—e
C, = Compacidad relativa = —22X nat
Crax ~ €mm
. Fw
Gw = Grado de saturacion = 7
4%
. Wi
w% = Contenidode agua = 7”]00
h3

llb) RELACIONES ENTRE PESOS Y VOLUMENES

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

Yo = Peso volumeétrico del agua destilada a 4° C, a la presion atmosférica al nivel del
Whw . -
mar = T (Ww y Vy en las condiciones especificadas )
HI
iy . . Ww
Yw = Peso volumétrico del agua en las condiciones de trabajo = ——

I'w



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

Yo = Yw = 1 ton/m’,

. . Ws
vs = Peso volumétrico de la fase sdlida del suelo = I/_
S
. Wit
tm = Peso volumétrico de la muestra del suelo = 7
Para:
Vacios secos ¥Ym = Yd
Vacios parcialmente saturados Ym = ¥m
Vacios saturados ¥y, = Ysal
Suelo sumergido m = Ym
" . Ws .
Ya = Peso volumétrico del material seco = 7; si W, =0
f
o . . . Ws + Ww
¥m =  Peso volumétrico parcialmente saturado = peso volumétrico humedo =—-———V ;
!
si W, = 0
. . Ws+Ww
Ysaa = Peso volumétrico del material saturado = T; siVw =V, Wy = Vy yw
: . W

ym = Peso volumetrico sumergido =y, - Yo



llc) RELACIONES ADIMENSIONALES ENTRE PESOS Y VOLUMENES

Relacionando el peso volumétrico de un material, con otre peso volumétrico tomado como
base, se obtiene el concepto de peso especifico. En mecanica de suelos, el peso volumetrico

que se emplea como base es el del aguay, =1 ton/m® .

Ss = Peso especifico de los soiidos, |a relacion entre el peso volumétrico de los sdlidos (s )
y el peso volumétrico del agua destilada a 4° C a la presidén atmosférica al nivel del mar

(Yo )-

Sszy_s

Yo

Sm = Peso especifico de la muestra de suelo :

s, = Lm

Yo

S.at = Peso especifico saturado :

Ssai = }’sar
Ya

Sss = Peso especifico saturado sumergido

S, = Lo

Ya



Il a.

Na 1. Definiciones de voldmenes

RELACIONES ADIMENSIONALES FUNDAMENTALES

DEFINICIONES

En una muestra se tienen tres diferentes fases de la materia, cuyos volumenes

s0nN ;.
Va = Volumenes de gases, aire.
Vi = Volumen de liquidos, agua.
" Vs = Volumen de solidos de diversa mineralogia,
» F 3
Va aire
Vy I
Vw agua
v X
Vs
solidos
v
fa 2. Sumando el volumen de aire y agua se define el volumen de vacios. La relacion

entre el volumen de vacios y el volumen de solidos de denomina relacion de

vacios.

e:

V.

My
Vs

10



Il'a 3. Siel volumen total es unitario, e! volumen de vacios es igual a uno menos el volumen
de sdlidos o el volumen de sélidos es igual a uno menos e! volumen de vacios.

r'y r 3 ry F 3
VACIOS vV, 1-V,
Va
V, | b ¢ b 4
Vs
SOLIDOS 1-V, | Vs
¥ A 4 v A 4
Ila 4. Por definicion si el volumen total es unitario, el volumen de solidos es igual al

inversec de la suma de uno mas la relacion de vacios.

Si: Vy=1-Vg
Vs = Vs
1-JFs

e -
Fy
]
Vs =
l1+e¢

11



la 5.

la 6.

la 7.

Por definicion si el volumen total de es unitario, el volumen de vacios es igual al
cociente que resulta de dividir la relacion de vacios entre la suma de uno mas la
relacidén de vacios.

Si: VV = Vv
V5= T-VV
v
1-Fv

Si la porosidad “ n “ se define como la relacion entre el volumen de vacios y el
volumen total, de esta definiciéon y la de |a relacién de vacios “ e * se obtiene “ n*
como funcion de “e "

n__
Ve
Viz 1 Wy = ——
1+¢
e
n:
l+e

De las definiciones dadas en (Il a 3) , también se puede obtener la relacién
entre “n“y “e" sustituyendoen“n*:
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It a8.

Ilag.

Ila10.

La correspondencia entre la relacion de vacios que realmente tiene un suelo y
sus valores limites, ems. Y emin S€ llama compacidad relativa “ Cr “.

Cr=—==—100

max — ™ min

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

Cr> 50 % Compacto
Cr < 50 % Suelto

Grado de saturacion Gy, , es la relacion en porciento de volumen de agua que
llena los vacios del suelo.

agua I Vw

7,
:?",'////é

Fw
Gw =100 —
W v

13



la 11.

Vv

lha 12.

Definiciones de pesos

En una muestra se distinguen tres diferentes pesos elementales y un

peso total:

W, = Peso del aire muy pequefic y no se considera W, = 0.

Ww = Peso del agua .

Ws = Peso de solidos.

W,

= Peso de la muestra:

W

Vs

Ww + Ws

................... W,

N
7 -
% =i

Contenido de agua o, es el porciento del peso del agua con respecto al
peso de los sélidos.

w

Wy

® =100

14



b
de

b

1

b RELACIONES ENTRE PESOS Y VOLUMENES

Peso volumeétrico de los solidos se define como la relacion entre el peso
los sodlidos ( W, ) y el volumen de los solidos { Vs )

Existen otras relacicnes de pesos y volumenes: peso volumeétrico del
material seco { vq4 ); peso volumétrico del material humedo ( v, }; peso
volumetrico del material saturado (ysa ) ; peso volumeétrico del material
sumergido (vm ).

_ Ws
L
_ Ws+Ww
i vt
Ws+Vvxyw
Ysat = ——————
It
T = Ym= Yo

e 1. RELACIONES ENTRE PESOS Y VOLUMENES

15



e 1.

D

D a

HDa1.

1D a?2.

Da3

D a4.

D as5.

Db

Db 1.

NDc

Peso especifico de los sélidos, se define como la relacion entre el peso
volumétrico de los solidos, que constituyen las particulas de suelo y el peso
" volumétrico del agua destitada a 4°C a la presién atmosférica al nivel del mar.

Ts g5
Yo
%
- s _Ws
Ss= 22 =
s Ww I
Fw
Si Vw = Vs
Sg = ﬁ
Ww

. Ss : (adimensional )

DETERMINACION DE LAS RELACIONES VOLUMETRICAS Y
GRAVIMETRICAS DE LOS SUELOS.

Relaciones adimensionales fundamentales entre pesos o entre volumenes.

Relacién de vacios e
Porosidad n
| Compacidad relativa C
Grado de saturacion Gw
‘ Contenido de agua w

Relaciones entre pesos y volumenes

Pesos volumétricos ¥

Relaciones adimensionales entre pesos y volumenes

16



IDc1. Pesos especificos Ss

IDa1. RELACION DE VACIOS

El cociente gue resuita de dividir el volumen de vacios entre el volumen de sdlidos ( en una
muestra de suelo ), se le llama relacion de vacios { e ). Permite juzgar cualitativamente el
acomodo de tas particuias en los suelos granulares y la deformabilidad en los suelos finos.

Relacion de vacios varia con el acomodo, forma y dimension de las porciones sdlidas del
suelo.

Acomodo de las particulas sdlidas

Una concepcion simplista de la-manera en que se modifica la relaciébn de vacios debido al
acomodo de sus particulas, se obtiene al analizar el agrupamiento mas compacto y mas suelto
de un conjunto de esferas.

Acomodo mas suelto Acomodo mas compacto

(o>

Fig. 1

Forma de las particulas solidas

La forma influye en el valor de la relacion de vacios ya que si en lugar de esferas como se
analizo anteriormente, se suponen paralelepipedos semejantes a cartas de barajas, el
acomodo mas compacto es mucho menor que en el caso de las esferas; ya que se puede
considerar practicamente nula la relacion de vacios al acomodarse como un paquete de
naipes. El caso mas suelto se puede hacer st se arreglan como un castillo de cartas, lo cual da
una refacion de vacios mucho mayor que el que da el acomodo de las esferas.
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Tamano de las particuias solidas.

El valor del volumen de solidos es funcién de los tamarios de las particulas y para el volumen
total dado, el aumento del volumen de sélidos disminuye la relacion de vacios y la disminucion
del volumen de sdlidos, provoca un aumento en la reiacion de vacios.

En una estructuracién como la de las tarjetas de naipes mencionada, si el naipe es grueso, la
relacion de vacios disminuye para acomodos mas sueltos. Cuando los naipes son delgados y
pequenos se pueden acomodar en forma de caja, uniéndolos por las aristas con lo cual la
relacion de vacios se hace muy grande.

Al disminuir el tamafio de los elementos sélidos de! suelo disminuyen las fuerzas de cuerpo,
que son funcion de!l volumen { por ejem. el peso ) y las fuerzas de superficie { por ejem. la
adherencia ), que varian con la disminucién del area externa del sdlido; la relacion entre las
fuerzas de superficie y las fuerzas de cuerpo crece a medida que disminuye el tamafno del

. Area A - . C
elemento, porque la relacibn ————=—  llamada superficie relativa, aumenta al disminuir

Volumen V
el volumen del cuerpo, ya que el area es funcién del cuadrado de la longitud y el volumen del
cubo.

Por este hecho al disminuir el tamano de las particulas, las fuerzas de superficie se hacen muy
importantes y pueden llegar a ser mayores que las de volumen, lo cual permite concebir un
acomodo que dé una relacion de vacios muy grande, ya que los solidos pueden arreglarse
pegados en los bordes ( las fuerzas de superficie son muy grandes comparadas con el peso )
hasta formar un volumen hueco como una caja, con un volumen de solidos muy pequerfio; el
constituido por el volumen de las paredes de la caja.

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

L =nd
Viotat = L= (nd)® =n*d’

4 (d)° ‘
Vsol = in R’n= —Tc(——] n = 0.5236d°n
3 3 \2

nd Vsor = 0.5236 d° n

i_ L _| Vy = Vit - Vs
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Vy=nd>- 05236 d*n

W on3d = 05236d°n°

e= -/ = S
Vs 035236470
3.3
e = _ni:;__ ]
0.5236d°n
3
= =191-1

n—rw0 05236m

€=091

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

La Relacion de Vacios en este caso se obtiene:

a=nd
ap = H® + ab?
S=a’ .3

0 = Baricentro

a, =a 3
P 2
\ ab=2‘/:
6
3 [2
Volumen Vi=a —E

n = numero de esferas
d = diametro de las esferas
S = superficie



Para la primera capa el N,. de esferas es:

1- n+(n-1) + (n-2) + (n-3) + e ¥ 1
_(n+Dm _1 2
a— —2(?1 +#)

Para la segunda capa

2- %(n— 1)n=%(n2 - n)

Fara la tercera capa
3 Lo ==t -m-2)
2 2

Asi sucesivamente.

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

S=n(n+ N(n + 2)
6

= numero total de esferas

b3 :—;-{an +Tn) o

S= l(n3 - 302 + 1)
6
El volumen de los sdlidos sera:
y1d
Vs = _das
6

El volumen total sera:
Ve = 83 i = n3d3 i
V 12 V 12

El volumen de vacios

Vy =Vr-Vs = n°d®,J= - Za3s



En el ejemplo de las esferas se encontrd que la eq., €s 0.91, en cambio la relacion 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 particulas de arcillas de la Ciudad de México son muy
pequefas y alargadas, en forma de hojuelas o de palillos, lo cual permite una estructuracion
de castilio de naipes de dimensiones sumamente reducidas.

Las particulas sclidas que forman la primera agrupacion de castilio de naipes se denomina
estructuracion primaria y junto con otras semejantes, forma también grumos de tamaro
diminuto con un peso muy reducido, por lo cual las fuerzas de adherencia entre estos grumos
secundarios y otros andlogos, da la oportunidad de que se creen grumos mayores, de
estructuracion terciaria que son los que se detectan a primera vista en las arcillas de la Ciudad
de México.

La primera estructuracién ( particulas sdlidas con particulas solidas ), se denomina
estructuracién primaria, la union de estructuraciones primarias que forman el primer grupo
mencionado anteriormente, constituye la estructuracidon secundaria. la estructuracion terciana
como la de la Ciudad de México se presenta al unirse grumos de estructuracion secundaria y
también se llama panaloide. El acomodo de las particulas finas permite explicar el fenémeno
que se presenta al remoldearse las arcillas. Al modificarse ia estructura original se disminuye la
relacion de vacios y la resistencia del suelo, también aumenta la deformabilidad dado que la
nueva estructuracidén no tiene la misma adherencia entre grumos que tenia en estado originat,
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 caracteristicas de resistencia y deformabilidad que originalmente
tenia el suelo, éste fendbmeno se denomina “ TIXOTROPIA “.

OCbtencion de la relacion de vacios

Para determinar la relacién de vacios se mide el volumen total de la muestra labrandola en
forma regular que permita el caiculo del volumen o bien midiendo la muestra con mercurio; en
este ultimo caso la muestra de forma irregular se sumerge dentro de un recipiente. el volumen
de mercurio desplazado sera el volumen total de elta. Por otra parte si la muestra se seca a
100°C durarite 24 horas y posteriormente se pesa, se obtienen por definicion el peso de'los
materiales sdlidos secos ( Ws ), este peso dividido entre el peso volumétrico de los sdlidos,
dara el volumen de sdlidos { Vs ); por consiguiente para obtener la relacion de vacios se divide
la diferencia entre el volumen total y el volumen de sélidos entre el volumen de solidos.

_W s o

Vs Vs Vs
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Por ejemplo en la relacién de vacios media de la ciudad de México

_ Vv Ve =Vs -Vs
Vs Vs .
Vr Vvl - 16.9
= V——-] V=Vs+69
Vs -
Vv Vs -

Otra forma de obtener la relacidn de vacios es fijarla en funcién del peso especifico y de peso
volumétrico seco de la muestra:

sea:
V1 = Volumen total de la muestra

Ws = Peso seco de la muestra obtenido después de secar la muestra a 110°C durante 24
horas, y pesado en una balanza de precisién ¢on una aproximacion de 0.1 gr. '

Ss = Peso especifico de los solidos

g = Is Ws
Yo Vsrg
v Vi
e = = —1
I's s
Ve = Ws
SS”{O
e - Vt SS'[’O 1
Ws ,
Ws ¥d
Ss
e= 22704
Yd
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RELACION DE VACIOS

Se mide el volumen total de la muestra (Vt)

Se seca la muestra al horno a 100°C durante 24 hrs.

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

Ws

El peso de los materiales solidos se divide entre el
peso volumetrico de los sblidos y se obtiene el
volumen de los sélidos.

Wy
Vsz——‘
Vs

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

Vv=Vt-Vs

E! volumen de vacios se divide entre el volumen de
los solidos, el cociente es la relacion de vacios

v

Iy

e
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OBTENCION DE LA RELACION DE VACIOS.

1.- EQUIPO
a) Recipiente con mercurio )
b) Horno de secado
¢) Balanza de precision

d) Probeta graduada

1.- Para determinar la relacién de vacios, se mide el volumen total directamente en una
muestra labrada rectangularmente. Si la muestra es irregular, se sumerge esta dentro
de un recipiente con mercurio, el volumen desplazado, sera e! volumen total de la

muestra.

Vi

-1

= B

Z=

AXINE N

i




2.- Se seca la muestra en el horno durante 24 horas a 100°C.

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

Ws

4.- Se divide el peso de los materiales sélidos entre el peso volumétrico de los solidos “ys",
para obtener el volumen de sélidos.
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5.- El peso volumétrico de los sdlidos “ vs “, se obtiene a partir de la relacion :

6.- La diferencia entre el volumen total menos el volumen de solidos dara el volumen de

vacios

Vi - Vs

Vv

Vv = Vr-

Vs

7.- Se divide el volumen de vacios entre el volumen de sodlidos para obtener finaimente la

relacion de vacios.

4%
e= — =
Fs

v, —Vs _V;

Vs

Vs
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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 horno a la temperatura adecuada.

3.- Obtener malas pesadas.

lIDa2. POROSIDAD

La porosidad relacicna el volumen de vacios del suelo con el volumen total que éste tiene,
esta propiedad se utiliza con los mismos propésitos que la relacion de vacios. Conocida la
reiacion de vacios la porosidad se puede obtener con la siguiente expresion.

e v
n= n=——

l+te Vi

AN
v+ Vs

n

La porosidad permite visualizar la relacion entre el volumen de vacios y el volumen total. la
variacion del volumen total de la muestra se puede expresar con la variacion de la relacién de
vacios o con la de la porosidad. En el primer caso la variacion del volumen, modifica sélo el
volumen de vacios y mantiene constante el denominador, ( dado que por hipétesis el volumen
de sdlidos es invariante ) ; en cambio al expresar la modificacién con la porosidad, cambian el
numerador ( el volumen de vacios ) y el denominador ( el volumen total ), lo que dificulta las
operaciones matematicas, por esta razon se utiliza mas la relacion de vacios que la porosidad.
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POROSIDAD

Se mide el volumen total de la muestra.

Vr

Se seca la muestra al horno a 100°C
durante 24 horas.

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

El peso de los materiales sdlidos se
divide entre |le peso volumétrico de los
sohdos y se obtiene el volumen de los
solidos.

Wy
Vsz__\

Vs

|

La diferencia entre el volumen total y el
volumen de sélidos , es el volumen de
vacios

VV=VT—V5

l

Se obtiene la Porosidad

Iy

n

v,
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OBTENCION DE LA POROSIDAD

1.- EQUIPO
a) Recipiente con mercurio c¢) Balanza de precisidon B T
b) Horno de secado d) Probeta graduada

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

2.- Se seca la muestra al horno durante 24 horas a 100°C [ )

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

Ws
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4 .- Se divide el peso de los materiales sélidos entre el peso volumétrico de los sélidos “ys”
para obtener el volumen de sélidos.

I/VS Ws
}/ S ¥ s

VS=

N

5.- El peso volumétrico de los sdlidos “ ys ' se obtiene a partir de la relacion :

B - La diferencia entre el volumen total menos el volumen de solidos dara el volumen de vacios

VT -VS=VV VV = V'r - Vs
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7.- Se divide el volumen de vacios entre el volumen total y se obtiene la “ POROSIDAD *“.

v-..:
\l

=

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 tiempo en el horno a |la temperatura adecuada
3.- obtener malas pesadas

lIDa3. COMPACIDAD RELATIVA

El parametro compacidad relativa ( C, ) permite describir la compacidad de un suelo arenoso
de manera concisa; entendiéndose por compacidad de relacion que mide el grado de
acomodo de las particulas constitutivas de los suelos y se expresa de la forma siguiente:
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emin

Fig. 3.

emax—enat

C =
Cmax — emin

La obtencidon de la compacidad relativa es dificil de realizar ya que la determinacién de la enqax
(relacidn de vacios maxima ) y e, ( relacion de vacios minima ), dependera del procedimiento
de compactacion que se utilice.

Para la determinacion de la compacidad relativa ( C, ) en arenas, se acepta que el estado mas
suelto ( el cual define a e, ) se obtiene dejando caer libremente la arena en estudio, en
estado seco en un recipiente de volumen conocido; al estado mas compacto de suelo
corresponde en,, y se obtiene vibrando el recipiente con el material seco obteniendose un
mejor acomodo de particutas; al estado natural correspondiente, la e,y la cual determina la
muestra obtenida en el sitio.

Algunos autores emplean la palabra Densidad Relativa al referirse a la Compacidad Relativa.

El concepto de compacidad relativa se introdujo para estimar el acomoedo de particulas de un
suelo granular tal como se encuentra en la naturaleza y permite estimar cualitativamente las
propiedades mecanicas de los suelos, en la fig. 4 se muestra la relacion empirica entre C, y los
parametros de la resistencia al esfuerzo cortante, cohesién C y angulo de friccion interna,
tambien en la fig. 5 se muestra el numero de golpes de perforacion estandar y la compacidad.
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COMPACIDAD RELATIVA ( C, )

SUELTAl
MUY SUELTA —| 1
MEDIANA COMPACTA MUY COMPACTA
0
N, numero de
golpes para 10_\
30 cm de \
penetracion 20 \\\
30 \ AN
(1 piede \\ \\ .
prueba de 40 \
penetracicn \ N
estandar) =~ 50 B, <
SN
60 \\
N : (1)
70 N ™~
(2)
80

28° 30° 32° 34°  36° 38° 400 42° 440 48°

ANGULO DE FRICCION INTERNA ¢

1) Arena angulcsa o redondeada de mediana a gruesa
' 2) Arena fina imosa

Fig. 4



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/M? MENOR DE 2
BLANDA 25-50 2 -4
POCO FIRME 50-10.0 4 -8
FIRME 10.0-20.0 ° 8 - 15
MUY FIRME 200-400 " 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

Correlacion entre ef nimero de golpes de la prueba de penetracién esténdar, con ia compacidad o
consistencia del material explorado.

Fig. 5

La tabla siguiente relaciona la compacidad relativa con e} estado del suelo.
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Compacidad relativa Descripcion
0.15 Muy suelto
0.15- 0.35 Suelto
0.35- 065 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 obtencion de la compacidad
relativa de los suelos ( C, ), dado que no se ha definido cual es el estado mas suelto y el mas
compacto del suelo.

En este trabajo se explicara un procedimiento por el cual se puede obtener la compacidad
relativa en funcion de los pesos volumétricos. La compacidad relativa se puede expresar en
funcién de los diferentes pesos volumétricos del suelo para diferentes grados de
compactacion, en la forma en que se muestra en la hoja

El procedimiento para la obtencion de la * Compacidad relativa " consiste en la determmac:on
de los diferentes pesos volumétricos secos (y4 ), natural, maximo y minimo.

Para Ia obtencion del peso volumetrico seco natural (yg nat } S€ toma una muestra de suelo
donde se desea conocer ta compacidad relativa ( C, ) ( generalmente la muestra extraida es de
aproximadamente 5 Its. ) esta muestra obtenida se seca y se pesa obteniéndose el peso (Ws)
y para la obtencién del peso volumétrico seco natural se divide este peso entre el volumen de
la muestra (Vm ). .

Este volumen es igual al del recipiente.

Para la obtencién del peso volumétrico seco minimo ( yami ) 1@ muestra seca se disgrega sin
romper los granos sodlidos del suelo y se deposita en un recipiente de volumen y peso
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conocido ( film 4 pag. 54 ), por medio de un cucharén de lamina dejando caer el suelo de 30
cm, de altura a través de un embudo de 2.5 cm. de diametro, 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 sodlidos ( Wg ). Dividiendo este peso entre el
volumen del recipiente (V. ) se obtiene el peso volumétrico seco minimo  { Ygmin )

Ws
Ydrmin =
m

El peso volumétrico seco maximo (vamax ) S€ Obtiene depositando la muestra en tres capas
iguales en el recipiente, compactando cada capa por medio de un martinete ( fig. 8 ) dandole
25 golpes uniformemente repartidos a cada capa; terminada la compactaciéon se enrasa y se
pesa ( W, ). Este peso, menos e! peso del recipiente ( W, ) dara el peso de los sdlidos ( Wg )
dividiendolo entre el volumen del recipiente ( V, ) dara el peso volumétrico seco maximo

(Ydma‘x)-

W s
¥

m

Ydmax =

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

emm’ - erm!
C = x 100
max  Cmm
y B Ws sy, oy
dmax ~ . - s . -
l/ N+ I/me I/S + I/ me l + emm
__7¥s __¥s
ydmm - ] . Vdnar = i ,
+ Conax + €pn
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emin -
dmax Y dmax
}/S—ymm
Cmax =
d.min
enat - }/S—yd nat
d nat
Ys = Vamin _ ¥s ~ Y dnnat Vs Is
c y dmin Y dnat — y dmin y dnat
r Ys_Ydmin_YS*Ymax Vs Vs
,y dmin Y dmax Y dmin Y dmax
1 _ 1 Y dnat — Y dmin
Y dmin 'Y dnat Y dmin,y dnat — Y dmax % Y dnat y dmin
Ce= 1 1

Y dnat ~ ¥ dmin Y dnat

Y dmin 'Y dmax

Y dmin.y dmax

Y dmax — ¥ dmin
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COMPACIDAD RELATIVA

suelo de 4LKg. de peso

Se obtiene:
Ydnat

]

Se prepara la muestra e
dos porciones

&

Se toma la otra porcién de
la muestra y se disgrega

no
ha calculado

Tdmax |

Se seca la muestra

|

Se deposita la muestra en un
recipiente de volumen cono-
cido, dejandola caer de 30 cm

Se enrasa.

Se pesa el recipiente con la
muestra

|

Se le resta el peso de del reci-
piente.
Ws=W,, - W,

Se obtiene el vymin

%
Vm

Ydmin=

Cr= ¥dmax (+ gnat -y gmin)
Y dnat {7 dmax_~ ¥ drmin)

@D

Se toma una de las porciones
y se disgrega.

1

Se seca la muestra

Se deposita la muestra por
medic de tres capas en un
recipiente de volumen co-

nocido, Vm.

Se compacta cada una de lag
capas por medio de un marti-
nete dandole 25 golpes.

Se enrasa y se pesa
er

l

Se le resta el pesoc del reci-
piente.
Wm=W,,- W,

Se obtiene el yymax

Wm

I7mn

Ydmax =
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OBTENCION DE LA COMPACIDAD RELATIVA

- e (DT
-

- 3

1.- EQUIPO
a) Cucharon de lamina
b) Recipiente metalico de 944 cm®
c) Charola
d) Enrasador

e) Bascula de 20 Kg de capacidad y 0.1 gramo de
aproximacion.

fy * Martinete de 2.48 kg de peso y una altura de
caida libre de 30.5 cm.

PROCEDIMIENTO

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

Vi

2.- La muestra obtenida se seca y se pesa, obteniendose Wy
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Se obtiene el peso volumétrico seco natural dividiendo el peso seco { Ws ) entre el

3.-
volumen de la muestra { Vi, )
ﬂ/ _ ] ] S
dnat V
m
4.- Para la obtencion del peso volumétrico seco minimo ( yamin ) 1@ muestra seca se
disgrega sin romper los granos del suelo y se deposita en el recipiente cilindrico de
volumen conocido ( 944 cm® ) por medio de un cucharén de lamina, dejandolo caer el
suelo de 30 cm. de alturg
5.- Cuando el recipiente este lleno con el suelo suelto se enrasa teniendo cuidado de no

compactarlo Y Se pesa.
WSr
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Al peso obtenido al pesar el recipiente junto con la muestra (Ws,) se le resta el peso del
recipiente (W, ) y se tiene el peso de la muestra suelta seca (Wsmin ).

WRS . WR - Ws

Dividiendo el peso de la muestra suelta seca entre el volumen del recipiente, se obtiene
el peso volumétrico seco minimo,

Ydmin. . VT

El peso volumetrico seco maximo (vams } S€ Obtiene depositando la muestra en tres
etapas iguales en el recipiente, compactando cada capa.

Se deposita la primera capa y se le dan 25 golpes uniformemente repartidos por medio
del martinete, con altura libre de caida de 30 cm.
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10.- Se coloca el extensémetro y se repite el proceso para las otras dos capas.

11.-  Terminada la compactacion, se retira el extensémetro, se enrasa y se pesa el recipiente
con la muestra.
WSr

12.- Al peso del recipiente con la muestra (Ws, ) 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 Vi, se

obtiene el peso volumétrico seco maximo.

_ W Smax

4 dﬂ’l ax Vm

14.- Compacidad Relativa. »

Cp = Y dmax Y dnat = ¥ dmin)

7 dnat ¥ dmax = ¥ dmin)
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Muestra | Volumen [ Peso de Yenar= W Volumen | Peso del Peso del Peso del Peso del | peso del -
No de la |famuestra| 7™ v del Recipiente | recipiente + | suelo | Yapa= Ws | Recipiente | gelo Yamn={'s
muestra m Recipiente pesa del Seco vr | + peso del Seco. vr Ce
suelo suelo
Vm wm Vi W, Comp. Ws Suelto Ws

Co- Y dmax (¥ chrar = 7 dinm)

=
i}’d}mf ¥ dimax = ¥ dmn)




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 |a muestra.
3.- Obtener malas pesadas.
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Da4. GRADO DE SATURACION

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

GW=—V-‘£ x 100

v

0% = Suelo seco
Gw = <0 <« Gw < 100% = Parcialmente saturado
100% = Saturado

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

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

El grado de saturacion es significativo en el comportamiento mecanico de los suelos; en
arenas intuitivamente se puede comprender este hecho observando las playas, en la que se
presenta una zona de arenas parcialmente saturadas donde se puede caminar, pueden
ncluso transitar vehiculos; gracias a la alta resistencia al corte originada por la tension capilar
en los meniscos que se forman en ella, resistencia que se pierde al secarse o saturarse la
arena porque desaparecen los meniscos. '

Zona Zona de arena
Seco wa seca parcialmente
saturada Zona de

arenas saturadas

|
l

Saturado.. e - | e A (ﬁ\R\
i i

Mar

Fig. 7
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En arcillas el grado de saturacidon es generalmente alto, excepto en zonas deserticas y sobre
todo en la costa superficial del estrato.

Algunas arcillas con grado de saturacion del 90 %, al tacto parecen gue son secos porgue
adquieren una resistencia a la compresion muy alta.

En los depdsitos de arcillas saturadas siempre queda aire atrapado y la descomposicion de
materia organica genera gases, esto hace que el grado de saturacién sea menor que 100 %,
lo cual se puede comprobar al obtener muestras inalteradas donde se generan expansiones
por el cambio de esfuerzos gue sufren al extraerse, expansiones que originan cambios de
volumen, aumento de al relaciéon de vacios y disminucion del grado de saturacion, este
fendmeno se puede observar, de manera cualitativa con una botella de gaseosa, antes de
destaparla tiene un volumen aparente, después de destaparta aumenta de volumen y al dejar
que se libere el gas disuelto el volumen disminuye sensiblemente, la variacion se debe a las
cambios de volumen en los gases originados por el cambio de presion en la botella

En la siguiente tabla se clasifican los suelos granulares en funcidn dei grado de saturacion.

Grado de saturacion Estado del suelo
0 Seco .
1-25 Ligeramente humedo ’
25- 50 Humedo
50- 75 Muy hamedo
75- 99 Mojado
100 . " Saturado
Tabla 3

50



Obtencion de! grado de saturacion.

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

WW=Wg-WS

1) se obtiene el volumen del

Esta diferencia dividida entre el peso volumeétrico del agua { v,
agua contenido en la muestra de suelo { Viy ).

W

VW = —
4 W
Esta diferencia dividida entre el peso volumétrico del agua ( yw = 1) se obtiene el volumen del
agua contenido en la muestra del suelo { V).

VW=Ww
Ye

El volumen de vacios ( Vy ) se obtiene de la diferencia del volumen de |la muestra ( V, ) y el

volumen de solidos ( Vs ), obtenido de dividir el peso de los soiidos entre el peso volumétrico
de los sélidos ( ys ).

Vs = H_i
7 &

VV :V1 - Vs

Gw = ' x 100
V.
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GRADO DE SATURACION

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

Se seca la muestra al horno a 100°C durantje
24 horas. &

Se pesa la muestra seca ( Wy ). ‘
I

Se obtiene el peso del agua en la muestra de
la diferencia
WW = W| - WS

Se obtiene el volumen del agua.

VW =£"l
Yw
yw = Peso volumeétrico del agua = 1

Se obtiene el volumen de los sdélidos

Vg = Ws
s
vs = Peso volumétrico de los solidos
!

Se obtiene el volumen de vacios restando
al volumen total, el volumen de sélidos.

VV=V1-V5

Se obtiene el grado de saturacion.
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OBTENCION DEL GRADO DE SATURACION

1.- EQUIPO EMPLEADO

a). Horno de secado
b}. Balanza de precision
c). Recipiente con mercurio
d). Regla para medir 0 un Vernier
e). Probeta graduada
PROCEDIMIENTO:
1.- Obtener el volumen (V. )}y peso de la muestra ( W, ), midiendola o por inmersiéon en

mercurio { Hg ).

2.- Secar la muestra al horno a 100°C durante 24 horas.

3.- Pesar la muestra seca W
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El peso del agua ( Wy ) se obtiene de

W - W =W,

El volumen del agua se determina:

VW:M

Yw

V= Y w

yw = Peso volumétrico del agua = 1 gr / cm®

El volumen de la muestra seca de! suelo, se obtiene de:

Vs %:

7s

Vs

vs = Peso volumetrico de los sdlidos
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7.- Ei volumen de vacios (Vy ) se determina restando del volumen total ( V,), el volumen

de los solidos ( V).

VV= V1~V5

Vt-VS=VV

8- se obtiene el grado de saturacion.

V,
GW%=V—W 100

v

‘,F!

G\N = x 100

-
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UNAM
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GRADO DE SATURACION

OBRA: FECHA :
LOCALIZACION: OPERADOR:
SONDEO No. ENSAYE .
MUESTRA: PROF .{CALCULC:
DESCRIPCION:
Volurnen Peso Peso de Feso del | Volumen det | Volumen de | Volumen de | Grado de
total total muestra agua en la aguaen la los sodlidos vacios saturacidn
Vr W seca muestra muestra Vw
WS WW=WT.W5 ﬂ\ﬂ w§ VV:VT'VS Gw: Vv x100
Vw= 1o Vs= s

ACLARACIONES:

OBSERVACIONES:

Registro 3
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lIDa5.

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

1.- En la obtencion del volumen total de la muestra.
2.- No tener la muestra et tiempo suficiente en el horno a la temperatura adecuada.
3.- Obtener malas pesadas.

CONTENIDO DE AGUA

Se define como contenido de agua del suelo la relacion entre el peso del agua contenida en
una muestra de él y el peso de los solidos del suelo de la misma.- Este ultimo peso se obtiene
al secar el espécimen a 100°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 ast medida sea toda 1a que se se encuentra en el material. En |a
masa del suelo se pueden presentar diferentes calidades o estados de agua, no toda el agua
en el interior del material se comporta de la misma forma y pueden sefalarse-

Aqua higroscépica Se define como la que pierde el suelo cuando
¢ superficial. ~ se ha secado a la temperatura ambiente.
Aqua capilar _ Es la detenida en el suelo por fenémenos capilares

y esta sujeta a presiones negativas.

Agua gravitacional Es ia que se comporta de la misma farma que el
agua en los rios, lagos y mares, y esta sujeta a
presiones positivas, generalmente debido a su
propio peso 0 de esa magnitud.
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4 - Aqua adsorbida o Es la que se acomoda en el entorno de las
sélida. particulas minerales formando una capa alrededor
de las moleculas del suelo; esta sujeta a presiones
que aumentan a medida que se liega al lindero de
las molécuias del solido. Esta agua se encuentra
sujeta a presiones sumamente aitas (2000
Kg /c:mz)1 y se comporta en forma completamente
diferente al agua libre.

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

wo = % x 100
Wy

donde:

W = Contenido de agua

Wy

Peso del agua

W Peso del suelo seco

Este parametro permite prever el posible comportamiento mecanico del suelo en forma
cualitativa, es decir, estimar aproximadamente la resistencia al corte y la deformabilidad del
material.

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
contenido 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 gue se conozcan los valores de los parametros de las propiedades
mecanicas de los suelos, solamente se establece una relacion cualitativa de su posible
comportamiento en funcidon de! contenido de agua. '

"GP Tschebotarioff, in Soil Mechanics, Foundation and Earth Structures,' cita a Winterkem H.F ., in Soil
Science Agosto 1943, pag. 101-105
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Valores aproximados del contenido de agua para diferentes muestras de suelo

Arena densa saturada

Arcilla glacial saturada

Arcilla bentonitica

Arcilla de la ciudad de México

Arcilla altamente compresible

Obtencign del contenido de agua

20 %

40 %

200 %
300 - 500 %
1000 %

Tabla 4

Consiste en obtener el peso del agua que contiene la muestra de suelo ( Wy ) y el peso del
material solido de la misma muestra { Ws ), para la determinaciéon del peso del agua se toman
aproximadamente 60 gramos de muestra y se pesa { Wy ), obteniéndose el peso total que es
igual al peso del agua mas el peso de los solidos que se encuentra en la muestra ( Wy = Wy +
WSs ), posteriormente se seca al homo a una temperatura de 100°C durante 24 horas, se pesa
obteniendose el peso de los salidos ( Ws ), al peso total se le resta el peso de ios sdélidos ( Wy
- Ws ) que es igual al peso del agua ( Wy, ), dividiendo el peso del agua entre el peso de los
solidos se obtiene el contenido de agua.

Ww

W% = ——x100
W

5
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CONTENIDO DE AGUA

Se pesa la muestra
W

1

Se seca la muestra en
el horno a 100° C

Se pesa la muestra seca
Ws

Se calcula la diferencia
entre ios pesos humedo

y seco: W,-Ws
I

La diferencia dard el peso
del agua que tenia el
material : Wi

Se divide el peso de agua
entre el peso de los sélidos
5ecos : Ws

|

Del cociente se obtiene el
contemdo de agua w , y se
expresa en %.

60



1.- EQUIPO

a)

b)

OBTENCION DEL CONTENIDO DE AGUA

Vidrio de reloj o refractario.

Balanza de precision con error de 0.1gramos.

horno de secado a temperatura constante a 110°C.

Pinzas, guantes, espatula.
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PROCEDIMIENTO

1.- se coloca la muestra del suelo en una capsula y se pesa W,, ( peso de capsula +
suefo humedo ).

2.- Se coloca la muestra en el horno durante 24 horas a 100°C

¥

3.- Se pesa la muestra seca Wes ( peso de capsula + suelo seco ).
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4.- La diferencia entre el peso capsula + suelo humedo, menos el peso capsula + suelo

seco, dara el peso del agua que originaimente tenia el matenal.

WH -Ws = VV(JD

5.- Al peso de |la capsula + suelo seco se le resta el peso de la capsula y se obtiene el

pesc del suelo seco.

Ws = Wes - We

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

(D% = %100

5
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CONTENIDO DE AGUA

OBRA: FECHA:
LOCALIZACION: OPERADOR:
SONDEO No; ENSAYE No:

MUESTRA No: PROF. CALCULQ:

DESCRIPICION:

PRUEBA |CAPSULA

Peso capsula
+ suelo

Pesc capsula
+ suelo seco

Peso del agua

Peso dela
capsula

Peso del suelo
SECO

Contenido de
agua

No No himedo
Weh Wecs Ww Wce Ws W%
gr ar ar ar gr %
ACLARACIONES:
OBSERVACIONES:
Registro 4
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DURANTE LA OBTENCION DEL CONTENIDO DE AGUA SE PUEDEN COMETER LOS
SIGUIENTES ERRORES.

1.- Al nivelar |la bascula antes de las pesadas.

2.- Realizar malas pesadas.

3-  Notenerlas 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 conservacion de la muestra.

IID.b  RELACIONES ADIMENSIONALES ENTRE PESCS Y VOLUMENES

IIDb1. Pesos volumétricos

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

Se obtiene con la siguiente relacion:

Fm
Ym="2
[
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El peso de la muestra ( W, ) es igual al peso de los solidos y del agua intersticial

W = We + Wy

El volumen ( Vi), segun el peso volumétrico de que se trate, asi:

1.~ El peso volumetrico de los solidos es

y sl el sueto esta seco’

WW = 0
Wi = Whn e — Ym = Yd = ¥s
Vm = Vs

va = Peso volumétrico del material seco =

Fm
W W _ Ws
Fim  Fm Fs
Tm = Yd = s
2.- Si el sueio esta humedo
. Wy . Wi
_H’;-f—Ww__}"" ﬁ_}/»" %}/“'_ | +w
N G 8 Vs + v 1+ ¢ T ) te

Is E
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También;

Vs

y = Vsy o +lwyy o +Gwyy _yeteGwy,
m 7 ) h 1 -
s+ A l1+e
e
L Ss+eGw
Ym= 1+e Tw
3- Si el suelo estd saturado
Ww = maxima y Vo =Vsar = Vs Vw = Vy
Vvw
o ws+Ww  WseWw TsTge
FsAT = vVm Vs + Vv 1+e
_Ystywe Ss+e
1+e w 1+e
4.- Cuando el suelo se encuentra debajo del nivel de aguas freaticas se presenta el

fendmeno de flotacion, el pese volumeétrico se define como :

Peso volumétrico sumergido: = y' =y -7,

Vo=V

Tomando vy = 1T/m°, v, — 1
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¥5 = Ssyg—vo =v0(Ss~1)

~
o
It

, (SS—IJ _[Ss-l—e)
l+e Vo 1+e Vo

, _YstWwryg-yo—eyy vgt+Wyg—-eyg

1+e 1+e

_SSYo Yo twrs—ey, _(Ss-l-e) Wy

l4e l+e “ite
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RESUMEN

Estado del suelo

Peso volumeétrico

—

L

Sdélidos unicamente Vs = %-s—
A
W:1
Seco (Gw=0) }/d:—\
Vm
Parcialmente saturado
Wm Ws+Ww
GW = GW }/m = = hd
Vm Fm
Saturado
Ws + W
GW = 1 :sz = -
Vm
Sumergido
Solido Vs =Vs— Vi
Seco Yi=Va— ¥V
Parcial saturado Voo =Vm— Vi
Saturado Viw =Vsa = Vi

En funcién de ias propiedades
volumétricas y gravimétricas

Ys =S8 ¥g
_8s
Va 1+e "
_Ss(1+w)
" l+e 0
Ss+eGw
}/m:}/lf'____"-
l+¢
_ Ss+e
}/.mr ]+(3 yD
7:\‘:(55_])?0
, Ss—=1-e
, , W
}’n;=7d+l+e}'xr
=vq4t Gw
Ym = Yd 1~ T w
, Ss—1
Viar = Vi
| +e
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PESO VOLUMETRICO

Se obtiene el peso de la muestra
Wm
|

Se obtiene el volumen de la muestra
Vm

Se seca la muestra al hormo a 100 °C
durante 24 horas.

1

Se pesa la muestra seca
Ws

Se disgrega la muestra

Se obtiene el volumen de
los solidos
Vs

Se obtiene el peso volumétri-
co de los sélidos.
Ws

J’s:ﬁ

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

Se obtiene el peso del agua
que satura la muestra.
VV:WWsat

Peso Volumétrico
humedo
e+ A

yﬂi

I'm

e

Se
obtiene
el peso del agua

en la muestra

Peso voiumétrico

Seco.
0

K}
¥a = 2
m

Peso volumeétrico
saturado

s + A
Var = -

I

@
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OBTENCION DEL PESO VOLUMETRICO

1.- EQUIPO
a) Balanza de precision.
b) Horno de secado.
c) Recipiente. CON mercurio.
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PROQCEDIMIENTO.

1.- De |la muestra de suelo se obtiene el peso ( W,,) y el volumen ( V) por cualguier
metodo:

a) Haciendo una muestra cubica 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.
V=20
m=—
Vi

Lontill

3.- La muestra de suelo se coloca al horno durante 24 horas a 100°C |

4 - Se saca la muestra del horno y se pesa, obteniéndose el peso de la muestra seca
(Ws). Con la diferencia entre el peso de la muestra humeda y el peso de la muestra
seca se obtiene el peso del agua (Ww).

5.- Se obtiene:

a) El peso volumétrico seco { y4)
b) El peso volumétrico saturado( yea )

c) El peso volumetrico sumergido { v, }, con el conocimiento del peso
volumétrico del agua a 4°C y a la presién atmosférica.
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Ws

Ta=
Ws+ Ww
7.\*{:1:
Ve
7:11:7/n1_7/0
7:1:7/d—?/0

J/.:'ar ___y.s‘al _]/0
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UNAM

FACULTAD DE INGENIERIA
INGENIERIA CIVIL

GEOTECNIA

PESOS VOLUMETRICOS

OBRA: FECHA:
UBICACION; OPERBPADOR
Peso
Peso de la Volumen de la | Peso del suelo | Peso del agua | Peso Volumen de volumetrico Volumen de | Peso del agua | Peso volumétri | Peso volumétri
muestra muestra seco en la muestra | velumétrico los sélidos de los séhidos vaclos que satura la co humedo co saturado Muestra
wWm vm Ws Ww seco Vs=Ws/yy vs = WsiVs Vv=Vm-Vs muestra ym= Ws+Ww ysat= No
Ya = Ws/Vm Wwsat wm Ws+HWw,a
Vm
Registro 5
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DUARANTE LA OBTENCION DEL PESO VOLUMETRICO SE PUEDEN COMETER
LOS SIGUIENTES ERRORES.

1- En la obtencion del volumen de la muestra y en |a obtencion del volumen de
los solidos.

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

3.- Obtener malas pesadas.

lIDc. RELACIONES ADIMENSIONALES ENTRE PESOS Y VOLUMENES

lIDc1. Peso especifico

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

Se = e solido

4

b
agua.a 47 C

El peso especifico se requiere para calcular la relacién de vacios; se emplea en el
analisis por medio del hidrémetro y para el calculo de pesos volumétricos.
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Ei peso especifico se puede obtener a partir de la relacién entre el peso de la
sustancia y el peso dei agua cuando se pesan volumenes iguales.

s Ws/V _ Ws

Ss=
Yw T Weo /V  Ww

Por definicion la temperatura del agua afecta al peso especnflco ya que el peso
volumétrico del agua cambia con la temperatura.

Determinacion de peso especifico Sg

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 solidos.

Ws :
s =
W, +Ws=W, ..
Wow = Peso del matraz con agua hasta la marca de calibracion.
Ws = Peso de la muestra seca del sueio cuyo peso especifico se desea.
Wiws = Peso del matraz con el suelo y lleno de agua hasta la marca de

calibracién; a la temperatura de |a prueba ( es necesario tener la curva
de calibracion del matraz, |a variacion del peso con la temperatura ).

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

W = El peso del velumen de agua que desalcja el suelo, se obtiene
restando de W, el peso del matraz con suelo y lleno a la marca
de calibracion, asi:

Wiwa = W, - W
sustituyendo el valor de W,
Wivg = Whnw + Wihws

Dado que W; es el peso del solido que tiene igual volumen que el del agua

desalojada de |a definicidn de peso especifico se tiene:
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W

Ss
Wwd

Ws
Wmw + Ws — Wmws

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

Ss=85s K donde K : Correccién por temperatura

K=—TW

wa 4%c

Ss=y_‘9:y_5]<
Yw  Yw

Algunos valores del peso especifico

Tipo de suelo Peso especifico
Arena 2.65-267
Arena limosa 267-270
Arcilla inorganica 2.60- 2.80
Suelo con mica o fierro 2.75- 3.00
Suelo organico <2

Tabla 5
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Para algunos materiales en los suelos el peso especifico es :

Montmorilonita
llita

Cuarzo

Calcita

Clonta
Hematita
Mercurio
Plomo

Fierro

Agua

Hielo

Tabla 6

2.0

2.60

2.66

2.72

2.80

5.30

13.60

11.30

7.80

1.00

0.92
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PESO ESPECIFICO DE LOS SOLIDOS

Se tiene un matraz graduado y calibrado
ara las diferentes temperaturas.

Se toma 50 gr. aproximadamente de
material gue paso la malla No 4,

Se pone alrededor de 300 Cl. de agua
en el matraz calibrado y se vacia en él
gl material

Se aplica vacio al matraz para extraer el aire
disuelto, se aumenta la temperatura para

aligerar el proceso

Se le anade agua hasta 2 cm. abajo de la

marca de aforo.

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

temperatura media [

Se agrega agua hasta la marca de aforo y se

fimpia el cuello y el exterior del matraz.

Se pesa el matraz con agua y suelo obténiendose
mes

Se obtiene el peso del matraz con agua de la
curva de calibracion con |a temperatura media
determinada

WmW

I

Se vierte el contenido del matraz en una capsula
de porcelana de peso conocido

I

Se seca al horno durante 24 horas a 100°C y se
esa, obteniéndose el peso de los solidos We

Se obtiene el peso especifico

Wy
Ws + Wmw + Wmiws

Ss
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OBTENCION DEL PESO ESPECIFICO DE LOS SOLIDOS EN SUELOS FINOS

1.- EQUIPO
a) Matraces calibrados con marca de aforo y 500 cm® de capacidad.
b) Termémetro graduado de 0°C a 50°C, con 0.1°C de precisién.
c¢) Capsula de porcelana o vidrio refractario.

d) Probeta graduada a 500 cm’ de capacidad.

f) Vaso de precipitado de 400 cm® de capacidad.

g) Embudo de vidrio de conducto fargo.

h) Piseta y pipeta de 5 cm”.

{) Solucién para disolver grasas: mezcla crénica,

j) Alcohol de! 96°.

k) Agua destilada.
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[) Horno de secado a temperatura constante de 100°C.

n) Estufa de parrilla,
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CALIBRACION DEL MATRAZ

| Se limpia el matraz con detergente agua, etc.

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

I

Se calienta el matraz con agua en bafio maria
hasta 10°C mas que la temp. ambiente.

|

1

Se liena el matraz hasta la marca de aforo con
una pipeta

I

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

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

Se mide la temperatura en tres puntos cercanos;

la superficie, intermedioc y en el fondo.

Se verifican pesos
y temp., se anotan
en el registro.

I

NO
Diferencia de temperatura
> 5°C

Se agita para
uniformizar.

Se varia la temperatura en el bafio maria £ 5°C

NO

Se ha variado la

temperatura
> 5 veces

I

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

matraz
I

Se grafican los resultados, obteniéndose la curva
de calibracion
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CALIBRACION DELMATRAZ AFORADO

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

2.- Se llena el matraz con agua destilada hasta aproximadamente 5 mm debajo
de la marca de aforo, se calienta en bano maria hasta unos 10°C, mas 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 calibracion.

5.- Se pesa el matraz con agua con una precision de 0.01 gr. para obtener (
WmW)
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6.-

10.-

11.-

Se mide la temperatura en tres puntos ( cerca de la superficie, al centro vy
cerca del fondo). Si las diferencias exceden de 0.5°C se vuelve a agitar para
uniformizar.

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

Se repiten los pasos 2 a 7 utilizando agua a una temperatura diferente a la
medida en el paso 6 (= 5°C).

Se repite el paso 8 varias veces para obtener el numero de datos deseado
{ en general bastan 6 6 7 puntos ).

Las temperaturas y los pesos del matraz con agua, se anotan en el registro de
“calibracion del matraz”.

Se construye la curva de calibracion.
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OBTENCION DEL PESO ESPECIFICO DE SOLIDOS

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 gue ha pasado la malla No. 4 en una capsula.

Poner alrededor de 300 cl de agua en el matraz
Vaciar todo el material seco de la cépsula en el matraz.

Calentar el matraz.

Aplicar vacio al matraz para extraer el aire no disuelto

Agregar con cuidado agua destilada hasta 2 em debajo de la marca de aforo

Agitar el matraz y medir la temperatura en el centro y en otros puntes de la
suspension.

Agregar agua destilada hasta que la parte inferior del menisco coincida con la
marca de calibracion.
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g.- Secar el interior del cuello del matraz.

10.- Pesar el matraz con suelo y agua, con precisién de 0.01 gr anotandolo en el
renglon W,ws del registro.

11.-  Verter el contenido del matraz en una capsula y enjuagar el matraz para
recuperar todo el material y poner la capsula a secar 24 horas a 100°C.

12.- Obtener el peso de los sélidos por diferencias entre el peso de la capsula con .
material (W.n) v el peso de la capsula limpia (W,).

Ws = Wen-We

13.- De la curva de calibracién del matraz se obtiene Wow.
14.- El peso especifico de los solidos se obtiene con la expresion para Ss donde:
5= W Ko T _ Peso.Vol.del .agua.a. T7°C

Wmw + Ws - Wmws Yo PesoVol.del.agua.ad’C
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ERRORES POSIBLES QUE SE PUEDEN COMETER EN LA REALIZACION DE LA PRUEBA

PARA LA OBTENCION DE LOS PESOS ESPECIFICOS.

1.- Remocion incompleta del aire no disuelto,

2.- Secado defectuoso del interior del cuelio o del exterior del matraz.
3.- .Mala precision en las pesadas.

4 .- Mal {lenado hasta la marca de aforo.

5- Temperatura no uniformizada.

B.- Pérdidas de material durante la prueba.

7.- Mala limpieza del matraz.

8.- Empleo de agua con solidos sueltos.
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PESO ESPECIFICO DE LAS GRAVAS

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

Se extraen , se secan superficialmente y se
pesan.
W= peso de las gravas saturadas
g humedas

Se introducen en una probeta graduada lieng
de agua; la diferencia de lecturas mide el
volumen de las gravas.

Vy

Se introducen las gravas al horno durante 24I
horas a 100°C, se extraen se pesan y se ob-
tiene el peso de la grava seca
W,

Se obtiene el porciento de absorcidn de la
cantidad de agua absorbida y el peso seco

Wsh — Wsg
Wsg

W% =

Se obtiene el peso especifico de tas gravas.

Wassr

So =158
8 Vi —va
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OBTENCION DEL PESO ESFECIFICO DE LAS GRAVAS
AT

B
R .

vr
-
[
P .
N bR

p
S
T
-
)
e

[T

1.- EQUIPO
a) Charoia.
b) Probeta graduada.

c) Balanza con precision 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.- Se pesan las gravas saturadas y secadas superficialmente en las balanzas de
precision y se anctan en el registro como:

“ Peso grava humeda *

lee

]

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

e iy

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

't
}
o ® ]
5.- Se determina el porcentaje de absorcion de ia relacion entre la cantidad de agua

absorbida y el peso seco.

Pon = Was 409 o
Was
% abs =
Wgn = peso grava humeda
W, = pego grava seca
6 - El peso especifico de los solidos se obtiene a partir de |a relacion del peso de las
gravas secas entre la diferencia del volumen desalojado menos el volumen de
absorcion.

91



lla.

la.n

IMa.2

Mb.

Hb.1

lb.2

IHb.3

e,

W,
Ss=y,o
d ™ Yw

Vy = Voiumen desalojado
Vi = Volumen de Absorcion

Wys %abs
VW =

CLASIFICACION

Granulometria

Analisis Mecanico

Analisis Hidrométrico

Limites de consistencia

Limite Liquido
Limite Plastico
Limite de Contraccion

Clasificacion de suelos
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V. DETERMINACION DE LA CONDUCTIVIDAD HIDRAULICA DE LOS SUELOS
La determinacidon de la conductividad hidraulica de los suelos (permeabilidad) es
fundamental en todos los problemas relacionados con el flujo de agua en dichos

matenales

Existen varios métodos para determinar la permeabllidad de los suelos, los cuales se
pueden ctasificar en

Métodos directos.

Llamados asi ya que buscan como objetivo fundamental la determinacién del coeficiente
de permeabilidad, ellos son;

- Permeametro de carga constante.
- Permeametro de carga variable
- Prueba In situ.

Métodos indirectos.

El coeficiente de permeabilidad se obtiene como un subproducto de una prueba que
primariamente persigue otro fin

- Determinacion a partir de la curva granulomeétrica.

- Determinacion a partir de la prueba de consolidacion.

- Determinacion a partir de 1a prueba horizontal de capilaridad.

En estas notas solo se describrran los principios fundamentales de los permeametros de

carga constante y de carga vanable, que se utilizaran. -—

- Permeametro de carga constante.

Este dispositivo se utiliza principalmente en suelos relativamente permeables, tales como
arenas impias ¢ mezclas de arena y grava,

La Fig. 5 1 muestra esquematicamente el funcionamiento de un permeametro de carga
constante De acuerdo con dicha figura, y aceptando como valida la ley de Darcy, el

volumen de agua V que atraviesa la muestra de suelo en un tiempo t, una vez que se ha
establecido el flujo, es igual a

V=kayt (5.1)
donde

K = coeficiente de permeabilidad
A = Seccion transversal de la muestra de suelo



i = h /L. gradiente hidraulico medio: siendo h la carga hidraulica y L la longitud de la
muestra.

De la ecuacidn (5.1) se puede obtener el coeficiente de permeabilidad, resultando:

hAt (>-2)

Con el objeto de obtener resultades consistentes es indispensable efectuar vanas
determinaciones del coeficiente de permeabilidad, una vez gue se ha establecido & fiyjo,
para llegar asi al valor promedio mas probable de dicho coeficiente.

Permeametro de carga variable.

Este tipo de permeametro se utilza en suelos mencs permeables que los mencionados
en el caso del permeametro de carga constante, pudiendo ser arenas finas y mezclas de
argna limo y aun aige de arcilla

La Fig 5 2 muestra de manera esquematica el funcionamiento de un parametro de carga
vanable Con referencia a dicha figura, la cantidad de agua que atraviesa la muestra de
suelo en un tiempo dt es, de acuerdo con la ley de Darcy.

h
dV = kAidt = kKA—qat

[ (5.3)

Donde

dv = Volunmen de agua que atraviesa la muestra de suelo en un tiempo dt.

K = Coeficiente ce permeabihdad
I = Gradiente hidraulico
L = Longitud de ia muestra

Al mismo tiempo en el tubo alimentador el agua sufre un descenso dh, gque multiphcado
por ef area de la seccidn transversal, a, de dicho tubo, conduce a un volumen de agua
igual al que atraveso la muestra de suelo en el dt. Por lo tanto igualando ambos
volumenes se tiene

h
kA —dt = —adh

| (5.4)

Integrando esta ecuacion

L)



2dh KAl
a ] ——=——ldt (5.5)
h1 h L0 ‘
Se obtiene un valor de k igual a;
La h1
k=—In— 58
At h2

Mediante esta ultima expresion se determina el coeficiente de permeabllidad del suelo,
efectuando varias determinaciones, hasta lograr resultados consistentes.

— muestra de suelo

g “

Fig. 5.1 Permeametro de carga constante.



h, cilindro de lutita

h muestra de suelfo
.

A e A

..........

Fig. 5.2 Permeadmetro de carga variable

PRUEBA IN SITU

Flujo establecido radial en pozos con penetracion total en acuiferos artesianos

q= cte. SPI
Ry TNy
7 / ) / / ~7
g / / | IT 1 T—
/ (SPY” T~ < / /
/ / — h /
/ ho| / o / /
FALIIEIEriiiiyiii JILiyiitiiritisig H
. acuifero .. .. —T—— — .. . |D.LL

A A A A A A A A A A A A A A
IMPERMEABLE

SP Superficie piezométrica
SPI Superficie piezométrica antes de iniciar el bombeo.

Fig. 5.3



En relacién con la Fig 5.3, el gradiente hidraulico en cualquier punto del acuifero, esta
dado por la tangente a la superficie piezométrica en la seccion vertical de interés. Esto

25!

~_dh

g 5.
"= ar &)

Una vez establecido el fiujo es posible calcular el gasto extraido a través de un cilindro
de radio r y vale.

g = kiA = ki—fZﬂrD (5 8)

Reordenando términos se tiene-

_ . q dr
2[1kD r

La integracion de (5.9) conduce a;

h = ——i—Lnr+ C (5.10)
211kD

Donde C es una constante de integracion que puede valuarse considerando la condicién
de frontera siguiente

Parar=R, h=H, poriotanto

H-=—9 |nhR=+C

2 ﬂkD . De donde:
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q
" 2o

I

Sustituyendo (5 11) en (5.10), se llega a

q R
kD 512

Esta Ultima expresion permite calcular {a depresion de ia superficie piezomeétrica
en cualquier punto en torno al pozo y en el pozo mismo (ho).

La ecuacion (5 12) apiicada al nivel de! pozo, permite calcular el gasto que puede
extragrse para un abatimiento S = H - hg . siempre y cuando se conozcan D, R, rp v k
Dicho gasto vale

q-= ZHKDHS—

R
Lnﬁ' (513)
rO

La ecuacicn (5.13) se congce como ecuacidon de equilibrio y fue establecida por
G Thiem

La misma ecuacion (5 13) permite caicular el ceeficiente de permeabilidad (K) del
acuifero, siendo este

——_Ln
2rDs ~ r, 514

S se cuenta con cos pozos de observacion, llevados hasta el acuifero artesiano,
separadas las distancias ry y r» . del gje del pozo, es posibie calcular el coeficiente de



permeabilidad del acuifero, mediante’

q r
k = Lnt
2rib(h,-h,) ', (5:15)

Donde
h,  Nivel del agua en ei pozo de observacion 1.
h, . Nivei del agua en el pozo de cbservacion 2.
La ecuacion (5.15) resulta mas comoda de aplicar respecto a la (5.14) ya que no

se requiere conocer el radio de influencia del pezo (R), para calcular el coeficiente de
permeabilidad dei acuifero
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PRUEBAS DE PERMEABILIDAD DE CAMPO
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-Exploracion y muestreo de suelos para proyectos de cimentaciones
PEMEX, 1976.

-Manual de mecanica de suelos
Secretaria de Recursos Hidraulicos, 1970.

PRUEBA DE PERMEABILIDAD DE LEFRANC



Generalidades. Esta prueba permite determinar la permeabilidad iocal de suelos y
rocas muy fracturadas localizados abajo del nivel freatico. Para la medicién de la
permeabilidad de rocas sanas la prueba Lugeon es mas apropiada sobre todo en la
exploracion para boquillas de presas. Para la determinacidn de permeabilidad en zonas
grandes se utilizan las pruebas de bombeo

La prueba Lefranc en inyectar o extraér agua de una perforacidon con una carga
hidraulica pequeria y medir el gasto correspondiente; la carga hidraulica puede ser
constante o variable segun el tipo de suelo; en general en suelos permeables (k > 10
cm / seqQ) como arenas y gravas la prueba se hace de inyeccidn y carga constante y en
suelos poco permeabies (k < 10™ cm / seg) como arenas finas, limos y arcullas se hace la
pruebha de extraccion con carga varnable

Equipo £l equipo necesario para la prueba de inyeccién se muestra en la figura
55. esta integrado con a) un tanque para suministrar un gasto constante, b) un tanque
de volumen conocido para medir el gasto, ¢) tuberia de conduccion, d) una sonda
eléctrica para determinar la posicidn del nivel de agua, e) adema metalico N en caso de
haberse usado en la perforacion vy f) un cono con una valvula de tres vias que permite el
paso del agua a la conduccidon y la medicidn del gasto usando el tanque de veolumen
conocido; puede usarse un tubo Venturi para medir el gasto.

imentacion
{Depc’)sito de W ]
nivel constante
Rebosadero

Dispositivo de gasto constante

H

.{J\I Valvula de agua para regular el

d gasto inyectado
Valvuia de tres vias
‘ J / R Recipiente de medicion
Sonda eléctrica o gasto
1 ——
Tubo delgado
Hi Ademe metélico N
Ho | Nivel estable
NE h,
H FIG 55 DISPOSICION DEL
_ EQUIPO PARA LA PRUEBA

- - LEFRANC DE INYECCION
CON CARGA CONSTANTE

-D-
El equipo para la prueba d bombeo o extraccion es todavia mas simpie, esta compuesto
por a) un tubo metalico cerrado en el fondo con el que se extrae agua de la perforacion
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bajandolo con un cable b) una sonda eléctrica para determinar la vanacion del nivel
dentro de la perforacion y ¢) ademe metidlico en caso de no haberse usado en la
perforacion.

Procedimiento de operacion. En ambas pruebas una vez instalado el equipo se coloca la
parte inferior del ademe a una distancia L del fondo de |la perforacidn que debe haber
sido hecha sin lodo; esta distancia serd nula para obtener la permeabilidad local
horizontal, luegc se mide la profundidad del nivel freatico ( Hy ) respecto a la parte
superior del ademe

En la prueba de inyeccion se llena el tanque y se abre la valvula de aguja y la de tres
vias para introducir un gasto constante en la perforacion, se mide con la sonda electrica
la vanacion del nivel del agua en la perforacién ( H, ) con el ttempo respecto a la parte
superior del ademe y se anota en la hoja de registro { capitulo G ), cuando se haya
estabilizado el nivel por 10 minutos se tendra el valor de la profundidad { H; } para el
gasto { q,) que se mide haciendo pasar €l agua al recipiente de volumen conocido ( V)
y tomando el tiempo ( t ) que tarda en llenarse. estos datos se anotan tambien en el
registro

Una vez medido el gasto se hace pasar el agua nuevamente a la perforacion mediante la
valvula de tres vias y se abre mas la valvula de aguja para incrementar el gasto Se
hacen vanas pruebas, generalmente cuairo, que se pueden realizar en unas dos horas
en la prueba de extraccidn se determina la posicion del nivel freatico como en el caso
anterior y se saca agua de la perforacidon con un recipiente de tubo, cerrado en la parte
inferior, para abatir el nivel del agua ( fig. 56 ) y se determina la posicidon del nivei del
agua dentro det ademe a diferentes tiempos para poder hacer la grafica recuperacion -
tiempeo. La medicion del nivel del agua dentro del ademe se hace respecto a la parte
superior del mismo.

Interpretacion. La interpretacién de estas pruebas se hace basandose en la Ley de Darcy
para las condiciones de flujo y de frontera impuestas en cada caso.

En la prueba de carga constante se obtiene la grafica cargas - gastos. Las cargas (h,)
se calcula con la expresion
h. = H(} - H.
donde
h, = carga hidraulica para un gasto q, , metros

Hg = posicion inicial det nivel freatico respecto a la parte superior
del ademe, metros

H, = posicion estable del nivel de agua dentro del ademe para un
gasto g, , metros

1
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h;

D

FIG. 56 PRUEBA LEFRANC DE EXTRACCION CON CARGA VARIABLE

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

Q=

Sl ke

donde

q. = es el gasto constante para la profundidad estable H; , m®/ seqg



V = volumen del recipiente, m?
t, = ttempo que tarda en llenarse, seg

De la grafica { fig 57 ) se puede determinar la permeabilidad aplicando la siguiente
expresion

donde:
k = coeficiente de permeabilidad m/seg
q, = gasto constante inyectado m® / seg
¢ = coeficiente de forma (tabla 12 ), m
h, = carga hidraulca
m = pendiente de larecta ( fig. 57 )
La relacion L / D, figuras 55 y 56. define la forma aproximada de |la cavidad en la que se

genera ef fluyo v con ello el valor del coeficiente ¢ ( tabla 12 ), también define si la
permeabilidad calculada corresponde a la vertical, horizontal o promedio

G(m’/seqg)

FIG. 57 GRAFICA TIPICA DE UNA PRUEBA LEFRANC DE CARGA CONSTANTE

TABLA 12



COEFICIENTE DE FORMA ( Ref. 23)

Relacion Forma de la Permeabilidad . Coeficiente
L/D cavidad local c

0 disco verticat c=2D
/L i
0« b < | esfera promedio ¢ = 27D ot
D VD 4
2l
T
L(Z=+(=+1D")
n(D (D_ )
| < L <4 elipsoide
D
horizontal
. 2xL
>4 citindro c = 7
L (e
o /‘))

De la prueba de carga variable se obtiene la grafica de recuperaciones - tiempo ( fig 58
} Las recuperaciones ( h, ) para cada tiempo se caiculan de igual forma que en el caso
anterior {h,=H, -Hp)

El coeficiente de permeabilidad se calcula con la expresidn:

donge
k = coeficiente de permeabilidad, m/seg.
hi . ha= recuperaciones en los tiempos t, y t; en metros.

ty, t> = tiempos en gue fueron hechas las mediciones para determinar h, vy hs,



seg

log. = legantmo natural

¢ = coeficiente de forma ( tabla 12 ), en metros.

D = diametro de la perforacion. figura 55, en metros.

hy

ty t- t

FIG 58 GRAFICA TIiPICA DE UNA PRUEBA LEFRANC DE CARGA VARIABLE

Se calculan varios valores de k tomando pares de puntos contiguos de la grafica
recuperacidon - tiempo y con ellos se obtiene un valor promedic de k.

E.03

Prueba de permeabilidad Nasberg

Generalidades. La prueba nasberg permite determinar la permeabllidad local en los
matenales no saturados se utiliza en rocas muy fracturadas y suelos, la medicion se
debe realizar en una perforacidén que no haya sido hecha con lodo.

Equipo El equipo que se requiere es el siguiente

a) sonda eléctrica, b) tuberia de conduccion, ¢) ademe N, d) medidor de gastos, que
puede ser un tubo Venturi o un dispositivo como el usado en la prueba Lefranc de carga

constante y e) tanque paia suministro de agua.

Procedimiento. Instalade el equipo de manera similar al de la prueba Lefranc se levanta
el ademe una distancia L encima de la base de la perforacion ( Fig. 59 ) y se determina

15



Ho , se sumirnistra agua a la perforacidn con un gasto constante, midiendo el nivel del
agua dentro de la perforacién; se anota en la hoja de registro { capitulo G ) la variacion
del nivel con el ttempo y cuando se haya estabilizado el nivel del agua durante 10
minutos se tendra la profundidad de equilibrio ( H, ) para el gasto suministrado ( g, ). se
hacen varias determinaciones con diferentes gastos para calcular el promedio de
permeabilidad.

Sonda eléctrira\ Q.
o e

Ademe

He

D

FIG. 59. PRUEBA DE PERMEABILIDAD NASBERG

tnterpretacion la permeabilidad se calcuta usando la expresion

16



donde

"

k, = coeficiente de permeabilidad local herizontal, m/seg

h; = H, - H = carga hidraulica de equilibrio, metros

g = constante suministrado, m*/ seg
D = diametro de la perforacion, metros

La férmula anterior es ap:icable para

|
25 < L < 100
D

y el radio { R) de influencia de la prueba es

o
|

SiL < Dla permeabilidad determinada es vertical y

s1 L > 4D sera hornizontal

123 Pruebas de bombso

Para estimar la permeabilidad de un manto potente de matenal permeable, cel que es
dificll obtener muestras nalteradas. es recomendable recurnr a una prueba de bombeg,
la cual se lleva a cabo perforando un pozo central de bombeo con ademe ranurado y en
forma concentnca, una serie de pozos de cbservacion , donde se colocan ademes
ranurados para observar directamente la superficie libre del cono de abatimiento creado
por el bombeo ( manto homogeneo ) o piezometros, con el objeto de conocer las
presiones de agua en toda la zona afectada ( manto heterogeneo ).

La interpretacion de la prueba y en particular, el calculo del coeficiente de permeabilidad
del medio supuesto homogénes pueden hacerse por medio de las formulas de Dupuit-



Thiem o de Theis-Lubin. que se aplican a escurmmientos en régimen permanente y
transitorio respectivamente. ambos métodos suponen que el pozo de bombeo abarca Ia
totalidad del manto permeable, sin embargo la prueba puede realizarse sin incurrir en
grave error con un pezo gue cubra soio parcialmente el manto,

a) Equipo
El equipo para realizar una prueba de bombeo es el siguiente:

Un ademe ranurado para el pozo de bombeo

Una bomba de pozo profundo

Un tanque amortiguador en la descarga de ta bomba, el cual constara de una malia de
acero, rellena de grava para disipar la energia del agua, asi como un medidor de gastos (
dei tipo vertedor triangular delgado y escala de ganche o venturi )

Canal para alejar de la zona bajo estudio el agua bombeada

Tuberias ranuradas para los pozos de observacion ¢ dos piezdémetros; 1as ranuras son
generalmente de 3 mm de ancho y 10 cm de longitud, y se encuentran distribuidas a
razon de 20 ranuras por metro.

Sonda de tipo eléctricc para medicion de los niveles en los pozos de observacidn o
plezometros.

Relo).

Herramientas diversas,

b) Procedimiento

Habiendo instalado en la zona de interés el conjunto de elementos necesarios para la
realizacion de la prueba, se empieza a bombear con un valor del gasto prefiado
despues de haber anotado los niveles iniciales de agua en los pozos de observacion o
plezometros. Durante los primeros momentos de bombeo es necesario tomar lecturas
continuas de los niveles, con objeto de disponer de datos suficientes durante la etapa de
fluo transitcrio Posteriormente pueden aumentarse el intervalo de tiempo entre
mediciones En caso de querer interpretar los datos con base en la teoria de Dupuit, es
necesarc esperar, manteniendo el gastc de bombeo constante, a que el flujo de agua
sea permanente. lo cual significa que los niveles de la superficie de escurrimiento
alrededor del pozo de bombeo se mantengan constantes. Habiendo alcanzado este
estado. se suspende el bombeo . y se observa la recuperacion de los niveles de la
superficie de escurnmiento. 'En la misma forma que durante el inicio del bombeo, se
toman lecturas continuas de dichos niveles durante |la etapa transitoria

Habliendose recuperadc ‘otalmente e! nivel de agua alrededor del pozo de bombeo, se
vuelve a bombear agua, perc con valor del gasto diferente al inicial, y se prosigue con la
misma secuencia de operaciones.

Segun que se usen los pozos de cobservacion o piezometros, se registran los datos en
las lammnas 13014



c) Iinterpretacion de las pruebas

Los datos de las pruebas se interpretan segun el método de Theis-Lubin para el flujo
transitorio y de Dupuit para el flujo establecido Los resultados arrojados por los dos
métodos son similares, pero el del flujo establecido tiene la desventaja de requerir
tiempos de bombeo muy targos para lograr la estabilizacién de niveles, suponiendo que
esta pueda lograrse efectivamente.

Matodo de Theis-Lubin

Este metodo se basa en las hipotesis siguientes:

El manto permeable es homogéneo, is6trope, de permeabilidad umiforme y extensién
mfinita

" El pozo central de bombeo atraviesa todo el espesor del manto acuifero y su radio es
muy pegueno. El agua fluye inmediatamente fuera de la zona abatida.

La formula de Theis-Lubin proporciona el valor de la transmisibilidad, T , de un manto,
conoclendo el valor del gasto constante de bombeo, q , y del abatimiento, A, del nivel
freatico. en un pozo, a una distancia R del pozo central, después de cierto tiempo de
bombeo. t La transmisibiidad, t , es el producto del coeficiente de permeabilidad
horizontal del terreno, K | por el espesor, H , del mante permeable, T = KH.

La férmula de Theis-Lubin es la siguiente-

(]
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COMPACTACION

I. INTRODUCCION

Se entiende por compactacién de los suelos el mejoramiento artificial de sus
propiedades mecanicas por medios mecanicos.

Tanto en la compactacién como en la consolidacién se da un proceso de reduccién de
vacios; pero, mientras que en le proceso de consolidacion esa reduccién, debida a la
aplicacion de cargas estaticas, es relativamente lenta, en el proceso de compactacion la
reduccién de vacios, debida a la aplicacidon de cargas estaticas o dinamicas, es mas o
menos rapida,

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

Ciertas experiencias, realizadas en los primeros afios de la aplicacion de las técnicas
modemas de compactacién, indicaron que existe una correlaciéon entre peso volumétrico
seco y la o las propiedades del material que se requiere mejorar. Sin embargo esa
cofrelacion 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 anos treintas realizo la construccién de presas para el
Departamento Hidraulico de los Angeles, California , en donde desarrolld los principios
de la compactacién y los publico en la revista “ Engineering News-Record®. En su honor
las pruebas comunes de compactacidén se denominan comunmente pruebas Proctor de
compactacién. El establecid que la compactacion basicamente es funcidn de cuatro
variables: 1) Peso especifico seco, y4, 2) Contenido de agua, ©%, 3) Energia
especifica, y 4) Tipo y caracteristicas del suelo ( graduacién, presencia de minerales de
arcilla, etc. ).

E! proceso de compactacién puede ilustrarse mejor considerando la prueba comun de
compactacion 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 estandar, dadas mas adelante, pero variando el contenido de agua del material.
Para cada contenido de agua se obtiene su respectivo peso especifico seco. Cuando
quedan determinados los pesos especificos secos para cada ensaye se grafican contra
los contenidos de agua, con lo que se obtiene una curva llamada curva de
compactacion, aun esta curva ( curva A ). Se puede notar que ia curva de compactacion,
adan con contenidos altos de agua, nunca alcanza la curva para 100% de saturacion



(lamada curva de saturacion). El punto maximo ( ysmax ) para la prueba; su
correspondiente contenido de agua es conocido como * contenido de agua optimo “. La
curva B es la curva de compactacién obtenida con la prueba Proctor modificada, que
utiliza una mayor energia de compactacion. El caso es que, incrementando la energia de
compactacion, el peso especifico maximo tiende a incrementarse, como es de esperarse,
pero disminuye el contenido éptimo de agua. La curva dibujada a traves de los puntos
pico de varias curvas de compactacion para diferentes energias especificas se
denominan “ lineas de éptimos “, la cual es paralela a la curva de saturacidn.

La figura 2 muestra algunas curvas tipicas de compactacién para diferentes tipos de
suelo, obteniéndose con la prueba Proctor estandar.

. PROCEDIMIENTOS PARA COMPACTAR
1 PROCESOS DE COMPACTACION DE CAMPO

la energia 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 duracidon de los mismos.
Estas formas son:

a) Por presién
b) Porimpacto
¢) Por amasado
d) Por vibraciéon

I.1.1 COMPACTADORES POR PRESION
RODILLOS LISOS METALICOS

Cuando estos equipos inician la compactacién de una capa en el area de contacto es
mas 0 menos ancha y se forma un bulbo de presidn de una cierta profundidad. Conforme
avanza la compactacion el ancho del area de contacto se reduce, y por lo tanto también
se reduce la profundidad del bulbo de presion y aumentan los esfuerzos de compresion
en la cercania de la superficie. Estos esfuerzos son con frecuencia suficientes para
triturar los agregados en materiales granulares, e invariablemente causan la formacién
de una costra en ia superficie de la capa, lo que se conoce como encarpetamiento. El
efecto de la compactacion de los rodillos lisos se reduce considerablemente a medida
que se profundiza en la capa compactada y el efecto de la compactacion se produce d
arriba hacia abajo.

Los rodillos lisos tienen su campo de aplicacidn circunscrito a los materiales que no
requieren concentraciones elevadas de presion, por no formar grumos O no requerir
disgregado; por lo general son arenas y gravas relativamente limpias. Cuando se utiliza
solo el rodillo liso en arcilla y limos plasticos es comun que al cabo de un cierto nimero
de pasadas lleguen a presentarse fracturas en la parte superior de la capa, debido a la
rigidez que esta zona adquiere por excesiva compactacion, en comparacion con el lecho



inferior de la misma capa, menos compactado, que adquiere una resistencia
relativamente baja.

RODILLOS NEUMATICOS

La accién compactada del rodillo neumatico tiene lugar fundamentalmente por la presion
que transmite a la capa de suelo tendida. Sus bulbos de presién son semejantes a los de
los rodillos metalicos , pero el area de contacto permanece constante por lo que no se
produce el efecto de reduccién 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 presién de
inflado; su forma es mas o menos eliptica. La presion que se transmite no es
rigurosamente uniforme en toda el area de aplicacién, pero para simplificar suele
hablarse de una presion media de contacto. Para lograr una aplicacion mas o menos
uniforme de la presion 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 disposicion tal que deje a ambos lados 2/3 de huella libre entre las
superposiciones. Podria pensarse que la eficacia compactadora crece de manera
indiscriminada con la presién de inflado, pero esto no es del todo cierto, pues si la
presibn 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 particulas de suelo y a su mezclado. El acabado superficial de las
capas compactadas con rodilios neumaticos suele tener una rugosidad suficiente para
garantizar una buena liga con la capa superior.

Los rodillos neumaticos se usan principalmente en los suelos arenosos con finos poco
plasticos, en los que no existen grumos cuya disgregacién requiera grandes
concentraciones de presion, como las que producen los rodillos pata de cabra. En limos
poco plasticos también son eficientes los rodillos neuméticos.

I.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 ultimos, lo que produce
efecto de impacto sobre la capa de suelo que se compacta. Este es un rodillo metélico
en el que se han fijjado unas salientes en forma aproximada de una piramide rectangular
truncada.

Estas pirdmides no son de la misma altura pues hay unas mas altas que otras. Estas
salientes han sido disefadas de tal manera que el area de contacto se incrementa con la
penetracion, ajustdndose automaticamente la presién a la resistencia del suelo
compactado. El diserio 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 a



posibilidad de estratificacién en los temraplenes, esto es de importancia en corazones
impermeables de presas.

El rodillo de impacto es uno de los mas versatiles equipos de compactaciéon. Este equipo
tiene su mejor rendimiento en suelos finos con abundante contenido de grava y quijarros
o en suelos finos residuales que contengan fragmentos de roca parcialmente
intemperizados.

PISONES
El empleo de estos equipos esta restringido a areas pequeirias.

Los pisones pueden ir desde los de tipo mas elemental, de caida libre y accionados a
mano, hasta aparatos bastante mas complicados movidos por compresién neumatica o
por combustién interna.

Los pistones de caida libre pueden ser desde simples mazas unidas a un mango y
accionadas por una persona, hasta mazas de 2 6 3 toneladas que se izan con cables y
se dejan caer desde uno o dos metros de altura. Estos modelos pesados, accionados
por una maquina apropiada, se han usado con éxito en la compactacién de grandes
fragmentos de roca.

Los pistones neumaticos o de explosion se levantan del suelo por la reaccién que elios
mismos generan al funcionar contra el propio suelo, lo que basta para elevarios 15 6 20-
cm. Se les considera apropiados para compactar suelos finos.

I1.11.3 COMPACTADORES POR AMASADC
RODILLOS PATA DE CABRA

Estos compactadores concentran su peso sobre el area de contacto de un conjunto de
puntas de forma variada, que penetran al suelo, ejerciendo presiones estaticas muy
grandes en los puntos en que estas protuberancias ejercen su accién. 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 compactacion
adicional; en una cierta profundidad pequena, la superficie queda siempre distorsionada
pero se compacta bajo la siguiente capa que se tienda.

La presidon que ejerce el rodillo pata de cabra al pasar con sus vastagos sobre el suelo
no es uniforme en el tiempo; los vastagos penetran ejerciendo presiones crecientes, las
cuales llegan a un maximo en el instante en que el vastago esta vertical y llega en su
maxima penetracién; a partir de ese momento la presion disminuye hasta que el vastago
sale. Ademas, la accion del rodillo es tal que hace progresar la compactacién de la ¢capa
de suelo de abajo hacia armriba; en las primeras pasadas las protuberancias y una parte
del tambor mismo penetran en el suelo, lo que permite que la mayor presién 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 vastago. A esta peculiar manera de compactar
se le denomina accién de “ amasado “.



Al aumentar el numero de pasadas del equipo la parte inferior de la capa va adquiriendo
mayor resistencia, lo que impide la penetracion del rodillo y de sus vastagos, que asi van
compactando el suelo suprayacente. El procesc puede llegar a un limite en el que el
rodilio “camina” sobre el suelo y transmite todo su peso a través de los vastagos, pero
sin que haya contacto entre el tambor y el suelo propiamente dicho. El rodilio pata de
cabra produce dos efectos muy deseables en los terraplenes de suelos finos
compactados, que son una distribucién uniforme de la energia de compactacion en cada
capa y una buena liga entre capas sucesivas.

Los rodillos pata de cabra rinden sus mejores resultados en suelos finos. La
concentracién de presion que producen los vastagos se ha revelado muy util para la
rotura y disgregacion de los grumos que se forman en las arcillas homogéneas por la
accion de fuerzas de naturaleza capilar entre sus particulas. En suelos finos no
homogéneos, con diferentes rangos de tamanos, la accién 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 fa siguiente, lo que
elimina la tendencia a la laminacién. En arcillas blandas francas, ademas de que tiene la
posibilidad de eliminar grumos, el rodillo pata de cabra resulta muy conveniente por la
accion de amasado ya descrita. En épocas recientes incluso se ha combinado la accién
de los rodillos pata de cabra con la vibracion, para incrementar la concentracion de
fuerzas sobre &reas pequefias 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 DE REJILLAS

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
disgregaciéon, pero en realidad ha dado resultado en una gran variedad de suelos,
incluyendo arcillas homogéneas o0 mezclas de arenas, limos y arcillas, con abundancia
de finos. Suelen lastrarse con bloques de concreto o arena himeda para elevar su
presion de contacto.

RODILLO SEGMENTADO

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

El rodillo segmentado se ha -utilizado sobre todo con materiales que requieren
disgregacion, pero su uso se ha extendido a varios tipos de suelo, incluso las arcillas no
muy plasticas.



i.1.4 COMPACTADORES POR VIBRACION
RODILLOS VIBRATORIOS

Estos rodillos funcionan disminuyendo temporalmente la friccidon interna del suelo. La
vibracion provoca un reacomodo de las particulas que da por resultado un incremento
del peso volumeétrico del suelo.

Estos rodillos pueden producir un gran trabajo de compactacién en relacién a su peso
estatico ya que la principal fuente de trabajo es ia fuerza dinamica de compactacion.

Como la resistencia de los suelos plasticos depende de la cohesidn, la eficiencia de
estos rodillos esta 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 vibracién 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 rigido para obtener efecto de amasamiento.

.2 OBJETIVOS DE LAS PRUEBAS DE COMPACTACION

los procesos de compactacidn de campo son en general demasiado lentos y costosos
como para reproducirios a voluntad, cada vez que se desee estudiar cualesquiera de’
sus detalles; no proporcionan un modo practico de disponer de una herramienta de
analisis, estudio e investigacién, tal como lo requiere el problema de la compactacion de
suelos, con sus muchas complicaciones y complejidades. Asi, la tendencia a desarrollar
pruebas de laboratorio que se reproduzcan facil y econdmicamente aquellos procesos:
debidé de ser obvia para cualquiera que se interesa ( e interese ) en racionalizar las!
teécnicas de campo y en conocer mas 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 informacion para planear un adecuado tren de trabajo de campo.

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

I.3.  PROCEDIMIENTOS DE COMPACTACION EN EL LABORATORIO

Las pruebas de compactacion que se realizan en el laboratorioc pueden agruparse en
alguno de los siguientes casos:

a) Pruebas estaticas
b) Pruebas dindmicas



¢) Pruebas por amasado
d) Pruebas por vibracion

1.3.1 PRUEBAS ESTATICAS
PRUEBA PORTER

En esta prueba se compacta al suelo colocandolo dentro de un molde cilindrico de 15.24
cm {( 6" ) de diametro; el suelo se dispone en tres capas acomodandolo con 25 golpes de
una varilla con punta de bala, lo que no significa una compactacidén intensa, pues la
varilla es ligera y la altura de caida es la minima utilizable por el operador para una
manipulacion comoda. la compactacién propiamente dicha se logra al aplicar al conjunto
de las tres capas una presion de 140.6 Kg. / cm?, la cual se mantiene durante un minuto.

PRUEBA PORTER SOP

Este método de prueba sirve para determinar el peso volumétrico seco maximo y la
humedad dptima en suelos con particulas gruesas que se empiean en la construccion de
terracerias; también se puede efectuar en arenas y en materiales finos cuyo indice
plastico sea menor de seis. El método consiste en preparar especimenes con material
que pasa la malla de 25.4 mm ( 1), a los que se agregan diferentes cantidades de agua
y se compactan con carga estatica. Una vez preparado el material, el procedimiento de
prueba es como sigue:

1) Coléquese el material preparado dentro del molde en tres capas; con la punta de la
varilla metalica de 1.9 cm ( %4 “ ) de diametro y 30 cm de longitud, désele a cada una de
las capas 25 golpes, uniformemente distribuidos.

2) Al terminar la colocacién de la dltima capa, tdmese el molde que contiene el material,
coléquese en la maquina de compresion y compactese el material aplicando lentamente
carga uniforme, de manera que se alcance en un lapso de 5 minutos la presién de 140.6
kg. / cmz, equivalente a una carga de 26.5 toneladas, aproximadamente; manténgase
esa carga durante un minuto y hagase la descarga en el siguiente minuto. Al llegar a la
carga maxima revisese la base del molde; si esta ligeramente humedecida, el material ha
alcanzado la humedad éptima de compactacion y su peso volumétrico seco maximo.

3) Si al llegar a la carga maxima no se humedece la base del molde, la humedad con
que se prepard la muestra es inferior a la optima; por lo tanto preparese otra fraccién
representativa del material y adiciénesele una cantidad de agua igual a la del espécimen
anterior mas 80 cm’.

4) Repitanse los pasos 1 y 2 en este material ya preparado. Preparense los
especimenes 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
maxima.

5) Si antes de llegar a la carga maxima se humedece la base del molde por haberse
iniciado la expulsién de agua, la humedad con que se preparo la muestra es superior a la



6ptima. En este caso procédase como en el parrafo 3, pero en vez de adicionar 80 cm®
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 maxima.

6) Al terminar la compactacién del espécimen preparado con la humedad Optima,

quitese el molde de la maquina de compresién y determinesele la altura { he ), restando
la altura total del molde la altura entre la cara superior del espécimen y e! borde superior
del molde; registrese este valor en cm, con aproximacién de un décimo de milimetro.

7) Pésese el molde de compactacién que contenga el espécimen compactado y anbtese
dicho peso, en kilogramos, con aproximacién de un gramo.

8) Saquese el espécimen del cilindro, cortese longitudinalmente y de la parte central
obténgase una muestra representativa y efectUese en la muestra la determinacion del
contenido de agua, anotando su valor.

1.3.2 PRUEBAS DINAMICAS

PRUEBA DE COMPACTACION POR IMPACTO TIPO PROCTOR. PRUEBA PROCTOR
(AASHO) ESTANDAR

Con esta prueba se determina la relacidén entre el peso volumétrico y el contenido de

agua de los suelos. Existen 4 altenativas de prueba:

- Método A. Molde de 4", suelo que pasalamalla#4 , E =

- Método B. Molde de 6”, suelo que pasalamalla#4 ,E=

- Método C. Molde de 4", suelo quepasalamallade3/4" E=

- Método D. Molde de 4, suelo que pasalamallade3/4° E=

Preparacién 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 fraccion de
suelo que se necesite para el ensaye. Se seca al aire |0 necesario para
facilitar su disgregacion.

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 nimero 4

5) Obtener contenido de agua
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6)

7)

8)

Como la curva peso volumétrico seco-contenido de agua debe definirse entre 6 u
8 puntos (la mitad de ellos abajo del contenido 6ptimo de agua y la otra mitad
armriba ), preparense 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 buena mezcla del agua y los finos. Si la plasticidad es
alta debera almacenarse el material por lo menos dos dias. Las porciones de
suelo deberan diferir en su contenido de agua de un espécimen a otro en dos
puntos de porcentaje aproximadamente. Utilicese agua de buena calidad y
mézclese al suelo con atomizador.

Pésese el molde Proctor con la placa - base adosada.

Coléquese el collarin de extension sobre el molde.

Procedimiento de prueba

1)

2)

3)

4)

Se detallara el método A:
Seleccidnese una de las muestras representativas de 3 Kg.

Dividase la muestra en le nimero de porciones que se requiera, segun las
capas que vayan a disponerse en el molde de 10.16 cm (4" ) de diametro; en
le caso presente ser&n 3 capas. Ei molde tendra instalada su extension y debera
llegarse a un espesor total compactado de 13 cm. Compactese cada capa con
25 golpes del pisén ( 5.08 cm de diametro y 249 kg. de peso ) y
distribuyéndolos uniformemente y con la altura de caida de 30.48 cm ( 127 ).
Durante la operacion el molde debera apoyarse en una base rigida. Después
de la compactacion, remuévase la extension del molde y enrasese el suelo
compactado, utilizando la regla metdlica. Pésese el conjunto y réstese la tasa del
molde, para tener el peso hiumedo del material. Dividase entre el volumen del
molde, para obtener el peso volumétrico de la masa de suelo (yn ).

Retirese el material del molde, sin desmoronario y dividase el espécimen en dos
porciones segun un plano vertical por el centro de la seccién transversal. Tomese
una muestra representativa de una de las caras del corte y determinese el
contenido de agua del suelo.

Continuense 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 hamedo del suelo.

PRUEBA DE COMPACTACION

1)

2)

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 humeda.

Se revuelve perfectamente el material, tratando de que el agua agregada se
distribuya uniformemente,
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3)

4)

5)

6)

7) -

8)

9)

10)
11)

12)

Usando el cuchardn se vacia en el cilindro Proctor, previamente armado con su
extension, material suficiente para obtener una capa floja de unos 8 cm de
espesor.

Esta capa se compacta mediante 20 golpes de piston { de & cm de diametro y
2.75 kg. de peso ), procurando repartirios en toda su superficie y usando la guia
metalica ( de 48 cm de longitud ) para que la altura de caida sea la misma. Los
golpes del piston se dan levantando éste hasta el nivel superior de la guia y
dejandolo caer libremente.

Se vuelve a vaciar material en el cilindro para tener una segunda capa que,
agregada a |a primera, dé altura total de unos 11 6 12 cm, compactandola del
modo que la primera.

En idéntica forma, se procede con la tercera capa, procurando que una véz
compactado el material, la superficie esté 1 6 2 cm arriba del ensamble en la
extensién.

Al terminar la compactacion de las tres capas, con una espatula de cuchillo se
recorre el perimetro exterior de la extension para despegar el material y se quita
cuidadosamente la extension, 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
platilo de la bascula, aproximando la lectura hasta los 5 g. El peso obtenido
se anota en el registro de calculo.

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

Se-desarma el cilindro Proctor con objeto de extraer facilmente el material.

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

Todas las capsulas gue contienen la muestra himeda de cada ensayo se colocan
dentro de un homo a 110° C. durante 18 horas como minimo. Transcurrido este
lapso se retiran del homo, dejandolas 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

12



Con este método de prueba se determina el peso volumétrico seco maximo y la
humedad éptima en suelos finos plasticos, con particulas menores de 2 mm.

Preparacién de la muestra

1)
2)

3)
4)
5)

6)

Identificar el material

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 disgregacion.

Disgregar grumos.
A la muestra disgregada manualmente se le criba por la malla numero 10.
Obtener contenido de agua.

Como la curva peso volumeétrico seco-contenido de agua debe definirse entre 8 u
8 puntos ( la mitad de ellos abajo del contenido optimo de agua y la otra mitad
arriba ), preparense las mismas porciones de suelo en recipientes con ei
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 deberan
diferir en su contenido de agua de un espécimen a otro en dos puntos de
porcentaje aproximadamente. utilicese agua de buena calidad y mézclese al
suelo con atomizador.

Procedimiento de prueba.

1)

2)

3)

4)

Con el molde ajustado a su base y provisto de su extensién, coloquese en él la
cantidad que se requiera de suelo en su estado suelto. La colocacion del suelo
dentro de! molde debera hacerse en el nimero de capas que se necesite { por lo
comun cinco ); nivélese cada capa presionandola ligeramente con un pistéon de
hule.

Después de ajustar apropiadamente el resorte del pisén, insértese en el émbolo
del pison y presionese hasta que el resorte se comprima hasta su tope. Quitese la
presion , cambiese ligeramente de posicién el émbolo y repitase la operacién,
repartiendo asi la presion aplicada de manera uniforme en la superficie de cada
capa, hasta completar el numero de aplicaciones necesarias.

Repitase este procedimiento para cada capa; procurese que la capa superior
sobresalga del molde por lo menos 1 ¢m ( entrando en la extensidon metalica del
mismo ).

Trasladese del conjunto del molde al aditamento para retirar la extension;
presidonese firmemente el émbolo del propio aparato y, a la vez, accionando el
mecanismo extractor, suéitese el collar metalico del molde y del suelo
compactado.
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5)

6)
7)

8)

9)

10}

Quitese el molde de su base y enrasese con cuidado su borde superior con una
regla metdlica. Verifiquese también con la regia el enrasamiento del borde inferior
del molde.

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

Extrdigase la muestra del molde utilizando el extractor y coléquesela en un
recipiente apropiado para introducirla al homo y determinar su contenido de agua.

Compactense otros especimenes con contenidos de agua crecientes, hasta que
el peso humedo de la muestra valla creciendo, hecho que sefala que se ha

sobrepasado el contenido de agua dptimo.

Calculese el peso volumétrico seco correspondiente a cada contenido de agua,
mediante la f&rmula

- ¥Ym
¥ 1+

y dibdjese la curva de compactacion para obtener el peso volumétrico maximo y
el contenido 6ptimo de agua.

Se desea, cambiese el procedimiento de compactacién variando el nimero de.
aplicaciones del pisén por capa, la presion por capa o el numero 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 compactacion de campo.

Procedimiento

1)

2)

En los siguientes incisos se describe el procedimiento normal de fabricacidén del
espécimen para suelos y agregados con finos que posean suficiente cohesién

_ natural para mantener a los especimenes intactos durante los procesos de

prueba. Los materiales sin cohesion, tales como agregados para bases, requieren
del uso de canastillas de papel como ayuda para poder manejarios sin que sufran
alteraciones.

Coléquese el molde en el collarin con mango, que tiene un disco de hule de 10.00
cm (3-15/ 16" ) de diametroy 0.32 cm ( 1/ 8 “ ) de espesor, pegado a la placa.
Ajustese el molde para dejar un espaciamiento de 0.32 cm ( 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. Péngase
en su lugar la extensién con embudo y el molde sobre la placa giratoria del
compactador y atomillese.
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3)

4)

S)

6)

7)

8)

9)

.1

Coléquese una muestra bien mezclada en el alimenfador, con el material suelto y
bien distribuido a lo largo de toda su extension.

Echese a andar el compactador y ajustese la presién del aire del compactador a
1.05 Kg. / ecm® (15 Ib / in? ), lo cual equivale a una presién en el pisén de
aproximadamente 16.85 kg / cm® ( 240 Ib / in? ). Espérese hasta que el pisén
alcance su posicion mas baja antes de colocar al material en el molde.

Con una espatula vallase depositando el material del alimentador en el molde de
manera que se cubra su fondo; el resto de la muestra se vaciara en 20 partes
iguales, una en cada aplicacion del pison; después proporcidnense 10
aplicaciones mds para asentar y nivelar todo el material. Levantese y limpiese el

pisdn y coldéquese un disco de hule de 10 cm de diametro en la parte superior del
espécimen. Si durante todas las operaciones anteriores la presién de 1.05 kg /
cm? resultd excesiva y produjo levantamiento del material alrededor del pisén,
podra bajarse dicha presion. ‘

Afléjese el molde dentro del collarin con mango, manipulando los tomillos, bajese
el pison e increméntese la presion del aire hasta obtener una presion en el pisén
de 24.6 kg / cm® (350 1b/in? ), lo que nomalmente se logra con una lectura de
1.48 kg / cm? (21 1b/in’ } en el mandmetro que mide la presién del aire.

Las arcillas pueden requerir presiones de compactacion menores, pues en ellas el
pisén penetra con facilidad; en estos casos la penetracion del pisén debera ser el
factor que se observe; se debe buscar que no seamayorque 0.84cem (1/4*%).
Apliquese 100 veces el pison al espécimen,

Si_ antes de las 100 aplicaciones aparece agua libre en la base del molde,
deténgase el proceso de inmediato y andtese el numero de aplicaciones.

COMPORTAMIENTO MECANICO DE SUELOS COMPACTADOS

SUELOS FINOS PLASTICOS

I1.1.1 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 compactacion, de la energia aplicada del tipo de
suelo y del contenido de agua. Por ejemplo, en el caso de las arcillas las investigaciones
han demostrado que cuando estas son compactadas con contenidos de agua abajo del
dptimo, la estructura de los suelos es esencialmente independiente de la forma y del tipo
de compactacion. A la humedad dptima, sin embargo, el tipo de compactacion 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 compactacion los suelos son
siempre floculentes, mientras que en la rama derecha la estructura del suelo se vuelve
mas orientada o dispersa. En al figura 4, por ejemplo, la estructura en el punto ¢ es mas
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 energia de compactacion el suelo
tiende a ser mas orientado que en el punto A; Del lado derecho, la estructura del suelo
en el punto D sera algo mas 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 meétodos de
compactacién que se utilizan, considerando un mismo nivel de energia, al compararios,
se espera que se deban unicamente a una diferencia en las estructuras, la cual seria
atribuible sélo a diferencias en la magnitud de las deformaciones angulares inducidas por
el método de compactacion. En el maximo grado de orientacion se logra por amasado y
el minimo por compactacion estatica.

A estructuras muy diferentes en el suelo corresponden propiedades fundamentales
también muy diferentes. Por otro lado, casi todos los procesos de compactacién de
campo mas usados, excluyendo la vibracién, incluyen en mayor o menor grado efectos
de amasado, en tanto que la compactacién estatica del laboratorio no puede
considerarse representativa de ningin método actual de campo y, por ende, el uso de
una prueba estatica de laboratorio para estudios de suelos con fines de proyectar una;
estructura de tierra deberd cuestionarse seriamente. En el campo, el rodillo pata de
cabra produce mayor orientacion de particulas que el neumatico.

SOLICITACIONES EN EL MATERIAL COMPACTADO

Al aumentar la energia de compactacion, el aumento del peso volumétrico sera tanto-
mayor cuanto menor sea el contenido de agua del suelo; cualquier incremento de
energia que se aplica a un suelo con contenido de agua superior al 6ptimo se utiliza en
producir deformacién angular, pero no reduccion de volumen; esto se debe a que un
suelo con contenido de agua alto es mas deformable y tiene bajo contenido de aire y por
tanto, fase fluida menos compresible.

'PREPARACION DEL SUELO

Como se detallara mas adelante, el rehuso y no lograr una homogénea compactacion vy,
por ende, en el comportamiento mecanico de los suelos compactados.

1.1.2. PERMEABILIDAD

La permeabilidad de un suelo compactado depende de su relacion de vacios, de su
estructura y de su grado de saturacidon. la permeabilidad puede relacionarse con el
cuadrado de la relacion de vacios del suelo.

Para una misma energia, la permeabilidad de un suelo compactado disminuye al
aumentar el contenido de agua y alcanza un minimo proximo al contenido de agua
optimo; si incrementamos la energia utilizada el coeficiente de permeabilidad disminuye
porque baja la relacion de vacios del suelo ( incrementandose con ello el peso
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especifico seco ). E!l 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 mas alto para contenidos de agua abajo del 6ptimo, que para contenidos arriba
del 6ptimo.

La estructuracion es el factor que mas afecta a la permeabilidad de un suelo
compactado. A mayor contenido de agua y a mayor distorsidn producida por la
compactacion ( a lo que comresponde mayor orientacion en las particulas ) se obtiene
menor permeabilidad y las diferencias por este efecto son muy importantes.

La figura 6 muestra las diferencias de permeabilidad que se obtuvieron para un suelo
que se compactd en el campo con rodillo pata de cabra y en el iaboratorio con un
compactador de amasado, llegando siempre al mismo peso volumétrico seco con el
mismo contenido de agua.

1.1.3 COMPRESIBILIDAD Y EXPANSION

Cuando un suelo arcilloso cambia de volumen existen dos componentes de deformacion
a nivel estructural. En primer lugar, la correspondiente a variaciones de las distancias
entre las particulas con grado de orientacidén constante, y en segundo la que ocurre por
reducciones de las distancias medias de las particulas, sin que cambie su distancia
minima por aumento de grado de orientacion. :

Si se compactan dos muestras de un suelo arcilioso con los mismos métodos y energias
de compactacion y al mismo peso volumétrico seco, pero empleando en un ¢aso una
humedad menor que la 6ptima 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 compactd en el lado humedo ( muestra 2 ) exhibe
una curva de compresibilidad con la forma tipica 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 diria compuesta de dos curvas
convencionales. En suelos que se compactaron por amasado, se ha observado que la
presién a la que aparece la transicion, con variacién brusca de pendiente, es ligeramente
menor que el esfuerzo de compactacion. Al parecer el aumento del coeficiente de
compresibilidad ( pendiente abrupta ) se debe al predominio de la tendencia a la
aproximacién de las particulas con aumento del grado de compactacion.,

En segundo lugar, bajo presiones pequenias, el coeficiente de compresibilidad del suelo
compactado en el lado seco es menor que el del suelo que se compactdé en el lado
humedo, pero esta situacidn se invierte bajo presiones grandes. Esto se debe a que bajo
poca presion ocurren cambios insignificantes en el grado de orientacion de las particulas
de las dos muestras, y al ser mayor en la muestra 2 la distancia minima entre particulas,
la resistencia que oponen para aproximarse es mas grande en esta muestra que en la 1;
bajo grandes presiones, en la muestra 1 ( del lado seco ) ocurren deformaciones
volumeétricas debidas al aumento del grado de orientacion de las particulas por colapso,
que no tienen lugar en la muestra 2. Bajo presiones muy altas ambas muestras llegan a
la misma relacién de vacios, pues en las dos llega a una estructuracion similar.
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La expansion de arcillas compactadas con contenidos de agua abajo de la humedad
optima, es grande; cuentan con una deficiencia relativa de agua y por eso tienen la
tendencia de absorber agua y expanderse mas que las compactadas con contenidos de
agua por arriba de lo 6ptimo. La expansibilidad crece con la energia de compactacion.
Los suelos compactados con contenido de agua abajo del éptimo son, en general, mas
sensibles a los cambios de ambiente. io contrario sucede para la contraccidén, como se
muestra en la figura 8, donde se observa que los suelos compactados con contenidos de
agua arriba del 6ptimo, tienen una contraccion mas alta. También se observa en la figura
8 el efecto que tiene el método de compactacion en la contraccion del suelo.

IIl.1.4 RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE

La resistencia al desplazamiento relativo de las particulas de un suelo arcilloso depende
del esfuerzo normal efectivo y del valor medio de la distancia minima entre particulas, la
resistencia aumenta cuando dicho valor medio disminuye.

En los suelos finos compactados suelen desarrollarse presiones neutrales negativas, una
vez que la compactacion a sido terminada. estas presiones negativas dependen
fundamentalmente del grado de saturacibn del suelo. Las presiones negativas
desarrolladas en el agua son mayores a menor grado de saturacion inicial y hacen que
sea tambien mayor la resistencia del suelo compactado y menor su deformabilidad.

COMPORTAMIENTO EN IsRUEBA RAPIDA (SIN CONSOLIDACION Y SIN DRENAJE)

Puesto que el grado de saturacién influye mucho en las propiedades de los suelos
compactados, la respuesta de una misma muestra en prueba triaxial rapida dependera
de si se la ensaya con el grado de saturacién que adquiere cuando se compacta, o de si
se satura a volumen constante antes de probarla. En el primer caso, |a resistencia es
funcion de la presién de confinamiento en la camara, pues la compresibilidad del aire
hace que la relacibn de vacios varie con tal presidn, en el segundo caso, el
comportamiento del suelo es independiente de la presién en la camara.

Las muestras compactadas con contenidos de agua abajo del éptimo tiene més
resistencia que las compactadas con contenidos de agua arriba de la humedad éptima.
La resistencia de un suelo con contenido de agua arriba de la humedad éptima también
depende un tanto del tipo de compactacion, debido al diferencias en la estructura del
suelo. Si se humedecen las muestras el cuadro cambia debido a la expansién,
especialmente para contenidos de agua abajo de la humedad éptima. la figura 10
muestra las curvas de resistencia para una arcilla compactada por amasado, para tres
diferentes energias de compactacion. las curvas muestran la resistencia definida como el
esfuerzo requerido para provocar 5 y 25% de deformacion.

COMPORTAMIENTO EN PRUEBA RAPIDA CONSOLIDADA
Algunas investigaciones indican que para una misma humedad de compactacion la
resistencia aumenta con el peso volumétrico, a mayor peso volumétrico en la

compactacion, resultard mayor la resistencia después de la consolidacion, al comenzar la
aplicacion del esfuerzo desviador, resultando asi menores presiones neutrales.
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A si mismo peso volumétrico de compactacion, la resistencia crece con la humedad de
compactacion; cuanto mas alta es la humedad de compactacion, mas compresible es el
suelo y mayor el peso volumétrico que se obtiene después de la consolidacion,
inmediatamente antes de aplicar el esfuerzo desviador, lo que conduce a mayores
resistencias.

COMPORTAMIENTO EN PRUEBA LENTA

A un contenido de agua de compactacion, constante, la resistencia en prueba lenta
crece con el peso volumétrico seco, por el menor espaciamiento que logran las
particulas. A peso volumétrico seco constante, la compresibilidad del suelo crece con el
contenido de agua de compactacion y por esta razén diminuye e! espaciamiento de las
particulas en el instante de la falla.

RESISTENCIA A LA EROSION INTERNA

la resistencia de los suelos finos compactados a la tubificacion y otros efectos de las
fuerzas de filtracion, depende de la trabazén entre sus particulas determinadas por la
geometria de la estructura y por la magnitud de las fuerzas electromagnéticas entre
particula. La compactacion de suelos del lado seco del dptimo produce bajo grado de
orientacién y alta permeabilidad. Si en tal caso ocurre flujo y se lava el suelo con agua
con baja concentracién de sales, aumentaran las fuerzas de repulsiéon entre particulas,
favoreciéndose en arrastre de las mismas. Si la compactacion se hace del lado de las
humedades mayores que la éptima se tiene, por efectos contrarios, menor
susceptibilidad a la tubificacion.

VALOR RELATIVO DE SOPORTE (V.R.S)

la figura 11 muestra la variacidén del valor relativo de soporte de una arcilla limosa con las
condiciones de compactacién; el valor relativo de soporte depende tanto del contenido
de agua como del peso volumétrico que se alcance. Para especimenes que se prueban
después de ser saturados se obtiene una curva parecida a la de compactacion, debido a
la absorcién de agua y expansién que sufre el espécimen durante la saturacién. La figura
muestra también la expansién que sufren los especimenes en funcidon del contenido de
agua con que se compactaron; se ve la conveniencia de compactar los suelos
expansivos en el lado himedo, 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 tixotrépicas se probé hasta la falla en
compresion simple con velocidades de aplicacion de la carga que variaron desde 5
minutos, hasta 10 dias, en dos series de pruebas, en un caso realizadas inmediatamente
después de la compactacién y en el otro caso tras un periodo de almacenamiento de 18
dias a humedad y peso volumétrico constantes. La resistencia se defini6 como el
esfuerzo desviador requerndo para causar al especimen una deformacién unitaria de
10%.
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En los especimenes que se probaron inmediatamente después de la compactacion se
produjo una disminucion 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 dias que en
la prueba estandar que dura aproximadamente 10 minutos.

En los especimenes que se probaron después de 18 dias de almacenamiento, ia
resistencia disminuyo algo con el tiempo de carga hasta un dia y después aumento
ligeramente hasta 10 dias, pero en este caso no se produjeron diferencias de mas de 4%
de 1a resistencia estandar.

El considerable aumento de resistencia para los especimenes en que se realizaron
pruebas largas inmediatamente después de su compactacién 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
.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 obtendra una curva esfuerzo-deformacion del tipo
plastico, 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-deformacion con linea discontinua que aparece en
la misma figura; al principio se necesita esfuerzo creciente para aumentar la
deformacién, perc una vez que se sobrepasa un valor maximo del esfuerzo, éste puede
disminuir sin que la deformacion deje de crecer ( comportamiento fragil ). Esta diferencia
de comportamiento puede expresarse en términos de comportamiento; en arena
compacta no solo es preciso vencer el rozamiento entre los granos, sino obligaros-a
girar y moverse, rodando uno sobre otros; sin embargo, una vez que se ha roto la
trabazon estructural compacta inicial, se facilita mucho su movimiento relativo. Por el
contrario, en arena suelta, la estructuracion inicial es floja e inestable y es facil iniciar el
movimiento relativo, pero éste va produciendo estructuras cada vez, mas cemradas y ia
resistencia de al arena va creciendo en forma paulatina hasta un cierto limite. Esta
estructura es practicamente 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 deformacion. El volumen de las arenas sueltas disminuye desde un principio,
a causa de la destruccion de las inestables estructuras iniciales. En las arenas
compactas hay al principio una ligera disminucidén de volumen por el aumento del nivel
general de esfuerzos, pero en seguida el proceso de deformacion produce un aumento
de volumen. En la figura se aprecia que la resistencia maxima que puede desarrollar una
arena compacta es mucho mayor que la que puede ofrecer la misma arena, suelta.
Naturalmente que no siempre son mas favorables las caracteristicas con que se
presenta la resistencia en las arenas compactas, por ejemplo, en arena sueita se
desarrolia siempre resistencia creciente, en tanto que la compacta exhibe una falla fragil,
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 tambien disminuye mucho respecto a la
de las arenas sueltas.

v. 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 compactacion. Este hecho puede notarse observando las figuras 2 y 3 que
muestran fa influencia del tipo de material en ia compactacion.

CONTENIDO NATURAL DE AGUA VS CONTENIDO DE AGUA DE COMPACTACION

Esto se refiere al contenide natural de agua que el suelo poseia antes de afadirle o
quitarie humedad para compactario, en busca del contenido éptimo o cuaiquier otro con
que se hubiera decidido realizar la prueba.

En los procesos de campo el contenido de agua original no sélo ejerce gran influencia en
la respuesta del suelo al equipo de compactacion, sino que también gobiema en gran
parte el comportamiento ulterior de la masa compactada. Aunque por lo general sblo
pueden lograrse cambios relativamente pequeros 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 6ptima para el proceso de compactaciéon 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 energia, a humedades
menores que la optima, sobre todo cuando se procede a compactar el suelo
inmediatamente después de la incorporacién del agua. En un suelo originalmente
bastante seco, el agua que se afada producira mayor diferencia inmediata entre las
condiciones de humedad interna y externa de los grumos, que en otro que originalmente
hubiese estado mas humedo.

PORCENTAJE DE AGREGADQOS GRUESQ O FINO

La figura 2 muestra la influencia de este factor. Se observa que se tiene, en general, una
menor eficiencia en la compactacion a mayor porcentaje de finos para un suelo dado.
también se observa en la figura la influencia de la graduacidon en la compactacion del
maternial. Entre mejor graduacién se tenga del suelo mas eficiente sera la compactacion.

COMPETENCIA DEL GRANO VS ENERGIA DE COMPACTACION
Un efecto que merece especial atencion es la degradacion estructural que sufren

muchos suelos gruesos por el proceso de compactacion, lo que se traduce en cambios
importantes en la granulometria, de manera que la que se obtiene en el campo no es ia
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misma que se obtuvo en el laboratorio, que se traduciria en diferencias de los resultados
de compactacién en campo y en laboratorio.

IV.2. POR PARTE DEL PROCEDIMIENTO DE PREPARACION DEL MATERIAL
SECADO PREVIO Y PROCEDIMIENTO DE SECADO

En los laboratorios, es comun presentar los resultados de las pruebas de compactacién
con base en graficas y4 - 0% ( peso volumétrico seco ws contenido de agua ). Estas
curvas son diferentes si las pruebas se efectitan a partir de un suelo relativamente seco
al que se va agregando agua o si se parte de un suelo himedo, que se va secando
segun avanza la prueba. Las investigaciones experimentales comprueban que en el
primer caso se obtienen pesos especificos 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 suelos finos plasticos con contenidos de agua inferiores al
optimo.

TAMANO MAXIMO DE PARTICULAS Y SUSTITUCION POR FRACCION 'EQUIVALENTE

El peso volumeétrico 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 fraccién gruesa el peso volumétrico aumenta al mejorar la’
distribucién granulométrica de dicha fraccién de gruesa. Por esta razdn es inadecuado el
procedimiento de compactacién de laboratorio en que la fraccién 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 proporcion 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 particulas o en los grumos del suelo. Las diferencias en la
distribucion de la humedad ejercen un efecto muy importante en la curva v4 - @ %,
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,
ta incorporacidén 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 propensidén a penetrar en ellos solo después de algun tiempo. Si el lapso
que se deja pasar entre la incorporacién, es largo, se permite la incorporaciéon uniforme
del agua a los grumos del suelo, con la consecuente disminucién de su humedad
superficial y el aumento de las presiones capilares.
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En los laboratorios es comun que se proceda a partir de un suelo relativamente seco; se
incorpora agua segun avanza la prueba y se deja pasar el tiempo suficiente tras la
incorporacion ( 24 horas ), para permitir la distribucién uniforme del agua en el suelo y
evitar que la humedad superficial de los grumos que pudiese contener el suelo sea
diferente a la intema.

RECOMPACTACION O REUTILIZACION DEL MATERIAL

En muchos laboratorios es practica comun usar la misma muestra de sueilo para la
obtencidn de puntos sucesivos de las pruebas de compactacion; ello implica la
continuada recompactacién del mismo suelo. Se ha visto que esta practica es
inconveniente en lo absoluto, toda vez que la experimentacién ha demostrado, que si se
trabaja con suelos recompactados los pesos volumétricos que se obtienen son mayores
que los que se logran con muestras virgenes 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
TAMANO DEL MOLDE

El tamafo del molde tiene influencia en el peso especifico seco obtenido para energias
de compactacidn comparables. Zeigler reporta los resultados de pruebas de
compactacion hechas en moides de 4 y 6 pulgadas en mezclas de gravas. En el molde
de 4 * se uso el método estdndar de compactacion, utilizando un pistén de 5.5 b y 25
golpes por cada una de las tres capas ( altura del molde = 12 * ), usando un tamano
maximo de compactacion similar, aplicando 74 golpes por cada una de las tres capas
empleadas ( altura del molde = 12 * ) y un pistén de 5.5. Ib. Se obtuvieron diferencias
entre los resultados obtenidos de los moldes utilizados, las que variaron
aproximadamente con la relacion area de friccion- area de la seccién transversal; en el
caso del molde de 4 “ esta relacién ( 4.58 ) fue mas grande que para el molde de 6 “
(3.05). Se llego a la conclusién de que el molde de 6 * fue mas representativo de las
condiciones de compactacion en el campo.

FORMA DEL MOLDE

Se entiende que la energia de compactacién 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 distribucién de la energia
de compactacioén.

FRECUENCIA EN LA APLICACION DE CARGAS

Las figuras 15 y 16 muestran la influencia de la frecuencia de operacion de un equipo
compactador en varios tipos de suelos. Se observa que hay una frecuencia en donde el
suelo alcanza su maxima densidad, por lo tanto la frecuencia en la aplicacién de las
cargas es un factor importante que hay que tomar en cuenta.
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CONDICIONES QUE INFLUYEN EN LOS RESULTADOS
DE LAS PRUEBAS DE COMPACTACION DE SUELOS.

Manuel J Mendoza L.
Instituto de Ingenieria U.N. A. M.

RESUMEN Se analizan las diversas condiciones experimentales que influyen en los
resultados de los ensayes de compactacion en el laboratorio. Se trata primordialmente lo
referente a los suelos cohesivos, enfatizando la objetividad y representatividad de las pruebas
de laboratorio en relacidbn a la compactacion de campo. Se presentan resultados de
propiedades mecanicas de suelos cohesivos compactados que se ven modificados por el
procedimiento de compactacion.

1. INTRODUCCION
1.1 Antecedentes

Las vias terrestres, como cualquier otra obra térrea que construye el hombre como
infraestructura para su servicio y bienestar, deben mostrar un comportamiento mecanico
acorde a las necesidades para las que fueron construidas. Para proporcionaries a los suelos
que constituyen esas obras las caracteristicas deseables, siempre surge la compactacion
como el medio de estabilizacién y mejoramiento mas adecuado y barato.

La compactacién es posiblemente la actividad geotécnica mas 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 articulos publicados por Proctor,
cuando se establecieron de manera consiente las bases experimentales de la relacién peso
volumeétrico seco, yq - contenido de agua de compactacion, oc - energia de compactacién, Ec .
De ese entonces a la fecha se han realizado numerosos estudios de campo y laboratorio con
suelos compactados, cuya naturaleza trifasica determina su comportamiento mecanico
complejo; la interaccién entre fases en los suelos cohesivos compactados se complica todavia -
mas por el tamario y mineralogia de sus particulas. La mayoria de esos estudios han aportado
conocimientos acerca del qué, estableciendo relaciones fenomenologicas entre las
propiedades tales como la resistencia cortante, compresibilidad y permeabilidad y por la otra,
la relacién yg - wc - Ec . Asimismo se ha avanzado primordiaimente en el cémo,
desarrollandose equipo de construccién con gran diferencia en peso, mecanismo de
compactacion, traccién e incluso grados de automatizacién y control de la operacién; por su
parte, el equipo de laboratorio se ha mecanizado y se han desarrollado medios para
compactar por amasado y vibracién acciones éstas mas apegadas a la operaciéon 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 microscopico podrian eventualmente dar
respuestas explicativas en el futuro mediato, con base en la observacion de la estructura e
interaccién de sus componentes bajo esfuerzos externos.

La situacién anterior ha llevado a una practica cotidiana de la compactacién con cierta
componente empirica, perdiéndose en ocasiones el concepto de la compactacion como medio



para alcanzar ciertas propiedades ingenieriles deseadas, por el erréneo de la compactacion
por si misma.

1.2  Objetivos

Se analizan en este trabajo las diversas condiciones que influyen en los resultados de los
ensayes de compactacién en el laboratorio. Tales pruebas se tratan ya sea como el medio
para establecer las propiedades deseadas de cierto suelo y sus pardmetros de disefio para un
problema dado, o bien como la operacién 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 podran
presentarse en el cuerpo de terracerias o bien en |a capa sub-rasante de vias terrestres.

2. REPRESENTATIVIDAD DE LAS PRUEBAS DE LABORATORIO
2.1 Principio de representatividad

Un principio basico general de los ensayes de laboratorio es que el material de prueba sea io
mas semejante en caracteristicas mecanicas al material del prototipo y que ademas, se vea
sometido a equivalentes acciones extemas tales como esfuerzo aplicado o gradiente hidraulico
de la obra real. En lo que se refiere a la compactacion de suelos, esta representatividad se ha
intentado dar por impactos o presidon estatica, primero, y por amasado o vibracion, o bien con
alguna combinacién de estos procedimientos, en afios mas recientes.

2.2 Tipos de compactacién y su representatividad

El procedimiento de impactos sistematizado por Proctor vie pronto la aparicidon del
procedimiento de presion estitica propuesto por Porter, inicidandose asi una discusion que
todavia persiste entre quienes defienden la técnica de impactos que permite definir con
facilidad la energia de compactacion y aquéllos que consideran que la aplicacion de presién
estatica es mas simple y rapida, y por tanto, un ensaye mas conveniente.

La mayor parte de los estudios ( Ref. 2 y 3 ) realizados al respecto, se han enfocado a la
comparacion de los pesos volumétricos secos maximos y de los contenidos éptimos de agua
de distintos suelos, en ambas pruebas de compactacién en el laboratorio. De esta manera se
ha podido verificar que los valores de vy, max resultantes de los ensayes Proctor SOP y Porter
SOP son comparables y parece existir una relacion confiable entre ellos. En general se puede
sefalar que un suelo cuyo producto “ | . ( % < 200 ) “ es mas alto, se compacta mas
eficientemente por medios estaticos que por impactos y viceversa.

Sin embargo la discusiéon de estos tipos de compactaciéon con base sélo en el yy max que
alcanzan en cada una de ellas, excluye a las propiedades mecanicas generadas por uno y por
otro tipo de densificacion. Unos resultados que muestran la importancia de esta consideracion
son los representados en la Ref. 4 y que se resume en la tabla |. Al compactar 15
especimenes de cada suelo y con cada tipo de compactacion, en los que se reprodujeron el
mismo peso volumétrico seco y semejante contenido de agua, se obtuvo que los valores



relativos de soporte en condiciones saturadas de los especimenes compactados
estaticamente, fueron practicamente del doble de los densificados por impactos.

La consideracion de la cabal representatividad de un ensaye de compactacion de laboratorio,
es de particular importancia para especificar racionalmente la compactacion de campo; no asi
para el control de calidad de l2 misma, para cuya realizacién se pueden emplear incluso otras
técnicas indirectas.

Tabla |. Comparacion de los valores relativos de soporte para suelos compactados
estaticamente y por impactos ( Ref. 4)

% VR S
Suelo WL le que pasa IMPACTOS P. ESTATICA
% Malila 200 X Cv ! X Cv
1 38 18 29 111 76 218 4.2
2 43 20 74 124 56| 221 18
3 40 20 90 11.7 6.5 | 225 1.9
X = valor promedio

CV = coeficiente de variacion .

Por otra parte, al compactarse entre si dos tipos de compactacién de laboratorio y al no
establecer ninguna relacién con los resultados de la compactacién de campo, se desvirtua o
no se atiende al principio de que “ .... las pruebas de laboratorio sélo se justifican en términos
de representatividad de los procesos de campo que producen *, Ref. 5 ; asi pues, persiste la
pregunta acerca de cual tipo de compactacidon de laboratorio representa mas fielmente*la
compactacion que ejercen los equipos modermnos de compactacion en el campo.

La representatividad de las pruebas de impacto se ha puesto en duda, ya que la accion
dinamica del impacto, las paredes rigidas del molde ejercen cierto confinamiento lateral de las
particulas, 1o cual no ocurre en el campe por el reducido confinamiento superficial.

Por otra parte, la compactacion estatica basa su densificacidén primordialmente en el
acercamiento relativo y uniforme de los granos, grumos o particulas en la direccién de la
compresién, con minimo desplazamiento lateral. Por el bajo confinamiento antes citado, sobre
todo en las primeras pasadas de un equipo de compactacion en el campo, los componentes
del suelo sufren desplazamientos laterales de importancia, ya que como se explica en el
mecanismo de identacién de Prandtl del cual se derivo ia solucion de Terzaghi al problema de
capacidad de carga, la penetracion origina desplazamiento de las porciones contiguas
laterales.

Las consideraciones simples antes expuestas no apoyan a la compactacion por presién
estatica y al parecer su permanencia de uso, sélo se justifica por la sencillez de su realizacién
y la costumbre estabilecida; la objetividad de su estandarizacién para definir el éptimo podria
incluso objetarse. '



Para el caso de los suelos cohesivos se ha reconocido el hecho de que la compactacion por
amasado en el laboratorio reproduce mas fielmente la estructura de un suelo densificado con
rodillos pata de cabra o rodillos neumaticos. En efecto, en un estudio efectuado por el cuerpo
de Ingenieros ( E.U.A ) y reportado en una cuidadosa investigacion de la Universidad de
Harvard ( Ref. 6 ) se hicieron comparaciones de diversos procedimientos de laboratorio con la
compactacion en el prototiipo. La compactacidén a plena escala se efectuo tanto con rodillos
pata de cabra ( 33 Kg / cm® , 8 pasadas , capas de 20 cm ) como con rodillos neumaticos { 11,
350 kg por eje, 4 pasadas, capas de 30 cm ). La curva de compactacion de campo se muestra
en la fig. 1; en ésta también se incluyen los resultados de las compactaciones Proctor estandar
por impactos y Harvard miniatura por amasado. Pudo comprobarse que la compactacion por
amasado con 30 pisonadas de 9 Kg cada una, a cada una de las 10 capas con que se forma
el pequeio espécimen cilindrico ( h= 71.6 mm, d = 33.3 mm ) arrojo una curva de
compactacion practicamente igual a la de campo. Esta comparacién también adolece de
considerar sélo los y4 , aunque en este caso al menos se cubre toda la curva de compactacién
y no solo el yame ; la verificacién se realizé afios mas tarde ( Ref. 7 ), al comparar las
caracteristicas esfuerzo-deformacion de materiales de la presa Canyon en condiciones
intactas y remoldeadas- recompactadas.

2.3 Compactacion por amasado

Con excepcién del procedimiento de Hveem, la técnica de amasado ha tenide un campe de
aplicacién limitade en la tecnologia de vias terrestres. Por lo antes sefialado, se estima
conveniente revisar algunos motivos de tal exclusion, asi como proponer algunos elementos
que faciliten su empleo.

La mayor limitacion del procedimiento de amasado Harvard miniatura ( Ref. 8 ) el referente a
su tamafno muy pequeno, lo que determina que solo sea util para suelos finos francos con
porcentajes reducidos de tamano no mayores a la abertura de la malla 4, como se vera mas
adelante, aun con esos tamafnos de granos o grumos se pueden tener efectos de escaia y de
pared. Para los materiales compactables de sub-rasante con los tamafios que pueden
alcanzar los 7.5 cm, el molde de 3.33 cm de didametro es imposible de usar. Existen otros
equipos disponibles en el mercadc extranjero que pemmiten compactar por amasado
especimenes de tamafios mayores, aunque no como para incluir ias gravas de 7.5 cm; su
mecanismo es complicado y de costo alto.

En investigaciones recientes ( Ref. 9 ) realizadas en el Instituto de Ingenieria , UNAM | se ha
desarrollado un compactador neumo-mecanico que permite densificar por amasado
especimenes de hasta 15 cm de diametro, 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 operacién es el mostrado en ia figura 3, en donde se indica que la presidon
neumatica constante actia sobre un diafragma ahulado ( bell-o-fram ), el que le ejerce al
pistén una fuerza igual al producto de su area por la presion; dicha fuerza se aplica al suelo
cuando éste reacciona al compactario. Dependiendo del tamano 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 de!
operador.



En la figura 5 se muestra la aplicacién sucesiva de pisonadas de los compactadores
neumaticos, en comparacion con uno de resorte tipo Harvard-Wilson; en las ordenadas se
indica la fuerza registrada por una celda instrumentada dispuesta bajo el molde de
compactacién y en las abcisas , el tiempo transcumido. Puede notarse que la carga se aplica
mas uniformemente con jos compactadores neumadticos que con el de resorte. Nétese
también, Figura 5a, que el neumatico mantiene la carga maxima una fricciébn mayor de tiempo
que le de resorte, Figura 5¢, el primero determina formas trapeciales, mientras que el Gltimo,
son triangulares.

2.4  Compactacion por vibracién.

El autor no posee resultados de ensayes de compactacién 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 fémrea constituidas por suelc granular, en cuanto una
prueba en laboratorio con medios vibratorios resultaria la mas representativa.

3. SUELOS ENSAYADOS

Se proporciona en la tabla Il una breve descripcién de los suelos en estudio ( Ref. 10), de los
que se presentan algunos resultados en incisos posteriores. el material ensayado fue secado
previamente al ambiente , homogeneizado y almacenado; a esta condicién le corresponde el
Wi de partida para cada ensaye.

4. MOLDES, GRANULOMETRIA DE AGREGADQOS Y PISONES
4.1 Forma de los moides

Atendiendo al enfoque de que no sélo son convenientes las determinaciones de yq ¥y we, @l
uso de un molde cilindrico de compactacién con proporcién conveniente de diametro a altura,
es muy recomendable para poder ensayar el espécimen integral en alguna prueba que defina
su comportamiento esfuerzo-deformacién, de esta manera se evita el labrado de
especimenes. en los ensayes de laboratorio efectuados en el [I-UNAM se ha empleado para
suelos finos un molde de 3.6 x 8.5 cm, en el que se pueden compactar especimenes por
impactos, amasado o presién estética, para someterlos después a compresién no confinada o
triaxial.
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Tabla Il. identificacion de los Suelos Ensayados

Clasificacién y Descripcién y Origen Proporciones en la| Contenidos de | C.Proctor Estandar
suelo Composicion agua, en % Yamex Woot
Mineralégica (gfem™) (%)
Material arenoso-limoso | Mayor; Feldespato Wn = 30.0
proveniente de lomerlos
SM - San Vicente |suaves formados por| Media. Montmorlonitay | Wi= 14.2
tobas  volcanicas y haloisita 1.44 28.2
localizados al oriente del W, =328
D.F sobre la carretera| Trazas: Cristobalitay
México-Texcoco anfibolita Il = 6.5
Material arenoc-arcilloso | Mayor: Cuarzo Wr =100
proveniente det préstamo
* La Costilla * usado para | Media. Clorita W= 4.2
SC - Chicoasén | el nicleo impermeable de 2.00 127
la presa Chicoasén. Se|Trazas: Mica, montmori- | W, =30.7
trata de lutitas aiteradas y nolita, feldespa-
redepositadas tos y calcita. lp =10.2
Materiai limo-arcilloso | Mayor: Metahaloisita y | W, = 51.6
residual proveniente de la haloisita hidra-
descomposicion de basal- tada. W, =72
MH - Necaxa to en la ladera derecha de | Media. Hematita, cuarzo 1.24 41.0
la presa Necaxa, Pue. WL = 74.0
Trazas: Magnetita, lime-
nita. lp = 237
CH-La Pefia Material arcilloso | Mayor Montmorilonita |W, = 21.6
proveniente de un
deposito aluvial cercano a | Media: Feldespatos W, = 19.4
la boquilla de Ia presa La
Pefa, Hgo. Trazas Crisobalita, W, = 69.4 1.37 34.5
Cuarzo
lp = 383

W = Contenido natural de agua (in situ )
W, = Contenido inicial de agua ( antes de afadirle agua para la compactacion )

4.2

Granulometria previa a la preparacion para la compactacion.

Con frecuencia se procede a secar el material proveniente de un banco de préstamo, antes de
agregarie agua para su posterior compactacion. Et secado previo genera un alto porcentaje de
grumos y asociaciones de particulas, sobre todo en materiales francamente arcillosos. De esta
manera, la fraccién gruesa de los suelos por compactar puede estar constituida por grumos,
aun cuando sus particulas 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; sefalo que las particulas por si mismas no son




necesariamente las determinantes de las propiedades del material, sino mas bien las
asociaciones de ellas formando agregados o paquetes.

En la tabla Il se incluyen para cada suelo en estudio tanto la granulometria de las particulas a

partir de Wy, determinada por hidréometro ( via himeda ), como la granulometria del suelo con
W, y agrumado inmediatamente antes de la preparacién para {a compactacion, obtenida por
mallas ( via seca ). Con excepcion de la arena cuarzosa SP-San Roque, los materiales
restantes acusan el efecto del secado.

En el inciso siguiente se mostraran resultados que apoyan las aprec:acuones de terzagui, asi
como otros a los que contribuye el tamafio de molde.

4.3 Efecto del tamano de los granos y los grumos

Se ha observado { Ref. 9 ) que en mezclas de gravas o arena con fraccion fina de suelos se
modifican apreciablemente los valores de ys y We; ello trae como consecuencia variacién en
las propiedades mecanicas. En la Fig 6 se muestra que en la medida que se aumenta el
porcentaje de gruesos constituidos por granos duros, aumenta el yq y se reduce el We, al no
tener confinamiento, es explicable que en ese mismo sentido se reduzca la resistencia qu.

Tabla lll. Granulometria de particulas (1) y del suelo por compactar (2)
( Se indica el porcentaje que pasa en peso )
Malla | SM-San Vicente | SC- Chicoasén| MH-Necaxa | CH-La Pefia | SP-San Roque

1 2 | 1 2 1 2 1 2 1 2

4 100 100 100 100 | 100 | 100 100 | 100 100 100
10 91 88 74 60 100 72 100 65 65 65
20 76 73 44 24 100 44 100 41 24 24
40 57 53 32 12 100 19 99 23 8 8
60 46 41 29 8 100 9 o8 14 4 4
100 36 30 27 6 100 6 95 7 1 1
200 25 17 26 4 98 25 S0 4 0 0
<2u 4.5 - 7.3 - 46 - 45 - 0 0

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 fraccion mas gruesa
de cierto tamario, por un peso equivalente de una fraccidn de tamanos menores. Esta practica
es frecuente en Meéxico y sigue los lineamientos de los métodos C y D de la norma AASHTO,

Por otra parte, es comin disgregar el material con un pisén de madera cubierto con hule,
antes de iniciar algun ensaye en el laboratorio ( Ref. 12 ); derivado de esta accion se incluye
entonces un suelo con cierta granulometria de grumos, determinada por la intensidad de
disgregacion. 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 Pena.



Las granulometrias iniciales fueron:
a) Integral de grumos como usualmente se compacta ( Caso 2 de la Tabla lif )
b} Grumos finos ( Pasan la malla 100, es seco)

c) Grumos gruesos ( pasan la malla 4 y se detienen en la malla 8)

En ambos suelos y empleando tanto compactacién por impactos como amasado, los
resultados acusan una moderada diferencia en el y4, principalmente en la rama seca, como
se aprecia en las figuras 7 a 9. Sin embargo, La resistencia a la compresién no confinada
exige una diferencia superior, tanto mayor confuso se esta mas del lado seco, llegando a
guardar la resistencia qy una relacién de 3 a 1. La resistencia es maxima para los grumos
finos , intermedia para la integral y minima para grumos gruesos; esto se explica por la mayor
cuantia de debilidades que tienen los grumos conforme son mas grandes.

Puede apreciarse en la figura 7 y 8 que en el suelo MH-Necaxa, las diferencias en qy fueron
menores que en las muestras compactadas por amasado que en las de impacto, lo que
permite asegurar que ese procedimiento destruye mas grumos.

4.4 Efectos de pared y escala

La ocurrencia de una capa superficial mas porosa se ha observado ( Ref. 13 ) en especimenes
cilindricos de suelos granulares; éste hecho esta relacionado con la presencia de una pared
rigida y es tanto mas importante cuanto menor es la proporcién de diametro del moide al
tamano maximo de granos. Se mostrard enseguida que este efecto de pared también ocurre
en suelos cohesivos compactados, siempre que éstos se ensayen agrumados inicialmente. Se
compararon nuevamente los sueios MH - Necaxa y Ch - La Peia, a los que toda vez se les
dosificé para asegurar la misma granulometria de partida; el tamafio maximo 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,
78.1, y 126.8 mm de diametro con una proporcidén de altura a diametro de 2.36, a fin de evitar
el efecto de esbeltez reducida.

En la figura 10 se muestran las curvas de compactaciéon correspondientes a diferentes

proporciones D / Trayx - €l efecto de pared se precia en la rama seca del suelo CH - La Pefa,
en tanto que en el suelo MH - Necaxa para un cociente D / Tnax 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 relacion D / T de
por lo menos 7.

Un efecto que por el contrario al de pared, afecta mas a los especimenes cada vez mas
grandes, es el de escala, ya que asi como aumentan, también es mayor la probabilidad de la
ocurrencia de defecios y debilidades que faciliten la falla. Como se demostré en la fig. 10 el
suelo MH - Necaxa no mostré 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 % al aumentar el tamano del espécimen. Por los resultados anteriores se sugiere que se

usen moldes y granulometria de grumos tales que la relacién D/ Tmax Sea de por o menos
10, para no sobrestimar la resistencia en el laboratorio por los efectos de escala.



45 Sobre la homogeneidad de especimenes.

Para la determinacién de propiedades mecanicas es importante contar con especimenes
compactados homogéneos, a fin de evitar efectos tales como pandeo, modos inusuales de
falla o planos de corte inducidos ( Ref. 14 ), el logrario depende del tipo de compactacion y la
distribucién de la energia de compactaciéon en el volumen por preparar. La densificacién por
capas se ha reconocido determinante para alcanzar la homogeneidad; la compactacion de 10
capas en un molde de relacidon H/D > 2, se ha considerado ( Ref. 6 ) como muy conveniente.

Para la comparacion de pesos volumétricos y la direccién vertical se empleo un molde de 79.1
mm de diametro, el cual es longitudinalmente tripartido y recubierto con una lamina de teflén a
fin de extruir faciimente el espécimen, sin necesidad de prensa o de gato hidraulico. Cada una
de las diez capas con que se compactd y fracciond un espécimen, se determino por inmersién
en agua, recubriéndolas previamente con parafina y brea. En la Fig 12 se muestran los
resultados de la compactacién por impactos y por presién estatica en el suelo MH - Necaxa;
se distingue que el procedimiento por amasado obtiene especimenes mas uniformes. En dos
pruebas efectuadas de cada procedimiento de compactacion, los coeficientes de variacién de
los pesos volumétricos totales fueron 0.26 y 0.39 % para el de amasado y de 0.52 y 0.77 %
para el de presién estatica.

Por otra parte, cabe comentar que cuando se compacta estaticamente 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 resuitado de la friccion que debe
ir venciéndose durante la densificacion. Al seccionar varios especimenes asi formados, se
midié una diferencia en el y4 de aproximadamente 5.3 %. Una manera que se encontrd para
reducir esta diferencia, aunque mas complicada, fue la de emplear un pistén en cada extremo
del cilindro.

46  Pison no circular para compactacion por amasado

(En el inciso anterior se revisd el aspecto de homogeneidad en la direccién longitudinal, a
través de la altura, de especimenes compactados; aqui se revisa el aspecto de homogeneidad
en la direccion transversal.

Tradicionalmente se han empleado pisones de seccion circular ( Ref. 8 ) para la compactacion
por amasado, cuyo diametro es del orden del 40 % del diametro del molde. Con esta
geometria se cubre el area transversal con 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 area, y asi sucesivamente. Al
proceder de esta manera se generan zonas en donde se traslapan las pisonadas y otras en
donde éstas son minimas; asi cuando se aplican 27 pisonadas, ciertas areas reciben hasta 6
pisonadas y otras sélo 16 2.

El procedimiento anterior trae como consecuencia que no se alcance mismo y4 en la direccion
radial, como pudo comprobarse al seccionar cuidadosamente sectores circulares de
especimenes de 152.4 mm de diametro, procediendo como se senfalo en el inciso anterior para
determinar el y. '
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Para atenuar este efecto se consideré conveniente disefiar un nuevo pisdn que distribuyera
mejor la energia de compactacion en todo el volumen y que lo hiciera en un nimero mas
reducido de pisonadas. Surgi¢ asi la idea de un pisén con cuatro sectores de 30° cada uno,
dispuestos a cada 90°, semejando una cruz de Malta, Fig 13a; su didmetro es 1mm menor que
el molde. Se consideré inicialmente que el ancho de los sectores reduciéndose hacia el centro
provocaban un efecto con la profundidad de menor cuantia que las zonas mas anchas de la
periferia; por ello se decidié construir el prototipo con una base penetrante, Fig 13b. Pronto se
vieron las dificultades practicas al formar especimenes con superficie extrema conica, aun
cuando asi se encontré la menor dispersion de ys en el sentido radial. Para salvar esta
dificultad se propuso una base plana y el .aumento en planta de ia zona central, Fig. 13¢c. De
esta manera se llegé a un pison de compactacion practico para operarse con el compactador
neumo-mecanico, que no tiene mayor dispersién de yq4 en direccién radial que el pison circular
y que reduce a la tercera parte el numero de pisonadas.

5. PREPARACION DEL SUELO POR COMPACTAR
5.1 Sobre los procedimientos de preparacion y sus efectos

Una vez decidido el tipo de compactacion, la mayor parte de las veces no se le presta cuidado
suficiente a la preparacién del material; se llama la atencién acerca de estos aspectos del
trabajo experimental, ya que puede afirmarse que los resultados de la compactacion de suelos
cohesivos dependen de la forma como se compactan y del modo como se preparan para el
ensaye.

Los procedimientos estandar de preparacién 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 pais, SCT recomienda este procedimiento ( Ref. 12); asi como
la SARH ( Ref. 186 ); en el inciso siguiente se describiran las limitaciones y contraindicaciones
de esta practica, sobre todo en presencia de suelos residuales. Como resultado de este
secado se forman grumos, de cuyo tamano ligado al del molde, se derivan los efectos
descritos en los incisos 4.2 a 4.4,

Otra variable del procedimiento de preparacién es el tiempo de curado del material, que es el
lapso comprendido entre el momento el que se afiade agua y el de su compactacion; éste es
necesario para distribuir uniformemente el agua en el suelo. Las mayores diferencias en el yq ¥
la resistencia de especimenes con diferentes tiempos de curado, ocurren en la rama seca.
Para la mayoria de los suelos se recomienda fijar como tiempo de curado un dia, lo que en el
campo puede lievar del orden de una semana.

En lo referente a la accidon de afadir agua al suelo, cuanto mas finas sean las gotas mas facil
y €n menos tiempo se podran incorporar a los grumos para alcanzar una distribuciéon uniforme
del contenido de agua; no es aceptable agregar el agua a chorros. Un atomizador o una
pistola de aire, ésta a una presién de 1.5 Kglc:m2 aproximadamente, resultan muy apropiados.
Se llama la atencién de eventuales diferencias entre la compactacion de campo y la de
laboratorio por el tipo de agua utilizado.

Por lo que respecto al rehuso de material para compactar varios especimenes con diferentes

contenidos de agua, se sabe que la curva de compactacidén asi obtenida adquiere valores del
Ya max d€l 1 @l 4% superiores a los que se alcanzan usando porciocnes separadas de material
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para definir cada punto de la curva ys - we ( Ref. 17 ). La practica de rehusar el material debe
eliminarse; no se justifica el muestreo de una cantidad reducida de material de un banco de
préstamo.

52 Efectos del secado en los suelos residuales.

Los suelos residuales exhiben caracteristicas muy particulares, en particular en las curvas de
compactacion y sus propiedades indice y mecanicas, por su alta sensibilidad al secado. Los
suelos residuales volcanicos abundan en México como resultado de la intemperizacién de
rocas igneas jévenes o cenizas volcanicas; el suelo MH - Necaxa es de este tipo (ver Tabla Il )
y con el se muestra como el procedimiento de preparacién puede modificar las caracteristicas
de compactacion y de resistencia. Al efectuar dos pruebas de compactacion con energia
correspondiente a la Proctor estandar, una con la fraccidon previamente secada al ambiente ( w
= 5% ) y la otra a partir de un contenido de agua préximo al natural, se obtiene dos de las tres
curvas de la Fig. 14. Con el material previamente secado se observa un significativo aumento
del vs max Y UNa considerable reduccion en el wyy ; una tercera curva perteneciente al material
previamente secado reproduce el mismo vy max d€l material no secado, pero con solo la cuarta
parte de energia de compactacion.

Los resultados anteriores se pueden interpretar de la manera siguiente: Los esfuerzos de
succion crecientes con el secado provocan esfuerzos de compresidon sobre el esqueleto
mineral de los grumos llevandolos a una porosidad baja. Por otra parte, se ha comprobado que
las particulas del mismo suelo pero sin secado previo se encuentran en forma de agregados {
Ref. 18 ), aunque en asociaciones mas porosas que los “ grumos secos “. Al compactar
ambas fracciones con la misma energia de compactacién, ia menor porosidad de los “ grumos
secos “ se refleja en un yq max Mayor y un wou menor, de manera semejante a lo que ocurre en
un material cohesivo con porcentaje creciente de granos ( ver Fig. 6 ); asi pues los “ grumos
secos “ se asemejan en cierta medida a los granos duros, como lo demuestra el hecho de que
al anadirles agua ni al compactarlos se destruyen totaimente.

Por la coincidencia de curvas de compactacion para la combinacion material no secado cierta
energia y material secado - mucho menor energia, puede considerarse que el secado previo
es equivalente a emplear una energia mayor de compactacion.

Con cierta frecuencia se suscita la reclamacion de los constructores en el sentido de que no es
posible alcanzar el y4 0 grado de compactacién proyectado, aun con equipo pesado y gran
cantidad de pasadas; la razén puede residir en que la curva patron de compactacion se haya
obtenido en el laboratorio con material previamente secado.

No obstante la diferencia en las curvas de compactacion con la misma energia entre los
materiales natural y previamente secado, resulta sorprendente que las maximas resistencias a
compresion 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 volcanicos de Kenya y Java. Al parecer un
efecto de escala llevado la nivel de los grumos podria explicar que aunque el espécimen
alcance un mayor yq €n los previamente secados, sus grumos posean, por ser mas grandes,
debilidades mayores que propicien la falla.
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El secado en los suelos residuales provoca cambios que en general son imeversibles,
afectando granulometria y limites de plasticidad ( Ref. 20 ), ademas ias curvas de
compactacion. Esto es particularmente valido en los suelos residuales haloisiticos a los que la
deshidratacién previa les modifica incluso su mineralogia. Un resultade muy semejante al caso
antes expuesto es el del suelo proveniente del aeropuerto intemacional de San José, Costa
Rica { Ref. 21 ) en el que no obstante la gran diferencia en y4 entre los especimenes con y sin
secado previo, Fig. 16, se alcanzé en ambos el mismo valor relativo de soporte.

5.3 Tiempo de reposo

Cuando la realizacion de algun ensaye para determinar propiedades mecanicas ocurre tiempo
después de compactar cierto suelo, éstas sufren diferencias importantes con respecto a las de
especimenes frescos; se reconoce como tiempo de reposo al lapso transcurrido entre la
compactacion y la ejecucion de algun 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 optimo, y a la rama himeda
de la curva de compactacién por amasado 25-10-10 ( 25 pisonadas de 10 kg - 7.87 kg/cm? -
en cada una de las 10 capas ), para cada contenido de agua de cada suelo se compactaron
10 probetas el mismo dia ( Ref. 18 ), de las cuales se fueron ensayando a diferentes tiempos
de reposo, teniendo especial cuidado de protegerias contra pérdidas de humedad.

La variacién de Rq con el tiempo de reposo se muestra en la Fig. 17, siendo Rq la relacién
entre {as resistencias a la compresiéon 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 mas valores de Rq del orden
de 2.5 notorio el incremento cuanto mayor es el contenido de agua de compactacién; se
alcanzan para t = 500 dias.

Para estudiar los cambios de la deformabilidad por el envejecimiento se definié la relacién Ry
como el cociente de los mddulos secantes al 50 % de la deformacidn de falla en los ensayes

qu , para un tiempo de reposo t y el inicial. Aunque con dispersion mayor a la de Rq, se

encontrd que Ry puede alcanzar valores incluso mayores que Rq , sobre todo en los
materiales compactados en la rama humeda. 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 especimenes frescos.

6. PROCEDIMIENTOS DE COMPACTACION Y SU INFLUENCIA EN LA RESISTENCIA
CORTANTE Y DE LA DEFORMABILIDAD

6.1 Impactos, amasado y presion estatica

En el inciso 2.2 se senald la influencia que tiene el tipo de compactacién sobre ias
propiedades mecanicas de los suelos compactados. A los resultados ahi presentados que

indican diferencias significativas en el VRS de especimenes compactados por impactos y
presion estatica, se anaden en este capitulo los referentes a los cuatro suelos cohesivos en
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estudio, compactados por impactos, amasado y presidn estatica; a los especimenes asi
densificados se les falld en pruebas de compresién no-confinada, con lo que se tiene un indice
de la resistencia y deformabilidad en su condicién no-drenada.

Cada uno de los suelos ensayados se compactaron con cinco diferentes energias en cada uno
de los tres tipos de compactacion; las condiciones en cada caso fueron las indicadas en la
Tabla IV. Siempre se utilizé un molde de 3.6 cm de diametro 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 sefalado en la tabla Il y la granulometria, la mencionada en la tabla lll.

Se decidié secar los suelos al ambiente, a pesar de los efectos conocidos del secado con
objeto de partir sistematicamente para las pruebas de compactacién, 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 compactacion de los suelos ensayados a compresion no

confinada
IMPACTOS AMASADO ESTATICA
SUELO Ec P H Ng N¢ Np-F - N¢ oc Nc
1.5 |0466 [ 36 8 10 27 - 5 - 10 6.0 10
SM 30 0486 | 7.2 8 10 27 - 10 -10 12.0 10
S 60 |0466 | 1455 8 10 27 -20 10 24.0 10
=an 10.3 | 0.802 | 1455 | 8 10 27 30 10 45.0 10
Vicente 274 | 1472 | 2095| 8 10 17 40 10 65.0 10
15 | 0466 | 36 8 10 27 6§ 8 3.0 10
sC 30 |0488 | 7.2 8 10 27 10 9 6.0 10
Chi . 6.0 | 0466|1455 8 10 27 15 9 12.0 10
icoasen | 403 0802 |1455| 8 10 27 20 9 24.0 10
274 | 0732 | 2095] 18 10 27 40 10 45.0 10
1.5 | 0466 | 35 8 10 3 5 10 2.85 10
MH 30 |0488| 7.2 8 10 10 10 10 6.3 10
N 6.0 | 0466 | 1455 | 8 10 18 15 10 15.8 10
ecaxa | 103 [0.802 | 1455| 8 10 | 27 20 10 - 10
274 1073212085 16 10 -« - - — 10
1.5 0466 [ 3.5 8 10 3 5 10 39 10
CH 30 |0466 | 7.2 8 10 10 10 10 6.0 10
La PeR 6.0 |0466 {1455| 8 10 18 15 10 12.3 10
arena | y93 (0802} 1455| 8 10 | 17 20 10 41.3 10
274 | 07322095 | 16 10
P Peso del martillo de compactacion, en Kg. ( diametro del martillo, 1.8 cm)
H altura de caida libre del martillo, en cm
Ng numero de golpes en cada una de las 10 capas
Nc numero de capas
Np -F-N¢ ‘Numero de pisonadas por capa-fuerza aplicada por el pisén, kg-nimero de
capas { didmetro del pisén, 1.27 cm )
oc esfuerzo axial de compactacion, en kg/cm?

Ec energia especifica de compactacién, en kg-cm / cm®



Tabla V.

Suelo

SM
SAN

VICENTE

SC
CHICO-

ASEN

Efecto de los diferentes métodos de compactacion sobre ia resistencia* qu y el modulo de deformacién inicial Mg

Sr
%

70

080

en el

optime

70

90

en el
optimo

Y de
g/em

1.36
1.40
1.45
1.50
1.65
1.356
1.40
1.45
1.50
1.55
1.35
1.40
1.45
1.50
1.55
1.85
1.80
1.95
2.00
2.05
1.80
1.85
2.00
205
2.10
1.80
1.85
2.00
2.05
2.10

3

un
Amasado
0.64 1.27
0.87 1.19
1.05 1.04
1.09 0.87
0.89
1.00
08e7 1.14
1.07 1.08
1.08 1.02
1.01 0.5
0.93
1.02 1.04
1.10 1.02
1.13 1.03
1.00 099
0.75 0.92
0.79 0.89
0.77 088
0.74 085
0.7 0.78
242
1.00 1.34
0.82 0.89
0.84 0.77
0.87 0.85
2.44
1.16 1.50
0.94 1.02
0.91 0.84
0.91

0.89

Estitica

Rwmo
Amasado
0.60
0.80
0.98
1.00
0.84
1.22
1.13
0.97
1.43
1.30
0.89 0.81
0.64 0.73
064 0.77
0.75 0.79
0.90 0.82
285
0.40 1.01
0.49 0.87
0.60 074
1.19 0.93
3.35
0.42 1.95
0.46 1.17
0.58 0.83
0.85 0.88

Estéitica

Suelo Sr
%
70
CH
LA o0
PENA
Enel
optimo
70
MH
a0
NECAXA
Enel
optimo

* Se presentan los valores normalizados. Para fa compactacién por impactos Rqu =R mo

Ydc
g/em®
1.10
1.15
1.20
1.25
1.29
1.20
1.24
1.28
1.32
1.36
1.24
1.28
1.32
1.36
1.40
1.20
1.25
1.30
1.35
1.38
1.30
1.35
1.40
1.45
1.50
1.30
1.35
1.40
1.45
1.50

un

Amasado

1.73
1.28
0.97
0.87
0.99
1.05
1.15
1.27
1.16
0.99
0.99
0.85
0.64
0.49
0.40
1.04
0.93
0.81
0.85
0.90
0.08
1.01
0.94
0.93

Rwmo

Estitica Amasado

1.27
0.95
1.14
1.37

0.86
0.93
1.06
1.20
0.85
0.88
0.74
0.59
0.49

0.85
0.92
1.01
1.08
0.85
1.03
1.02
0.94

- 0.96

0.80
0.84
0.80
0.70

0.77
1.02
1.04
0.95
0.89

0.98
0.68
0.65
0.69
207
1.82
.21

0.89 -

0-84
1.03
0.78
0.61
0.58

Estética
517

b b ek ok bk ok —h —k -k
- O th QMgLN
0O ~d

DWO = O
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6.2 Comparacion de caracteristicas esfuerzo-deformacién

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 moédulos de deformaciéon
inicial Mo de especimenes compactados por impactos, amasado a presion estatica: Tal
comparacion se realizé para ciertos grados de saturaciéon y pesos volumeétricos secos
preestablecidos; los resultados se presentan normalizados en la Tabla V, con respecto a
los de la compactacién por impactos.

Al densificar cada suelo con diferente tipo de compactacién se alcanzan diferentes
resistencias y méodulos de deformacién, con iguales valores de y4 ¥y S, asi pues, una
variable significativa de los suelos cohesivos compactados es el amreglo geométrico
espacial que guardan los grumos, agregados y/o particulas, en combinacién con sus
intrahuecos e interhuecos. Esta estructura de los suelos compactados estd influenciada
por la magnitud de las deformaciones cortantes ( distorsiones) que dependen a su vez
del tipo de compactaciéon. Cuanto mayores son las distorsiones que se ejercen al suelo
durante su compactacion, menor es su resistencia y considerablemente mayor su
deformabilidad; los resultados de la Tabla V asi lo sefalan; ya que la compactacién por
amasado induce las mayores distorsiones, en tanto que son minimas en la compactacion
por presién estatica.

El mayor médulo Mo se logra con la compactacién estatica, para mismo y,4 € igual S,. El
caso extremo entre los suelos ensayados es el del suelo residual MH - Necaxa, en cuya
rama seca el My obtenido de un espécimen compactado estaticamente, resulté de cinco
veces el alcanzado por impactos.

Por otra parte, puede apreciarse que las mayores diferencias en resistencia y
deformabilidad debidas al tipo de compactacion, ocurren en los suelos francamente
finos; las diferencias que acusan los suelos arenoscs SM y SC son reducidas, aun
cuando la compactacion por amasado produce también la menor resistencia en el suelo
SC. en términos generales, se puede apreciar que para cada grado de saturacién, las
mayores diferencias en resistencia y deformabilidad por el tipo de compactacion ocurren
para los valores menores de yq4 ; en este caso, la mayor diferencia respecto a la de
impactos, ocuire en las muestras compactadas estaticamente.
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CONCLUSIONES.

Se ha demostrado cémo diferentes condiciones en la preparacion y ejecucion de los
ensayes de compactacion, dan como resultado cambios importantes en las propiedades
fisicas y mecanicas de los suelos cohesivos compactados.

Precisamente para definir los parametros de tales propiedades con fines de diserio, es
trascendental reproducir en el laboratorio lo mas fiel ingenieriimente posible a través de
los especimenes compactados, las caracteristicas que se tienen o tendran en el
prototipo, sometido a la compactacion de campo. Inclusive si la compactacion de
laboratorio tiene como objetivo solamente establecer una curva patrén de compactacion
con fines de juzgar la calidad de la operacion 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 tendra dificultad para
alcanzar cierto grado de compactacién en la obra con los suelos trabajados a partir de su
contenido natural de agua. Asi, la identificacién y caracterizacién de los suelos por
compactar adquiere primordial importancia.

Como resultado también del secado los suelos se agruman, condicionando asi una
granulometria de agregados totalmente diferente al de las particulas, lo que conduce a
posibles efectos de pared y escala dependiendo del tamaio 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 sefialan que los equipos modemos de compactacién
generan distorsiones en los suelos cohesivos que podrian semejarse mas a la
compactacién por amasado. Para el caso, se propone en este trabajo un compactador
neumo-mecanico simple que permite compactar especimenes hasta de 15 ¢cm de -
diametro.

Con base en un estudio amplio de la compactaciéon por impactos, amasado y presion
estatica, se puso de manifiesto el efecto que tiene el tipo de compactacién en la
deformabilidad y la resistencia cortante; los suelos mas sensibles a ello son los
francamente finos. Las distorsiones que genera cada tipo de compactaciéon provocan
diferentes arreglos de sus agregados y particulas, los que condicionan las diferentes
propiedades mecanicas observadas.
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Algunas divergencias entre practicas
comunes de compactaciéon y lo que
la investigacion parece indicar.

Some discrepancies between common compaction
practice and what research seems to indicate

A Rico, Instituto Mexicano del transporte

RESUMEN: Se evoca la importante contribuciéon de Radl J. Marsal a la tecnologia de
compactacién de suelos. Una parte de esos trabajos se realizaron para la actual
Secretaria de Comunicaciones y Transportes y estan, ldgicamente, enfocados hacia el
proyecto y la construccion de vias terrestres.

De la informacidn arrojada por las investigaciones realizadas en el Instituto de Ingenieria
bajo la direccion de Marsal se desprenden recomendaciones practicas que los ingenieros

. de laboratorio y campo dedicados a las vias terrestres deberian invariablemente de
guardar, aunque en algunas ocasiones no se guarden con el cuidado debido. Por esta
razén se ha dado al trabajo de una forma en la que se comparan las recomendaciones
convenientes con las normas de trabajo practico a veces no tan cuidadosas; esa
comparacion se presenta bajo el nombre genérico de discrepancia.

Se espera que el trabajo cumpla con una funcién de utilidad y que sirva para recordar las
importantes contribuciones de Raul J. Marsal a la compactacién de suelos.

1. PROPOSITO

Cuando se observa la practica de compactacién en el campo y en el laboratorio y se
compara con la informacién confiable que ha ido produciendo la relativamente escasa
investigacion seria que se ha hecho scbre este proceso de uso casi universal, no pueden
dejar de observarse algunas discrepancias importantes. En algunos casos se trata de
practicas de campo o laboratorio establecidas por afiejas tradiciones, emanantes de
juicios basados en una experiencia nunca probada; en otros casos son seguramente
falsas interpretaciones de fenémenos no bien estudiados vy, finalmente, algunos casos
procederan de no haber retirado a tiempo practicas que parecian razonables antes de
- sobrevenir conocimientos posteriores.

De ninguna manera pretende este trabajo ser original. Su funcidén principal es evocar la
contribucion de Raul 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
funcién didactica habria llenado todas las aspiraciones de su autor,

Debe decirse de una vez por todas que casi todos los detalles finos de informacién que
se citan en este escrito provienen del conjunto de trabajos realizados por Marsal y sus
colaboradores para la actual secretaria de Comunicaciones y Transportes ( 1992). La
referencia resumen mas consultada fue El comportamiento de Suelos Cohesivos
Compactados ( J. Alberro, R.J. Marsal y M. J. Mendoza . Publicacién 493 del Instituto de



Ingenieria de la UNAM, 1985 ); otras referencias mas 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 I6gica, muchas definiciones escritas y muchas acciones de campo
apoyan la creencia de que para vastos sectores de la profesidon el objetivo de la
compactacion es establecer un peso volumétrico en el suelo, con la aparente creencia
implicit? de que cuanto mayor sea éste, se tendrd un mas favorable comportamiento de
campo’. :

Obviamente el pensamiento actual establece que la compactacion tiene por objetivo
mejorar propiedades de comportamiento mecanico claramente identificadas, entre las
que suele mencionarse la resistencia, la deformabilidad, las caracteristicas esfuerzo-
deformacioén, la permeabilidad, la flexibilidad y la resistencia a la erosién, principalmente.

Es sabido el papel histérico del peso volumétrico en el desarrollo de los trabajos de
compactacién y la utilidad actual del concepto como base de pago y como indice
representativo de la descripcion del suelo con vistas a comparaciones relativas.

La investigacién actual indica que no existe ninguna correlacion. confiable ( y menos, .
segura ) entre el peso volumétrico que adquiere un suelo y las propiedades -mecanicas
alcanzadas. E!. conocimiento actual hace ver que un enorme numero de parametros
ajenos a la simple evolucion del peso volumeétrico, condicionan el comportamiento de los
suelos cohesivos compactados. Las referencias 2,3, y 4 permiten obtener abundante
informacidén suplementaria sobre este basico aspecto. También se mencionara 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 compactacion no se tiene suficiente control (y a
veces, casi hinguno ) 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
compactacion indica que la influencia de este valor es decisiva en los resultados
obtenidos y en el control del proceso, siendo uno de los mecanismos mas 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 compactaciéon aparecera en
todo lo que sigue, parece conveniente presentar aqui las Figs. 1 y 2 que ilustran algunos
de los aspectos practicos en que ia influencia del contenido de agua de compactacion es
altamente relevante.

' El autor no desconoce que la practica profesional no es totalmente homogéneca en los diversos campos de
aplicaciones, la experincia del autor se ha desarrollado en la ingenieria de vias terrestres.



La Fig. 1 hace ver como se relaciona el contenido de agua con la energia de
compactacion ( que se hace crecer en las sucesivas curvas de peso volumétrico maximo
también creciente ); estas relaciones pemiten obtener resultados equivalentes en el
campo con equipos y operaciones de diferente energia, sin mas que varar
convenientemente los contenidos de agua y también permiten ver como dentro de limites
muy amplios se puede ajustar el proceso a contenidos de agua determinados variando la
energia empleada. La Fig. 2 detalla este tipo de relaciones para aumentos de energia
logrados con incrementos del niumero de pasadas o variaciones en la presién de inflado
de llantas neumaticas. Las Ref. 3 y 5 detallan mas este asunto.

A la luz de ta informacién disponible debe considerarse como inadecuado un proceso de
compactaciébn en el que no se lleve un estricto control del contenido de agua de
compactacion 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 disposicién de las partes sdlidas 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 podria decirse
que surge mas entre las ideas aun recientes de muchos investigadores y ias
concepciones actuales. hasta hace poco tiempo se hablaba de estructura de los suelos
finos en términos del amreglo y disposicibn de sus particulas individuales; se
mencicnaban las estructuras orientadas y floculadas como, las mas tipicas (Refs. 3,4y
5). JE-SHN

En la actualidad se piensa que las particulas individuales de los suelos arcillosos se
agrupan en unidades ( paquetes ) con fuerzas de interconexién muy superiores a las que
puedan ejercer los métodos de compactacién, de hecho estos paquetes,
submicroscopicos, se integran a su vez en fldculos que forman grumos, ya perceptibles a
simple vista. se piensa que la estructura mecanica queda determinada por las
interrelaciones entre esos paquetes y, sobre todo, entre los grumos.

E! contenido de agua se considera un elemento esencial del funcionamiento estructural,
en el sentido de cuando son bajos limitan el desamrollo 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; asi pueden explicarse las grandes diferencias que se obtienen al compactar de
la misma manera en el lado seco y en el lado humedo de la curva de compactacion o al
utilizar diferentes método de compactacion.

investigaciones recientes realizadas en el Instituto de Ingenieria 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 forma un mismo suelo en ele
que se han permitido diferentes grados de aglomeracion particular.



No resuita facil todavia incorporar estos resultados a los métodos de compactacioén de
campo © 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
investigacion 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 esta orientado a alertar al ingeniero de campo contra
los problemas de la sobrecompactacion y en este sentido podra agruparse con algunas
ofras discrepancias que se trataran mas 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 compactacién exige un cuidadoso equilibrio entre muchos factores
contradictorios y que el excesc de compactaciéon, ademas de dispendioso, puede ser
fuente de graves problemas de comportamiento.

En lo referente al planteamiento de la presente discrepancia se mencionara el hecho de
que la compactacién excesiva puede llevar a los materiales finos a condiciones de
deformabilidad bajo carga altamente perjudiciales: La Fig. 3 es un modo no unico de
comprobar la afirmacién anterior. Dos muestras de un mismo suelo compactado por el
mismo metodo.y con la misma energia, hasta el mismo peso volumétrico seco, pero
seleccionadas, una en la rama hiumeda y oftra en la rama seca .de la curva de
compactacidn se colocan en condicidn de libre acceso al agua y sin restricciones extema
a cambio volumétrico. puede verse que la muestra compactada del lado seco adquiere
un potencial de succidon muy importante que la lleva a manifestar una alta'expansividad,
en tanto que la muestra compactada del lado hiumedo tiene una gran tendencia a
conservar, bajo las condiciones sefaladas, el estado adquirido por la compactacion
inicial. En otras palabras un-suelo fino intensamente compactado puede convertirse
facilmente un material altamente expansivo, que al absorber agua muestre una
compresibilidad mucho mayor a la que tendria con un grado de compactacion inicial
menor. Las Refs. 4 y 5 permitiran detallar estos aspectos.

La Ref. 1 hace ver que especialmente en suelos finos con minerales muy sensibles al
agua, como la montmorilonita o bentonita, una compactaciéon intensa del lado seco,
seguido de una absorcidn posterior de agua, puede conducir al suelo compactado,
cuando sobre el actuan presiones por material sobreyacente y otros aspectos extemnos, a
un verdadero colapso estructural capaz de producir deformaciones de importancia. Tales
minerales propician la formacion de floculos y grumos muy sensibles a la accién del
agua. Al quedar sujetos a presiones los grumos se debilitan en sus nexos estructurales,
cuando por efecto natural de tales presiones extemas disminuye la tensién del agua
contenida en los poros. En la misma Ref. 1 se hace ver que aln con contenidos de agua
de compactacion cercanos al 6ptimo pueden presentarse ligeros colapsos estructurales
la absorcion posterior de agua se efectGa bajo cargas axiales reducidas, lo que podria
contribuir a explicar fendmenos de agrietamiento ( por ejemplo longitudinal en
terraplenes de escasa altura ).

Otro importante resultado mencionado en la Ref.1 se refiere al comportamiento
anisotropico de los suelos activos en cuanto a deformabilidad, cuando se compactan del
lado humedo; ocurre entonces que la deformabilidad vertical es mayor que la horizontal.



en la rama seca, el comportamiento en cuanto a anisotropia es mucho menos
sistemnatico.

La Fig. 4. establece la importancia influencia del método de compactacén ( comparando
en este caso el amasado con el de compactacion estatica ) en las caracteristicas de
contraccion y expansion de los suelos finos. La influencia del contenido de agua de
compactacion destaca también como importante.

Finalmente, la Fig. 5 indica el tipo de relacion que se establece entre la presioén de
expansién que puede generar un suelo compactado y las condiciones de la propia
compactacion ( en este caso compactacion estatica ), corroboréndose una vez mas que
en muchas circunstancias comunes, el empleo de energias de compactacion intensas,
especialmente asociado a una falta de control en el contenido de agua del proceso,
puede generar problemas de deformabilidad muy serios, especialmente en etapas
subsecuentes de la vida de la estructura a la que se integre el suelo compactado.

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

Los comentarios que se haran respecto a este importante topico enfocaran unicamente a

la resistencia a compresion simple ¢ a la resistencia triaxial no drenada, probablemente-
los dos indices mas utilizados en valuaciones relacionadas con obras lineales. X
La Fig. 6 ( Ref. 4 ) ejemplifica la informacion obtenida en el laboratorio en el sentido de

que la resistencia a la compresién simple crece como la energia de compactacién

empleada ( impactos, en el caso de la figura ) y disminuye substancialmente para grados.«
de saturacion del suelo altos; tendencias andlogas se manifiestan para todos los®
métodos de compactacién. Se sefiala también en la misma Ref. 4 que muy altas™
energias de compactacién empleadas en el lado humedo pueden llegar a producir un tan

fuerte remoldec de la estructura de grumos, que legue a causar una disminucion de la

resistencia y un aumento de ia deformabilidad; este hecho debe relacionarse con el ya

mencionado de que el lade himedo tienden a disiparse las tensiones capilares en el

agua entre grumos, favoreciéndose asi el mencionado remoldeo y la perdida de nexos

estructurales. Nétese también que el aumento de {a resistencia a la compresién simple

con la energia de compactacion 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 podria evolucionar a drasticas disminuciones de la misma cuando el suelo

absorbiese agua.

El efecto del método de compactacion, de la energia empleada y del contenido de agua
en la resistencia a la compresién 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 compactacion disminuye, si bien para contenidos de agua del orden del
optimo de compactaciéon y mayores esa resistencia vuelve a disminuir.

La misma Ref. 1 hace ver que los resultados son bastante similares para los diferentes
metodos de compactacién.



En la Ref. 1 hace ver que los resultados son bastante similares para los diferentes
métodos de compactacion.

En referencia a la también comentada evolucion de la resistencia por absorcion de agua,
son de senalar los resultados mostrados en la Fig. 8 que explican claramente las
disminuciones de resistencia que tienen al incrementar la energia de compactacion,
especialmente aplicada con bajos contenidos de agua.

Las Figs. 9 y 10 ( Refs. 3 y 5 ) muestran el comportamiento tipico de suelos arcillosos
compactados en prueba triaxial sin consolidacién y sin drenaje. Se muestran lineas que
unen puntos de igual resistencia en Kg / cm’ y para dos presiones de confinamiento en
la camara. Obsérvese en primer lugar que la evolucién de la resistencia no drenada es
fundamentalmente una funcion del contenido de agua de compactacion, pero debe
notarse que sobre todo para la mayor presién de confinamiento, la resistencia
correspondiente a cada contenido de agua de compactacion es independiente del peso
volumétrico alcanzado en el proceso, este efecto se produce también aunque en forma
un poco menos notoria para presiones de confinamiento muy pequena. Lo anterior hace
ver una vez mas que el aumento de peso volumétrico obtenido con la compactacién no
siempre refleja en un incremento en la resistencia del matenal compactado.

El efecto del método de compactacién en la resistencia no drenada de ios suelos finos
aparece abordado por las graficas de la.Fig. 11 { Ref. 2, 3 y 5 ). El método de
compactacién- actta en forma importante sobre la estructura a que llega el suelo
compactado, y como es logico e inclusive intuitivo, ésta influye poderosamente en la
resistencia alcanzada. El mensaje principal de la Fig.11 es que cualquier analisis de
laboratorio para fines de proyecto con materiales compactados debera utilizar € mismo
método de compactacién utilizado posteriormente en el campo. Desde este importante
punto de vista, las pruebas de compactacion de laboratorio mas Iégicas resultaran ser las .
de amasado y las de impacto. (Ref. 2y 4 ). -

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

Segun se sabe hoy, el peso volumétrico obtenido con la compactacién aumenta con el
porcentaje de las particulas gruesas, que hay en el suelo hasta un cierto limite, arriba
del cual disminuye; el aumento sefialado es tanto mas acusado cuanto mas variada sea
la granulometria de los gruesos. Lo anterior hace ver como objetable una practica
bastante usual de laboratorio, segun la cual la fraccion retenida en una -cierta malla
(frecuentemente la de 3/4" ), se retira y es remplazada en la muestra por el mismo peso
de material de tamafios 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 formacion de grumos cuando se permite su secado, lo que hace varar la
granulometria de sus gruesos. No es extrafio entonces que los resultados de las pruebas
de compactacion varien con cualquier cambio del contenido de agua que suceda durante
periodos de tiempo en los cuales el material este almacenado . Este afecto es
detalladamente estudiado en la Ref. 1, de la que aqui se toma la Fig. 12. En dicha figura
se presentan resultados de dos pruebas de compactacion por impactos, una con material
previamente secado al ambiente y otra con el materal natural sin secado previo. El



material sin secado previo. El material sin secado previo muestra pesos volumétricos
menores para cualquier contenido de agua de compactacion.

En la misma referencia se hace ver que ias maximas resistencias a la compresién 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
volcanicos residuales (ref.1).

El secado previo de un material residual antes de someterlo a una manipulacién normal
para la realizacién de pruebas de compactacion en el laboratorio, parece inducir {ref. 1)
un efecto de endurecimiento en los grumos por perconsolidacién debido a succién y
hace aparecer la posibilidad de cementacién por depdsito de sales. Los suelos con
menor contenido de agua de almacenamiento muestran sistematicamente mayores
pesos volumétricos en la rama seca y resistencias a la compresién simple mas grandes
cuanto menor sea el valor del contenide del agua al fin de dicho periodo de
almacenamiento. Ello es debido a que la compactacion se hace menos efectiva cuanto
mas secos estén los grumos ( en consecuencia, mas endurecidos) y ello produce mayor
resistencia a la compresién 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 compactacion.

La propia Ref. 1 hace ver que también influyen los resultados de la compactacion el

tiempo de curado, ¢ sea el que transcurre entre el momento en que se afade agua ala . -
muestra y el de su compactacién, durante el cual se permite una distribucién uniforme

del agua. Se ha visto que las mayores diferencias en el peso volumétrico y en la

resistencia a la compresion simple se presentan cuando varia el tiempo de curado, en la

rama seca de la curva de compactacién. Parece conveniente fijar el tiempo de curado;

en la Ref. 1 se propone un dia, atomizando el agua por aiadir al material almacenado a-
punto de niebla.. .. -
El tiempo de reposo, que transcurre entre la compactacion 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 practica usual, para obtener pruebas

repetibles con resultados comparables. En la ref 1. se define una relacién Rq como el

cociente de la resistencia a la compresion 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 compactacién. También la deformabilidad del suelo

varia notablemente con el tiempo de reposo.
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6.1 INTRODUCCION

En el disefio de una cimentacién, el ingeniero de mecanica de suelos debe estimar el
comportamiento que tendra dicha cimentacion ante las diferentes condiciones de carga a que
estara sujeta.

Basicamente la verificacion del comportamiento comprende las siguientes situaciones:
a) estados limite de falla
b) estados limite de servicio

En esta oportunidad nos ccuparemos de los estados limite de servicio, los cuales se refieren a
las diferentes condiciones en que trabajara la estructura y cimentacion durante su vida util, en
fa que estara sujeta a cargas permanentes tales como la carga muerta , la carga viva, etc..., y
a cargas transitorias debidas a viento o sismo.

La aplicacién de las diferentes condiciones de carga a la cimentacién y de ésta al subsuelo
provocara cambios en el estado de esfuerzos del suelo y consecuentemente deformaciones.
Un disefio adecuado de la cimentacion sera aquél que limite los movimientos de |a estructura
a valores compatibles con el tipo de estructura o con su entorno.

En resumen, el objetivo del ingeniero de cimentaciones sera el de mantener los hundimientos
totales y diferenciales de la estructura y su cimentacion por abajo de los permisibles,
establecidos por las autoridades municipales o por necesidades propias de la obra.

Para poder estudiar el.comportamiento de la cimentacién se requieren conocer, con suficiente
precisién, las propiedades esfuerzo-deformacion-tiempo de los diferentes estratos que
constituyen el subsuelo y que se vean afectados por las cargas que la cimentacion les
fransmite, sean éstas permanentes ¢ transitorias.

La determinacion de tas propiedades esfuerzo-deformacion-tempo para condiciones
dinamicas de carga forma parte de otra sesién del curso, por lo que unicamente nos
referiremos a la determinacién de los parametros de compresibilidad del suelo para
condiciones estaticas 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 saturacion etc.

Las propiedades mecanicas de compresibilidad pueden obtenerse mediante pruebas de
compresion en la camara triaxial o en el odometro. Se llevan acabe en la camara triaxial en
aquellos materiales 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 permiten calcular los modulos de deformacion'”.

Para suelos finos sean éstos saturado o no, la determinacion de las propiedades mecanicas
de compresibilidad se llevan acabo mediante pruebas en el odometro © consolidémetro. En ta
figura 1 se muestra en forma esquematica un instrumento de este tipo.



6.2 Pruebas de compresién en el odometro

El comportamiento de suelos finos semisaturados del tipo expansivo o colapsible, puede
estudiarse mediante pruebas de compresion en el odometro.

Este tipo de suelos es muy susceptible a los cambios de humedad, provocandose la
maodificacion en su estructura. Esto se traduce, en el caso de suelos expansivos, en
hinchamientas y, en suelos edlicos del tipo loessial, en colapsos subitos. Ambos problemas
pueden ser de consecuencias graves para ta cimentacion y superestructura.

Las figuras 2 y 3, muestran el comportamiento tipico de estos materiales.

La potencia de expansion o colapso queda definida por la expresion:

+Ae

A = 1+ (1)
®0

donde;

Ag | cambio en la deformacion unitana debido a la saturacion del material para un
nivel de esfuerzos dado

Ae . cambio en ia relacion de vacios

ep . relacién de vacios del material en estado natural para el mismo nivel de
esfuerzos

Conocido el espesor del estrato (d), con potencia de expansion o colapso y determinando el
esfuerzo efectivo actuante puede calcularse la expansion o celapse con la expresion:

Aed

Ad=——r0-
1+e, (2)

6.3 Pruebas de consolidacion unidimensional en sueios finos saturados

Cuando se somete un especimen de suelo fino saturado como las arcillas, arcillas limosas y
limos arcillosos a un esfuerzo de compresion en donde la deformacion 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 deformacién. A este
fendmeno se le conoce comao proceso de consolidacion.

Durante el proceso de consolidacion se generan cambios volumétricos debidos a dos
fenomenos que ocurren simultdneamente; el primero se conoce como retardamiento
hidrodinamico o© consolidacion primaria, provocado por ta expulsion del agua libre o
gravitacional contenida en los poros del matenal; el segundo, conocido también como



consolidacién secundaria, se debe a la deformacion viscosa intergranular producida por el
movimiento relativo entre sus granos @

La teoria de consolidacion descubierta por K. Terzaghi {1925) explica exclusivamente el
retardamiento hidrodinamico. La teoria de viscosidad intergranular descubierta por L. Zeevaert
explica el incremento en la deformacién cuando el efecto hidrodinamico se ha disipado.

Al ingeniero de mecanica de suelos le interesa encontrar un procedimiento que le permita el
calculo del cambio volumetrico de un suelo a través del tiempo sometido a un incremento de
presion. Esto ha llevado a la determinacion de leyes fenomenologicas que explican el
comportamiento de un sueto saturado.

Al final de estas notas se incluye el procedimiento completo para ejecutar una prueba de
consclidacion segun lo estahlece la ASTM. En dicha norma se explica con detalle el proceso
de consolidacidn y se establecen féormulas de interpretacién para la consolidacion secundaria,
las cuales se aceptan ampliamente.

Se considera sin embargo, que una interpretacion mas precisa del comportamiento del suelo
es la que establece el profesor L. Zeervaert con su teoria de viscosidad intergranular.

De acuerdo con esta teoria, la ley fenomenoldgica que controla ia deformacion volumétrica
unitaria de un material fino saturado, que muestra un comportamiento como el gue indica la
figura 4, es como sigue © -

Aey = my - Ap{F(T,) + Blog(l + ET,)} ¢

donde:

ms : coeficiente de compresibilidad volumétrica
unitario para la compresion primaria

Ap : incremento de presion
F(T,): funcion de Terzaghi
B: factor que mide la magnitud relativa del

fendmeno viscoso intergranular

T.: factor tiempo de la teoria de consoclidacion
de Terzaghi

£: factor adimensional que modifica el valor
deT,




La determinacion de los parametros en el |laboratorio se obtiene transformando la ecuacion
anterior a la forma:

o0t = dy - F(TV)‘+ Ct |Og(1 + l] (4)
T

En la figura 4 se explica el significado de tos términos no conocidos.

Para cada una de las curvas de consolidacion se determinan los parametros m,, C,, B y &, los
cuales se grafican para el nivel medio de esfuerzos g+6/2, tal como se muestra en la figura 5.

Para la aplicacion de la expresion (3) en un caso practico se debe tomar en cuenta |la rapidez
con que se aplica la carga, ya que para tiempos de consolidacion menores al tiempo de

construccion puede ser importante la diferencia entre aplicacion rapida de la carga y aplicacion
lineal, esto es, durante un tiempo de construccion.

Ac = Ao, I t.

Cuando de aplica la carga de manera inmediata la expresion (3) es la que se utiliza para el
calculo de hundimientos con el tiempo.

Si se considera aplicacion lineal de la carga las expresiones utilizadas son las siguientes;

Para O<t<t,

. log1+ ET,)

— TV
AEv--""v'A"c'ﬁ UT,) + 0 T ©

donde:
p 2 5 N
m=8 _MT
G{TV):KI—iZ 324 1-e 4 Y >
T mo (2m+ ' ©




para t>t;

Ae, = m, - Ao, - [F(TV . Blog(m‘“’c L E(T, - Tvc)ﬂ o

donde

F(T m= o 3 _(2m+;l) I T, .
Dt

¥

log(1 + £Ty¢)
ETye (©)

Ay = 0.43

el valor de Ty, se obtiene igualando las funciones

(D(Tvc) = I:(Tvc - T01) (10)

para t =t.. La figura 6 muestra las funciones F(T,) y ®(T,) en forma grafica. con las que
puede determinarse el valor de Tp; .

A continuacion se presenta un ejemplo de céalcule de hundimientos considerando ta aplicacion
de la carga en forma inmediata y lineatmente; |a figura 7 muestra graficamente la diferencia en
el hundimiento en cada caso, los datos para e! calculo fueron los siguientes:

d=500 cm
Ao, =0.3 kg/cm®
t.=1 ano

m, = 0.030 cm® / kg
C,=0.0098 cm’/ seg
B=025

£=0.46

el estrato se considera drenado por los dos lados, por lo gue d = 2H

6



T t, = — . 315x107 = 4.939
vC Hz C (250)2
de la (6)
D(Tye) = 0.9326 = FT,c — Ton)
Tewe-Tar = 1.0080 y To = 3.9246
De la (9)

A,.=0.2034

Luego las expresiones (3), {5) y (7} quedan como sigue:
aplicacién inmediata de la carga

5t = 4.5 - {F(T,) + 0.25log(1 + 0.46T,)}

Y para aplicacion lineal.

D<t<t,

5y = 0.91MT,{d(T,) + 0.1075(1 ~log °'46TVJ
0.46T,

t>tc

8 = 4.5 - {F(T, — 3.9246) + 0.25 log(1.5973 + 0.46(T, ~ 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 inundacién cerca de la
desembocadura de los rios presentan generalmente un comportamiento “viscoso intergranufar*
comunmente conocido como compresion secundaria.

Cuando el subsuelo se encuentra altamente estratificado con intercalaciones de arena, la
compresion primaria debido al fenémeno hidrodinamico de la consclidacion se verifica
rapidamente, mostrandose mas evidente la compresién secundaria. El ingeniero de
cimentaciones no puede ignorar en estos casos el fendmeno de compresién secundaria, ya que
los desplazamientos diferidos por el efecto de la viscosidad intergranular pueden ocasionar
hundimientos totales y diferenciales de la cimentacién, pudiendo dafar el proyecto en cuestion.

El autor ha investigado durante varias décadas el fenémeno de ia viscosidad intergranular. En
este trabajo se ofrece una mejor interpretacién de la teoria expuesta con anterioridad, (" asi
como la determinacion de los parametros que intervienen en dicha teoria.

* Profesor Seccion de Mecanica de Suelos. Division de Estudios de Posgrado
Facultad de Ingenieria, U.N.AM.
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INTRODUCCION

El suelo se encuentra en la naturaleza con un determinado estado de esfuerzos efectivos y
presion hidraulica. Al ser colocado en el oddometro para efectuar una prueba de compresibilidad,
éste es aliviado del estado de esfuerzos y presiones hidraulicas a la que estaba sometido®. Al
ser cargado en el odometro, se obtiene ia recompresion del suelo como indica la rama plana de
la curva de compresibilidad (fig. 1). Cuando se rebasa e! “esfuerzo critico” de compresion
confinada oy, 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.
Tedricamente, el quiebre puede valorizarse por medio de |a siguiente ecuacién.

1-v
% = 72y 2% 2

En donde v representa el valor de la relacidon de Poisson en el momento del quiebre vy ¢ es {a
resistencia al esfuerzo cortante del suelo. El valor de v en el quiebre de |a curva tiende a ser del
orden de 0.25, obieno,/2¢c=15.

La rama inclinada de la curva de compresibilidad representa la compresion del suelo para u:na
nueva condicion estructural impuesta por el confinamiento que proporciona et anillo del
odémetro. 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 o, (fig. 1). En este tipo de suelos la rama inclinada no debe usarse para disefio
si se quieren evitar fuertes desplazamientos verticales.

En el rango de los esfuerzos de la compresion las curvas de consolidacion muestran la
configuracién que indica la fig. 2 . Dicha configuracién depende del coeficiente de consolidacion
del suelo ¢, , de ia viscosidad intergranular de éste, del espesor del estrato y de las condiciones
de drenado. La magnitud de la viscosidad intergranular es, sin embargo, una funcién importante
del nivel de esfuerzos cortantes que se generan durante la prueba del odémetro.

El objetivo del trabajo que se presenta se limita a efectuar la confrontacion de la teoria que se

expone con los resultados de pruebas del odémetro para curvas de consolidacion realizadas a
niveles de esfuerzos menores del esfuerzo critico.

CONSIDERACIONES TEORICAS
La teoria se establece por medio de dos hipétesis fundamentales, " a saber:
1) El suelo esta constituido por dos estructuras basicas, la primera esta formada

por granos microscopicos carentes de cohesidn, y la segunda por floculos de
granos submicroscopicos que forman aglomeraciones de minerales de arcilla.



2) Ambas estructuras se encuentran saturadas con agua. La primera representa
la compresion primaria, y la segunda, un comportamiento altamente viscoso
intergranular o compresién 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 Ap se origina un cambio volumetrico de
la estructura primaria Agyq , ¥ de la secundaria Ag,; . Es evidente que el cambio total por el
efecto de la compresion de las dos estructuras consideradas sera;

ASV — A8v1 + A8V2 (2)

Dichos cambios volumétricos son retardados por el fendmeno hidrodinamico de Ila
consolidacién. Para analizar el fendomeno fisico que se presenta usaremos dos modelos
geoldgicos.

a} La compresion primaria se analiza por medio del modelo de Kelvin, el cual
puede ser correlacionado con el modelo geolégico de Terzaghi, que implica
que la compresion primaria tiende a ser finita.

b) La compresion secundaria se analiza con un modelo propuesto por el autor

denominado Unidad -Z, el cual representa el comportamiento viscoso inter-
granular del suelo M,

MODELQO DE KELVIN
El modelo de Kelvin queda representado por dos elementos en paraleio (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 &, . Por consiguiente, se pueden
establecer las siguientes condiciones:

De Equilibrio:

Ap = Aoy + Oy 3)

De deformacion volumétrica unitaria:

A8v1 — AS1 = AgN1 (4)



De esfuerzo-deformaciéon volumeétrica unitaria:

Aen = ¢,A0) (6)

Resolviendo para el valor de A ey1, Se encuentra fa siguiente ecuacion diferencial del fenomeno
primario.

A 8V1+ ﬁ €v1 = 04AP

o4 %

Integrando se obtiene

Agyq = a1Ap@ - e_¢1tm1) (8) g

Para un niumero grande de unidades se puede escribir

AP(Z oy~ D 0‘19_4)1”“1) (9)

Considerando que Yo = a representa la compresibilidad, se obtiene finalmente

Agyy = ocAp[1 -y e“*"”“‘] o
a

Por otro lado, de ta teoria de consolidacion de Terzaghi se obtiene

2 -M.-T,
Ae,, = M, - Ap[1 - ﬁe j A1)



Endonde T, =c, - T/H? es el factor tiempo primario, y M = (2m - 1Y 2/ 4

Si comparamos las ecuaciones 10 y 11 vemos que el modelo de Kelvin y el de Terzaghi son
equivalentes. Su correspondencia queda establecida por medio de las siguientes relaciones.

o 2
1= ,y,thc‘,lH2
M al
De donde se obtiene
¢1 2cv
a =m,y,— = H2 (12)

Del analisis anterior queda establecido para la compresion el uso de la funcion de Terzaghi;
F(T,), luego podemos escribir

Aeyy = m, - APF(TV) (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,
¢, , el cual retarda la deformacién volumeétrica unitaria de ia estructura secundaria (fig 4b). Se
establecen para esta unidad las siguientes condiciones.

De equilibrio

Ap — AGZ + AGNZ (14)

BDe deformacidn volumétrica unitaria



Ae,, = Ag, = Agy, (15)
De esfuerzo-deformacion volumétrica unitaria

. a
£ = —— Ao,
b+t

(16)

A ey = 0A0; (17)
Resolviendo para A 8;2 , Se obtiene la siguiente ecuacion diferencial para la unidad  -Z

. a
Ag,, = - A
2 b+ald, +t P (18)

integrando y considerando que parat =0, Ap = Aon; de la ecuaciéon 17 y 18 se obtiene b = 0,
por consiguiente

) b2
Ae,, = 2.31aAp Iog(1 + a t (19)

La ecuacion 19 se puede escribir en forma conveniente como sigue

Ag,, = 2.31aAp Iog[1 AL TR & t]
a ¢, «



Lamemos 2.31 a = m, un valor medio para el incremento sostenido de Ap. De las relactones
Kelvin-Terzaghi se obtiene

% - 231m, I mgY; 2 = 2¢, 1 H?
d o

Defintendo m; / m, = B se encuentra para la compresioén volumétrica unitaria del fendmeno de
viscosidad intergranular

Ag,, = m, Iog(1 +

en donde

462 ¢,
B ¢

El valor de & es un parametro adimensional gque se determina de las pruebas. Notese que ¢, & /
H? = 1 / 1 es el inverso de un tiempo, que representa el tiempo de relajamiento de la
compresion secundaria, asi pues

= ¢ 21)

H2
& = (22)
1C,

La ecuacién 20 también se puede escribir

AEvz = m, IOg(1 + t/ ‘L')Ap (23)

Notese que los valores de 1 para la misma deformacién volumétrica unitaria se encuentran en
la siguiente proporcion.

T, H,’ @4



De la ecuacion 2 se pude escribir en forma adimensional para la deformacién total volumétrica
unitaria

Ag,
map F(Tv) + Blog(1 + £T,) 25)

Por tanto

En donde Q representa la configuraciéon de las curvas de consolidacion incluyendo el fenédmeno
de viscosidad intergranular. En la fig. 5, se ha dibujado una familia de curvas para un valor fijo
de B haciendo variar el valor de &. De estas configuraciones se puede juzgar la importancia de
la compresion secundaria. Nétese que para 3 = 0, esto es, m; = 0, no existe la compresién
secundaria, y por tanto, la curva limite seria la correspondiente a F(T,). A medida que & crece
para cualquier valor fijo de B, 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 ¢, = ¢, de donde resulta un valor tedrico limite de £ = 5.0 -

Los parametros my, C,, B y & son funciones del nivel de esfuerzo sobre el cual se aplica un
incremento Ap de carga unitaria gue produce el fenédmeno de consolidacién y pueden ser
determinados de la prueba del oddémetro. Los parametros que se citan tiene el siguiente
significado.

m, , Coeficiente de compresibilidad volumétrica unitario para la
compresion primaria

Cy ; Coeficiente de consoclidacion del fendmeno primario

B . Factor gue mide la magnitud relativa del fendbmeno viscoso
intergranular

£ : Factor adimensional que modifica el valor de T, = ¢, t / H?

en el fenomeno viscoso intergranular, ecuacién 25 .

10



METODO DE AJUSTE PARA DETERMINAR PARAMETROS

Para la determinacién y analisis de los parametros que intervienen en la ecuacién 25, se utiliza
dicha ecuacion en la siguiente forma

5 = 8,F(T,) + C,log(1 + t / 1) 26)

Se de tas configuraciones de la fig. 5, que para un valor de T, = 2.0, se obtiene F(T,) = 1, que
corresponde aproximadamente al lugar donde la curva sufre una inflexién en su curvatura. Este
punto se designa por B con coordenadas &g, tzg. Ademas, se escoge otro punto, F, lo mas
alejado posible del quiebre de la curva de consolidacion, esto es, al final de la zona recta en
escala semi-log de la compresidon secundaria, con coordenadas o, tr. Para estos dos punios se
obtiene, segun la ecuacién 26.

1+t /[ 1
1+t /1
Resolviendo fa ecuacién 27 para el valor de 1 se obtiene
a
1 — ea (28) i

En donde a = 2.31 (8 - ) / C, .

- El valor de C, se determina de la pendiente de la curva en la zona recta de la ley logaritmica
para dos puntos sobre ésta

82 — 61
logt, / t, 29)

C, =

Conociendo el valor de 1, se calcula 8, por medio de
8‘, = 68 — Ct Iog(1 + tB / ‘E) (30)

Como primera aproximacion para el vator de C, , se utiliza 8, / 2 encontrando en la curva un
valor para tso , que corresponde al 50% de compresion primaria, esto es, para T, =02y F(T,)
= 0.5, de donde '



C, = 0.2H* / tso (31)

Enseguida se calcula & = H? / 1¢, ¥ se entra en la siguiente ecuacion para el 50% de
consolidacion

80 =0, 12+ C,log(1+ 0.28) 32)

Con un nuevo valor de 85y , calculando de la ecuacion 32, se encuentran nuevos valores de t5 ,
C, v & respectivamente . Se repite el calculo, y usando la ecuacién 32 nuevamente, se
encuentra un valor mejorado de &5, . Se prosigue con {a iteracion hasta que los valores de C, y
£ ya no cambien substanciaimente.

Los parametros que intervienen en la ecuacion 25 podran ser calculados por medio de las
expresiones gue se proporcionan a continuacién para un determinado nivel de esfuerzo medio
p + 2 Ap correspondiente a cada una de las curvas de consolidaciéon obtenidas en el odometro,
respectivamente.

6v Ct
mV =—;mt :~—-—-——;
2HAp 2H - Ap m

Los valores de C, y £ seran obtenidos anteriormente durante el método de ajuste.

Con el objeto de ilustrar el procedimiento de ajuste, se utiliza una curva de consolidacion
obtenida en el oddmetro en una arcilla limosa inalterada con un contenido de agua de 288%,
(Fig. 6). El incremento de esfuerzo unitario usado Ap = 0.6 k/ cm? fue aplicado a un nivel de
esfuerzo de 1.2 k / cm?® con un espesor de |la probeta de 2H = 1.72 cm. El esfuerzo critico o
= 3.7 k / cm? 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), tienen los
siguienies valores en micras, p y segundos, t, a saber

Punto B d3g =135 pn , tz = 800 seg

Punto F dr =248 u , t- = 100,000 seg



El valor de C, se determina en la zona recta de la curva y se obtiene un valor de 60 u. Con la
ecuacion 28 se obtiene

a=2.31(135-248) /60 =4.3505
De donde el valor de 1 = 496.4 seg. Aplicando la ecuacién 30, se calcula:

v =135 - 60 log (1 + 800/496.4) =110.0
Entrando a la curva de laboratorio, (Fig. 6), con ¥z 8, = 55.0, se obtiene t;; = 58 seg, donde los
valores:

C,=0.2(0.86)°/58 = 2.550 x 10° cm?/ seg

£=(0.86)*/C, -t =0.584

.Para mejorar los valores de C, y &, se utiliza la ecuacion 32

850 = 55.0 + 60 log (1 + 0.584 - 0.2)

850 = 57.87 1

Entrando nuevamente en fa curva de la Fig. 6, con 57.9 u se determina ts; = 60 seg. y se
calcula nuevamente C, y £ muestran suficiente precision se suspende la iteracién, por lo que la
curva tedrica queda de la siguiente manera;

8 =110.0 F(T,) + 60 log (1 + 0.604 T,) (34)
En donde T, = (3.333 x 10t

Para confrontar el ajuste de la curva teérica con la de laboratorio, se calcularon ios valores de &
con la ecuacion 34 y se registraron en la Fig. 6. Se puede reconocer que la concordancia entre
la curva tedrica y la obtenida en el odometro se muestra muy satisfactoria. Sin embargo, en la
primera fase de la compresion primaria el ajuste no es tan perfecto ; lo anterior se puede
atribuir principalmente a la descompresiéon del agua de poro que libera gas en forma de
burbujas microscépicas que afectan la permeabilidad del suelo®. Para evitar esto en la prueba,
seria necesario efectuar ias pruebas del odometro bajo una presion hidrostatica equivalente a
la de campo para la cual se obtuvo la muestra. Esta practica podra dar mejores resultados en ia
determinacion de los parametros antes descritos.

Para el comportamiento de la curva que muestra la Fig. 6, los parametros son
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1) Nivel medio de esfuerzos 1.5 k / cm’

2) Incremento 0.6 k / cm?

3) m, = 0.0107 cm?/ k

4) C, = 2.465 x 10™ cm? / seg
5) m, = 0.00581 cm?/ k

6) B =0.543

7)  E£E=0.604

Usando los parametros antes encontrados, la curva teérica se expresa por medio de la
siguiente ecuacion:

Ae = 0.00642{F(T,) + 0.543log(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 oddmetro es fa friccion del suelo contra
el anillo, la cual aumenta a medida que el suelo se consolida. Lo anterior se puede reducir
considerablemente si usan anilios flotantes y un producto repelente al suelo que haga disminuir
la friccion. Algunos repelentes, como la gelatina de silicén, pueden reducir la friccion sobre el
anillo en forma considerable.

Por otro lado, la membrana de suelo remoldeado que se forma al afinar a pastilla de suelo en
el anillo del odémetro, tiende a retrasar el proceso de consolidacion en su primera fase, ya que
dicha membrana tiene una permeabilidad considerablemente mas baja que el suelo inalterado
del espécimen. La importancia de lo anterior debe ser investigado para poder efectuar una
correccion en el valor del coeficiente de consolidacién. Asi también, dicha membrana de suelo
remoldeado afecta la compresibilidad, haciéndose necesario efectuar la correccién
correspondiente.

Finaimente, se puede decir que a pesar de los problemas que presenta el odometro, los
parametros que se encuentran con su uso tienen precisién suficiente desde un punto de vista
practico, si las probetas son confiables, la prueba se realiza cuidadosamente y se efectuan las
correcciones antes mencionadas®™.
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7.1 ELEMENTOS TEORICOS DE ESTADOS DE ESFUERZO Y DEFORMACION

7.1.1 ESTADO DE ESFUERZO

El estado de esfuerzo en un punto de un medio continuo, se puede representar, por medio de
un cuboe diferencial ( en el caso de andlisis tridimensional ), o por medio de un cuadrado
diferencial ( en el caso de anédlisis plano ). En este tipo de representaciones, se ha
descompuesto al vector esfuerzo ( en sus componentes normal y cortante(s) ), gue actua en
direccion de cada uno de los ejes del sistema de referencia.

Al vector esfuerzo se le define como ;
- -
AF dF

B 4
s= lim —-=—
LAA S0 AAA 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 sistera de referencia, es :
para el plano en direccion X:

_)

Sx=0-xi+Txyj+szk
para el plano en direccion Y:

-

Sy = Tyxi + O-yj +Tyzk
para el plano en direccion Z:

_>
Sz = Taxi + Tzxj + OzK

Observe que las componentes de {os vectores son los esfuerzos orientados, para cada una de
{as caras del cubo diferencial mostrado en la figura 7.1.2.

La convencion 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
ingenieria estructural, que para Mecanica de Suelos. La convenciéon que se usara en este
curso, sera la de Mecanica de Sueios. -



CONVENCION DE SIGNOS DE ESFUERZOS.

Antes de definir la convencion de signos de los esfuerzos, se debe definir a que se le llama
cara positiva.

DEFINICION: Se define como caras positivas, a aquellas por donde saldrian los ejes del
sistema de referencia, si se sitia 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 .

.....................................

v

X Analisis tridimensional

Z

Analisis 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
{ gque por falta de tiempo no fas 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 analisis tridimensionatl: T:[ Sk Sy Sz ]

En analisis plano de esfuerzos : T = [ Sy 5 ]

o) T
X X
T = —

Txzy Oy

Los esfuerzos mostrados en los elementos diferenciales de la figura 7.1.2, forman tensores,
donde todos los elementos tienen signo positivo. Los tensores tienen utilidad para analizar
esfuerzos, por medio de metodos graficos o analiticos.

En este curso sélo usaremos el analisis 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 ia
representacion grafica de Mohr, donde se cumple que todos los esfuerzos sean de compresion
{ en Mecanica de Suelos se acepta que los suelos no resisten tension ), y con diferente valor.
Esta condicién cumple con:

0 1)0,)03)0



-~ T

T, Condicién donde:

T, >62>03 >0

Fig. 7.1.3 Representacion tridimensional de Mohr, para la condicién

mostrada



REPRESENTACION DE MOHR EN ANALISIS PLANO DE ESFUERZOS.

La representacién de Mohr, para el analisis plano de esfuerzos, se puede hacer con un solo
circulo de Mohr, y puede representar al estado de esfuerzos tridimensional perfecto, si cumple
que:
O1 > Oz =03
0 01 =07 > O3

En la grafica de la figura 7.1.4, se cumple que:
01> 0, =03 > 0
En cualquier otro caso de analisis de esfuerzo plano, que no cumpla el estado tridimensional
perfecto, se pueden cometer graves errores.
En este curso veremos un método grafico, ideado por el Dr. Dagoberto de la Sema, que es’

muy versatil y didactico. Este método fue bautizado por su autor como el método del * polo
fijo”, y lo veremos a continuacion.



Condicion donde:

T > %=
q-£ > q-)(: 0-7

G|=G:f

W—x=¢z_ =
x=Ty

Fig. 7.1.4 Representacidon tridimensional de Mohr en Andlisis plano



METODO GRAFICO DE MOHR, DEL POLO FIiJO.
Antes de exponer el método, debemos definir el concepto de “versor”.

DEFINICION : se define como versor, a un vector unitario normal al plano de interés, (plano §),
de modo que sus componentes definen a ese plano.

Los versores al ser unitarios, quedan definidos por sus cosenos directores. Estos se pueden
definir como:

En analisis tridimensional:
n=ngi+ngj+nk
donde n,=cosa
ny = cos f3
n; = cos y

donde «, B y yson los angulos directores del versor.

Aqui siempre se debe cumplirque: n+n,’+n, =1

En andlisis plano de esfuerzos:
n=ni+nk
donde : n,=cos «
y n,=cosy
y donde ay vy son los angulos directores del versor.
Aqui siempre se debe de cumplir que : n,,2 +n2=1

En la figura 7.1.5, se muestran los versores en el espacio y en el piano, con sus respectivos
angulos directores. '



Fig. 7.1.5 Versores

Versor en el espacio

Versor en el plano
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METODO GRAFICO DE MOHR ( POLO FIJO )
( METODO PROPUESTO POR EL DR. DAGOBERTO DE LA SERNA )

Secuencia para obtener o y t en cualquier piano 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 o, vy o, , sobre el gje de los
esfuerzos normales.

3.- Se localiza el valor del esfuerzo cortante, en lineas perpendiculares al eje de los esfuerzos
normales, y que toquen a los valores de o, y 5, , de acuerdo a las siguientes reglas:

a) Asociado a o, , se ubica el valor del cortante, con signo contrario al que le corresponde
en el tensor

b) Asociado a o, , se ubica el valor del cortante, con el mismo signe gue tienen en el
tensor.

4.- Definidos los puntos [ oy, - (1 ) ] Y (02, T ), $& 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 didmetro 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 o3 ( esfuerzo
principal menor ). Este punto serd en el plano de Mohr, el origen de todos los sistemas de
referencia. o

6.- Sobre el eje de los esfuerzos normales, siempre se alojara la direccion del esfuerzo
principal mayor ( &1 ), y con el mismo sentido. A este eje se le denominara con un uno romano

(1)

7.- Perpendicular al eje de los esfuerzos normales y teniendo como crigen el polo, se ubica la
direccion de esfuerzo principal menor ( 63 ), 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 (Il }. Vea la figura 7.1.6.

8.- Se une con una linea recta al polo y al punto [ o, , - ( 1 ) ]. Esta linea nos marca la
direccion del eje x , aunque todavia no definimos su sentido. Se une con otra linea recta al
polo y al punto ( o, , 1, ). Esta linea nos indica la direccién del eje Z, aunque todavia 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 recomendacion 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.

11



-

Sistema de referencia principal

z 4t

> X

Sistema de referencia en uso

Fig. 7.1.6 Sistemas de referencia derechos (en andlisis plano)
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9.- Para obtener los valores correctos de o y 1, en cualguier plano que se quiera, basta con
orientar una linea que parta del polo y gue represente a n, en la misma forma que se tiene
respecto al sistema de referencia en uso XZ , y con |la unica condicion de que apunte hacia el
circulo ( recordemos que todo plano por &, tiene dos versores ).

10.- El punto resultante de la interseccién del versor y el circule, nos indicara graficamente los
valores { modulo y signo ) correctos de los esfuerzos o y t en el plano & propuesto

Se hara un ejercicio en el curso, para practicar este método.
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7.1.2 ELEMENTOS DE ESTADO DE DEFORMACION

En esta parte se vera en forma muy simple la forma en gue se miden las deformaciones en
Mecanica de Suelos.

Se define como deformacion a la diferencia de longitud que se tiene cuando se pasa de una
longitud inicial a una longitud final { en este concepto no importan condiciones intermedias. ni
el tiempo en que se da la deformacién ). En Mecdanica de Suelos ias deformaciones son
positivas cuando la longitud final es menor gue la inicial. Vea la figura 7.1.7. En esta figura se
presenta una deformacion positiva vertical.

§=AH=-(H; - Ho)=H, - Hy

Se define como deformacién unitaria a la relacidn entre la deformacién y la longitud inicial. Se
define con la letra griega "¢ ".

En las pruebas de compresion a probetas cilindricas en suelos, se tiene que en ocasiones se
tienen grandes deformaciones antes de la falla. En este caso se debe hacer una correccion
del area transversal de ia probeta. Si se acepta gque |la deformacién se da para un volumen de
probeta constante, se puede decir que el area que se va teniendo conforme avanza la
deformacion es:

A
AC: 0
1-¢

Observe de nuevo la figura 7.1.7 . Aqui también se supone que el area 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 {a probeta durante la prueba.
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Fig. 7.1.7 Andlisis de deformaciones en compresién
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7.1.3 RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE DE LOS SUELOS.

En los suelos, se acepta que |a resistencia se tiene siempre por una combinacion de esfuerzo
normal y cortante. Esta es la razén por la que estudiamos anteriormente como evaluar
esfuerzos normal y cortante en forma grafica. Esta combinacion 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 tensién ( la tension
la puede resistir el agua trabajando a tension, o un mineral cementante en el suelo }, ya que
esta no es una condicién confiable ni permanente. Esta es la razén por la que se estudia en
suelos |a resistencia al esfuerzo cortante ( siempre combinado con un esfuerzo normal ).

La propuesta cldsica para analizar la resistencia de los suelos, es la de analizar la friccion 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 :

=
o = —
A

y el esfuerzo cortante como:

El angulo ¢' es el angulo que se desplaza la resultante R de la linea de accion del esfuerzo
normal. Vea la figura 7.1.8. En Fisica Clasica se define como coeficiente de friccion estatica a
la relacién entre T y P o entre Tty o, y se define como p, de modo que:

T T
= —=—=tang'
p==- ¢

Es por esta que la resistencia al esfuerzo cortante de un suelo granular { a esfuerzos
efectivos ) se expresa como:

8 = Tmex = G tan ¢'

Mas adelante se veran 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 gque se pudiesen sustituir las pruebas
de laboratorio.

7.2.1 PRUEBAS DE PENETRACION ESTANDAR.

Esta prueba se usa para sondear al suelo, hincando por medio de golpes de martillo, una
punta recuperadora de muestras alteradas, {lamada penetrometro estandar. Este penetrometro
consiste en una punta cortadora, de acero endurecido, seguida por un tubo de recuperacion
de dos canas. 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
dltimos tramos de 15 c¢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 corretaciones, 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 compresion simple (q, ).

En la figura 7.2.2 se muestra el caso para las arenas, donde en las dos primeras graficas
intentan obtener, ya sea por porcentajes de grava, arena y limo y datos de penetracion la
compacidad relativa del suelo granular; o ya sea en funcién del esfuerzo vertica! y datos de
penetracian, también obtener la compacidad relativa. En base a esta compacidad, supuesta
por estas graficas, se puede uno dar una idea de la resistencia dei suelo granular, en funcion
del angulo de friccion, utilizando la grafica inferior de ésta figura.
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Fig. 7.2.1 Resistencia inferida a partir de la prueba de penetracién
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7.2.2 PRUEBA DE CONO HOLANDES.

Esta punta sondeadora, se hinca por medio de presién, y se va obteniendo la capacidad de
carga, conforme va progresando el sondeo. &n |a 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 penetracion, 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 angulo de friccion
interna o “ cohesidn “, apoyandose en alguna teoria de capacidad de carga.
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7.2.3 PRUEBA CON VELETA DE CAMPO

Esta prueba es relativamente facil 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 colchoén de suelo superficial A continuacion, ya posicionada fa 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 maximo, que es el que corta al suelo. Con este dato y los datos geomeétricos de la
_veleta, se puede despejar por medio de una expresion muy facil de demostrar, el valor de la *
cohesion “ del suelo fino. Esta prueba se aplica comunmente al fondo de un pozo a cielo
abierto,
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7.3 PRUEBAS DE LABORATORIO
7.3.1 TORCOMETRO Y PENETROMETRO DE BOLSILLO

Este tipo de instrumentos, permiten evaluar con cierta aproximacion, 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 comentaran a
continuacién, 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
rapido, que no se permite el drenaje del suelo.

A este resistencia se le denomina ‘cohesién” ( C ) o mas modemamente resistencia no
drenada ( Su ). .

El torcometro de bolsillo, como el mostrado en la figura 7.3.1, se compone de una miniveleta
en la punta , un resorte de torsién y una perilla con una caratula indicadora, todos ellos unidos
por un eje metalico. Algunos como el mostrado en la figura, viene equipados con varias
veletas. La forma de efectuar la prueba, consiste en aplicarla al suelo, sin sacarlo del tubo
Shelby, ya que asi conserva su confinamiento. Se toma el torcdmetro y se hunde en el suelo,
lo mas alejado de las paredes del tubo. Ya que se hundio hasta el tope, se aplica una torsién
rapida pero con sumo cuidado. En el momento de la falla, el resorte se descarga y en la
caratula se puede leer el valor de la resistencia no drenada ( C ¢ Su ). En este curso se
mostrara el torcometro y se hara una experiencia practica.

El penetrémetro estandar, que se muestra en la figura 7.3.2, consiste en un mango cilindrico,
que tiene una punta mévil, dividida en la punta de penetracion y la zona indicadeora. Al igual
que con el torcometro, se recomienda que se aplique a los suelos contenidos en un tubo
Shelby. La forma de proceder es la siguiente: El indicador del penetrdmetro se coloca en cero;
posteriormente se hinca en el suelo la punta de penetracion hasta {a 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 compresion no drenada, dada como el esfuerzo desviador de falla, de
modo que para conocer el valor de "cohesidn” o de resistencia no drenada, se debe dividir lo
obtenido entre dos.

El valor en laboratorio de estos instrumentos, consiste en que permiten calibrar ia resistencia
de los suelos, lo cual es muy utl, cuando se guiere programar una prueba triaxial o una de
corte directo. Teniendo una idea del valor de |a resistencia, se pueden elegir los instrumentos
adecuados para una prueba formal ( anillo de carga, marco de carga, etc. ).
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Fig. 7.3.2

Penetrdmetro de bolsillo
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7.3.2 PRUEBAS DE COMPRESION TRIAXIAL

En orden cronoldgico, se puede decir que la prueba méas popular anteriormente, 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
compresién en probetas cilindricas, se fograron superar algunas serias desventajas que se
presentaba la prueba de corte directo.

Actualmente ta prueba triaxial es mas popular que la de corte directo. No obstante ser una
prueba mas complicada, permite una gran variedad de condiciones de drenaje. También se
puede suponer que permite aplicar todo el tiempo esfuerzos principales, de modo que no
existe rotacion de esfuerzos principales, como sucede con la de corte directo. Existen tambien
concentraciones de esfuerzos, pero son mucho mas bajos que en corte directo. Otra ventaja
es gue no tiene un plano predeterminado de falla, ademas de que se puede representar en el
ptano .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 esquematicamente una camara 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 ( comdnmente agua ), penetre en los poros del suelo. La carga
axial se aplica por medio de un vastago de acero, el cual debe tener muy poca friccién con |la
abertura de la camara por la cual pasa. Existe un mecanismo fuera de la camara que permite
el movimiento del vastago, sin incrementar la presion confinante que se aplica a la probeta. La
probeta se puede colocar entre piedras porosas, si se quiere permitir drenaje o medir presion
de poro, o colocar una sola piedra porosa en la base de la probeta, como se muestra en la
figura. En algun caso especial { prueba UU sin medicion de presion de poro ), se puede
prescindir de colocar piedras porosas. —

En la prueba triaxial, como se comentd antes, se puede suponer que se aplican esfuerzos
principales en todo el cuerpo de la probeta. Esto no es del todo cierto, ya que pequefos
esfuerzos cortantes pueden actuar en |os extremos de la probeta. Este problema se ha tratado
de resolver, colocando en el contacto con la probeta cabezas de teflén o engrasandolas.

En la notacion que usaremos, se tomara como esfuerzo desviador a la diferencia entre el
esfuerzo principal mayor y el principal menor, y lo denominaremos por Ac, . De modo que
Ac, = o1 - o3. Para pruebas de compresion en la camara triaxial se aceptara que o, = o, =o3.

La prueba triaxial es una prueba mas elaborada que la de corte directo, y por ioc mismo mas
compleja. Es este tipo de prueba, al igual que en la de corte directo, se especifica con dos
ietras al tipo de prueba que se desea realizar, en funcion de las condiciones de drenaje, como
sigue:
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CONDICIONES DE DRENAJE

PRIMERA ETAPA SEGUNDA ETAPA SIMBOLO
Consolidada Drenada CD
Consolidada No drenada cu
No consolidada No drenada uu

Las letras que componen los simbolos 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 camara
triaxial, en una prueba CD, estudiada con analisis plano de esfuerzos y la presentacion 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 todavia 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 ia prueba CD, y sus condiciones en esfuerzos
totales y efectivos, correspondiendo a éstas un solo circulo, como se muestra en la parte baja.
Agui se define un angulo de friccion interna en esfuerzos efectivos ¢'.

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 circulos desplazados una distancia con valor
u;. Aqui se definen dos angulos de friccidn interna: uno aparente, definido por ¢ y otro en
esfuerzos efectivos, practicamente igual al que se obtendria en una prueba CD, definido por

¢

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 tipicas y la resistencia en esfuerzos totales, definida por “C” y el dangulo
de friccion interna real, definido por ¢'
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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 mas de 200 anos. El principio que usa la prueba es en verdad muy simple. Consiste
basicamente 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 horizontaimente. La carga normal P, se aplica a la probeta, a traves de una placa
rigida. Se miden durante la prueba: la carga horizontal, la deformacion horizontal y la
deformacién vertical. Dividiendo la carga vertical y la carga horizontal, entre el area 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 7.3.10, 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 angulo de
friccion interna.

En la prueba de corte directo, se pueden realizar en arcillas ias mismas pruebas definidas por
las condiciones de drenaje que en la prueba triaxial (CD, CU y UU ).

En un analisis a esfuerzos efectivos ( arena seca ), se puede analizar un fenomeno
interesante que se verifica en la prueba de corte directo y que se le llama * rotacion de
esfuerzos principales *. En la figura 7.3.11, se presentan las condiciones iniciales de |a probeta
en este tipo de prueba, y en |la parte baja se muestra la representacion de Mohr, aplicando el
método del polo fijo. Observe ia relacion de los sistemas de referencia X Z y ill . En la figura
7.3.12, se muestran las condiciones intermedias, en el momento en que o, = o,. Observe para
esta condicidn la relacién de los sistemas X Z y |l |. En ia figura 7.3.13, se muestran las
condiciones de la probeta en el momento de la falla. Observe que para esta condicion o, se
tiene que o, > oy . Observe ademas la relacién que guardan los sistemas X Z y lll |. Finalmente
cbserve la figura 7.3.14 . En esta se muestran juntas las condiciones inicial, intermedia y final,
mostrando como se va sucediendo la rotacion de los esfuerzos principales.
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INSTRUCTIVO PARA REALIZAR UNA PRUEBA TRIAXIAL CD.
EQUIPO

1. Marco de carga.

2. Camara triaxial.

3. Molde para formar la muestra.
4. Membranas impermeables.

5. Piedra porosa.

6. Bandas de huie (o rings o ligas).
7. Bomba de vacio.

8. Vernier.

9. Pipetas.

10.Cronometro.

PROCEDIMIENTO

1.- Colocar una membrana impermeable en la base de carga de la camara triaxial, fijandola
con bandas de hule. Coloque una piedra porosa en la placa de base, saturandola
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 vacio al molde, tomando las precauciones para no romper la membrana.
Conectar a la valvula de salida de la piedra porosa inferior, la manguera de la pipeta que
abastecera de agua a |la probeta.

3.- Usar algun procedimiento conocido, para vaciar la arena en estado suelto. Compactar
hasta lograr la compacidad deseada.

4.- Colocar la cabeza superior a la probeta y sellar la membrana contra esta, por medio de
banda de huie. Cuidar que la cabeza quede lo mas horizontal posible.

5.- Bajar la pipeta, abriendo la valvula de la piedra inferior, para que la probeta experimente un
vacio reducido.
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6.- Quitar el molde y revisar el movimiento del agua en la pipeta, para cerciorarse de que la
membrana esta en buenas condiciones.

7.- Tomar las medidas de altura de probeta y didmetro de la misma, con sumo cuidado. Se
debe decidir que valor se usa de Ho y diametro promedio para calcular Ao.

8.- Coiocar la parte superior de ia camara, cuidando que el vastago no tire la probeta recien
formada. Apretar los tornillos, de modo que se tenga un sello adecuado en la camara. Baje
cuidadosamente el vastago, hasta que fije la cabeza de la probeta, para poder transportar la
camara.

9.- Coloque la camara en el marco de carga, manteniendo la pipeta baja, para generar la
tension en la probeta. Centre la camara y asegurese que el vastago queda centrado con el
anillo de carga ( esto es necesario para que el anillo detenga el vastago, en caso de aplicar un
confinamiento alto a la camara, de otro modo, se saldria el vastago y parte del liguido
confinante ). '

10.- Llene la camara con el liquido confinante y aplique {a presion deseada. Acergue el anillo
de carga lentamente hasta tener un ligero movimiento en el extensometro de éste. Lo anterior
indica el contacto del anillo con el vastago.

11.- Cologue el extensometro que medira la deformacion de la probeta. Tome la lectura inicial
de éste.

12.- Aplique el primer incremento de carga y arranque el crondémetro. Espere un minuto para
aplicar el siguiente incremento ( este tiempo se da para que se libere la presion de poro en la
arena y garantizar que en verdad es una prueba CD ).

13.- Continue aplicando incrementos hasta la falla de la probeta.

14 .- Dibuje el plano de ia falla si lo hay.

15.- Elimine la presidn de |la camara y baje el liquido 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. Vemier.

5. Cronometro.

PROCEDIMIENTO.

1.- Secar en el horno una cantidad suficiente de arena, para realizar la prueba. Previamente se
deben haber obtenido los pesos especificos secos, para las condiciones mas sueltas y mas
compacta de esa arena. Se debe decidir, que compacidad se le dara a la arena, ya que el
angulo de friccion 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 area transversal que se va a considerar.

3.- Vaciar |la arena a volteo, conociendo el peso que debe tener |a probeta de arena, para que
alcance la compacidad deseada. Al compactar, debera quedar la arena a aproximadamente 5
mm. del borde. Se colocara despues el émbolo rigido que transmitira la carga. Se debera
cuidar que ésta placa quede o mas horizontal posible.

4.- Aplicar la carga vertical, de modo que se logre el esfuerzo vertical deseado. Coloque el
extensémetro que medira el desplazamiento vertical.

5.- Separar por medio de los tornillos del equipo, las dos placas que componen la caja de
corte. La separacion debe ser un poco mayor que la mitad de la particula mas grande en la
probeta de suelo.

6.- Ajuste el extensometro horizontal que medira el desplazamiento entre las dos partes de la
caja de corte.

7.- Aplicar la primera carga horizontal y medir con el cronémetro 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 los pasos anteriores, para esfuerzos verticales diferentes del anterior, para tener
por lo menos tres puntos en el plano de Mohr. Se recomierida doblar los esfuerzos. En arena
seca, la linea de resistencia debe apuntar al origen de! plano de Mohr.
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DESARROLLO IISTORICO DE LA
INGENIERIA GEOLOGICA EN

MEXICO

EL PRINCIPIO DE LA
HISTORIA

Durante el periodo prehispanico
(200 a.c. 2 1521 d.c.), los mayas y
los aztecas  construyeron las
monumentales piramidcs de
Teotihuacan, Chichen Itza y El
Tajin, ejemplificando las primeras
aplicaciones de los conceptos
geologicos y los principios de
construccion.  Obviamente  ellos
conocieron los problemas que estas
pesadas  construcciones  podian
ocasionar cuando se encontraban
sobre rocas suaves o suclos y como
conducir agua a las represas para la
irrigacion del cultivo del maiz.

Con la llegada de los espafioles llego
la conquista (1519 a 1521) y los
tiempos de la colonia (1540 a 1800)
cuando ia mayor parte del Imperio
Azteca fue enferrado y sus
conocimientos fundamentales de
ingenieria se perdieron. Una nueva
ciudad fue construida sobre
Tenochtitlan. La historia posterior
es dividida dentro de otros periodos
tal como ja Independencia (1810), el

intervalo del Imperio (1867) v la
Revolucion  (1910).  En  estos
periodos muchas estructuras fueron
construidas  por  espafioles vy
francéses, técnicos que ignoraban el
comportamicnto y las propicdades
geoldgicas del subsuelo mexicano;
éstos  enfrentaron  problemas
relacionados  con  asentamicntos,
baje capacidad de carga,
inestabilidad de taludes y otros, que
no pudieron reconocer ni corregir,

La industria mincra tuvo un gran
desarrollo como resultado de la
exploracion espafiola por oro y
plata. A pesar de ¢sto, los procesos
de mineria fueron inicialmente
primitivos y rusticos, cxisticndo.
muchisimos distritos mineros cn el
pais. En 1798 la (tcenologia
involucrada llegd a ser (an
desarrollada que se escribié un
tratado acerca de la mineria cn
Meéxico, y algunos afios después
1825, ¢l tratado fue . distribuido
ampliamentc por miembros de la
profesion  minera, incluso en
Europa. Esta fama por Ila
magnificencia de la ingenieria cn las
minas de México se debid a los
ingenicros de minas de Esparia, que
entrenaron -a otros ¢n ¢l Real
Seminario de Mineria fundado en
1792. Estos tngenicros aplicaron sus
conocimientos de ingenieria para los
trabajos de mineria subterrdnea,

presas  de  almacenamienio  y
construcciones de represas o bordos



para olras empresas mineras, Y
algunos  proyectos locales de
irrigacion, De este modo los estados
de Aguascalientes, Chihuahua,
Guanajuato,  Hidalgo, Jalisco,
Meéxico, Michoacdn, San Luis
Potosi y Zacatecas cuentan hov en
dia con muchas obras de ingenieria
de esa época que estdn aun en uso.
Estas incluyen minas pequcilas,
proyectos de irrigacion, puentes y
carreteras.  Estas  obras  han
perdurado por centurias, si bien
muchas estan ahora abandonadas,
sujetas a la intemperie, dcterioro o
estan completamente en ruinas. Sin
embargo, las obras y los sitios son
reliquias de la buena ingenieria y
conceptos geologicos aun intactos.
La mayoria de éstas rcpresentan la
euforia de la empresa privada, tal
como las presas y cmbalses de
Saucillo (1730), Yuriria (1850), San

Martin (1765), Torre Blanca (1850),

Mal Paso (1865) y La Mula (1868);
muchas otras se distrubuyen en
aigunos dc los esiados previamentc
mencionados. ‘Menos de 20 presas
antiguas ¢stan aun en operdacion, si
bien dafladas con azolve de
sedimentos.

La mayoria de las vias férreas que
atraviesan Meéxico fueron
construidas entre 1873 y 1936. Seis
mil kilémetros de carpctas de
carreteras  atraviesan  cadenas
montafiosas, por medio de taneles y

grandes cortes en precipicios; la

aplicacton de la geologia fuc
implementada para el disefio dec y
construceion, Sistemas de  canales
hidraulicos fueron desarrollados
entre los afios 1925 y 1930 con la
creacion de la Comision Nacional
de Irrigacion. El disefio de la presa
La Boquilla, una presa dc
mamposieria de gravedad (74 m de
altura, con un cmbalse de 30
millongs de metros cubicos), la mas
grande .del muindo de su tipo,
concluida en 1916, fuc una hazafia
de pgran importancia con la
aplicacion de la geologia.

ACTIVIDAD MODERNA

Antes de 1930, muchas carreteras
pavimentadas y no pavimentadas
fucron construidas para comunicar
la Ciudad de Meéxico y ofras
ciudades importantes. La carretra
mas importantc fuc la dec Monterrey
a Nucvo Laredo y Texas, que se
coimunica concarreteras de EUA.
Esta hacaiia de ingenicria requiri6
de un estudio geoldgico planificado-
vigb' para atravesar precipicios,
montafias, cafiones profundos y
grandes rios.

En los aios 30°s, la Comisién
Nacional de Irrigacion construyé
muchas presas grandes. La Presa
Don Martin o Presa Venustiano
Carranza, construida de 1928 a



1932 en el estado de Coahuila, fue
la primera en el mundo quc utilizd
muros dc gravedad en su cortina;
siendo construida solo después de
una gran investigacion de las
condiciones geoldgicas imporiantes
para el disefio ingenieril de Paul
Waitz, un geblogo suizo y
naturalizado ciudadano mexicano.
La Presa Calles en Aguascalientes,
terminada en 1931, fue la primera
presa de arco-gravedad construida
en México (67 m de altura); siendo
seguida mas tarde por la Presa
Endho en el estado de Hidalgo.

Durante tos afios 30°s y 40°s, la
geologia fue aplicada con poca
experiencia profesional en Ia
construccion de presas pequciias de
tierra y concreto, caminos y puentes,
muchos de las cuales han sido
asociados con la mineria en México.
Esie grupo incluye a los gedlogos
De la O. Carrefio, Heins Lcsser
Johns y Lorenzo Torres [ y los
ingenicros mincros M. - Alvarez
Carvajal y Mario Vcytia. Durante
este periodo, cl primer laboratorio
de mecanica de suclos para fines de
construccion de caminos  fue
mmstalado en la Ciudad de México
por la Secretaria de Obras Piblicas
(SOP) vy un laboratorio de prucbas
de concretos fuc organizado por la
Secretaria de Recursos Hidraulicos
(SAR). Mds tarde fue la primera
mstitucion técnica dedicada

principalmente a la construccion de
presas. '

Las investigaciones de silios para
cortinas y cxcavacioncs profundas
para cimentaciones fucron
evaluadas por los primeros gedlogos
para caracterizar el sitio para los
ingeniros civiles y organizar sus
construcciones, pero otros rcquisitos
geoldégicos no fueron hechos de las
condiciones del sitio. En pocos
casos, los geologos visitaban un
silio para rcsolver un problema
especifico encontrado durante la

construccion.

Durante los afios 50°s la Comisién
Federal de Electricidad (CFE)
cmpezo a trabajar en el canmipo de la
gcologia aplicada para sitios de
presas, exploracion de carbon,
plantas termocléctricas y
geotérmicas. La practica de la
ingenicria  geologica ¢  ingenicria
geotéenica empezé en gran cscala
en 1954, con la ayuda de
disefiadores y tccnologia italiana,
cuando la primera gran presa de
arco [ue diseflada por CFE y
empczé  su  construccion. Para
satisfacer las demandas inmediatas
los ingenicros mexicanos tuvicron
necesidad de aprender como los
conocimientos  geologicos  cran
aplicados  para  cumplir  los
requerimicntos  de  los  estudios
nceesarios de factibilidad, y como
¢stos se involucraban con las presas



de arco de Apuico en el estado de
Puebta, Ia presa de Santa Rosa en ¢l
estado de Jalisco, y la presa El
Novillo en el estado de Sonora. Para
las primeras investigaciones, 10s
estudios de mecanica de rocas
fueron realizados por técnicos
italianos pero para los ailos 607,
ingenicros  mexicanos fueron
competentes en estos menesteres
recibiendo entercnamiento en los

EUA y Europa.

Cuando la construccién de grandes
presas de arco y tierra, junto con
grandes excavaciones subterrancas,
iniciaron en  Meéxico, algunas
sociedades técnicas y algunos
programas de entrenamiento de las
universidades {ueron cmitidos cn la
Capital. La Universidad Nacional
Auténoma de México (UNAM)
vinpezd  ofreciendo el grado de
maestria en ingenieria cn 1957,
Después de esto, los cursos de
mecanica de  suclos  fueron
reforzados y fueron muy benéficos
para  Jos  ingenieros  civiles
involucrados en el campo de la
construccion. En 1958, el director
asistente de la Secretaria de Obras
Publicas (SOP) fundé el Instituto de
Ingenieria y la Division de Estudios
de Posgrado de la UNAM, dondc
los estudios de modclos hidraulicos
y andlisis de riesgo sismico fueron
ejecutados. A través dc Cstas

investigaciones y soporte
gcadémico, la SOP construyo

20,137 km de caminos y los grandes
puentes cn  México como ¢l
Coualzacoalcos y Alvarado cen ¢l
estado de Veracruz.

En 1961, la mecdnica de suelos fue
el sujeto ider en fa amplia
catcgoria dc ingenicria geotécnica
cn  México, Para satisfacer los
servicios técnicos disponibles CFE
fundo el Laboratorio de Estudios -
Experimentales en 1964;
investigaciones en  mecénica de
rocas y suclos fucron rcalizados asi
como prucbas de concrctos y
materiales. En 1967 los grandes
equipos para ensayos d¢ muestras
en roca en México (Im2) entraron
en operacion en los laboratorios de
la Universidad en la ciudad de
Mexico. ‘

Con la construccion de grandes
presas por todo México en los afios
60’5 los geologos de la CFE se
preguntaron  como  inancjar  con
estos estudios especiales el muestreo
TOCOS0 en cimentaciones,
supervision de pantallas
impcrmeables y anclaje de macizos
rocosos para su estabilidad. Esle fue
¢l inicio de la ingenicria geoldgica
de hoy en dia para la aplicacion de
la geologia en México trabajando
con problemas  diversos  dc
estabilidad de taludes, tratamiento
de cimentaciones y problemas de

¢xcavaciones  subterrdncas a gran
escala. Tales invetigacioncs de



campo dirigieron a los gedlogos de
CFE para introducirlas prucbas de
campo de permeabilidad tpo
Lugeon para evaluar las unidades
rocosas de sitios de presas y el
potencial de filtracion y/o flujos

bypass.

En los daitimos 25 aiios, la
aplicacion de la gcologia y la
geofisica en trabajos de ingenieria
ha llegado a altos grados de
desarrollo en Meéxico. Esto ha
incluido el incremento de la
responsabilidad para los gedlogos y
geofisicos  mexicanos en la
planeacion y construccion de las
grandes presas hidroeléctricas sobre
el rio Usumacinta como Malpaso,
Chicoasén y Angostura ¢n el cstado
de Chiapas; como en El Infiemillo y
El Caracol en el estado de Guerrero;
sobre el rio Bravo (México-EUA) la
presa Falcon y La Amistad; y mas
recientemente el sistema del drenaje
profundo de la Ciudad dc México.
e idgual forma los geologos
inexicanos han sido involucrados cn
la construccién y mantenimiento de
las  supercarreteras;  carmreteras
secundarias; grandes puentes a
través de los rios Papaloapan,
Coatzacoalcos y Panuco; obras
portoarias y acropuertos modemos.

Desde principios de los afios 70 s, el
crecimiento técnicoen ia aplicacion
de la geologia para trabajos dc
ingenieria ha dado un gran paso

hacia adelante; ¢l mayor avance
geotecnologico cs practricado en
Mcxico  por- varios  consultores
extranjeros y consejeros y por cl
gran cucrpo  dec  profcsionales
mexicanos  quicncs han recibido
preparacion en los EUA y Europa.

Desafortunadamentie, la
independencia técnica de México
estuvo afectada adversamente en los
principios de los afios 80°s cuando
¢l presupucsto y los fondos para
actividadcs de construccion fucron
interrumpidas con la devaluacion
del peso y Ja crisis economica
asociada. Igualmente, la tecnologia
importada fue cortada, con la
interrupcion de la mayoria de los
cstudianies becados en  paises
cxtrapjeros. '

En los 80°s la priclica de la
ingenicria geologica nacional estaba
princialmente restringida a estudios
factibles y a una interrelacion con
informacion confiable sobre fas
caracteristicas de mecdnica de rocas
y suelos de un sitio y/o correlacion
con bancos de investigacion
geomecanica. Estas investigacioncs
fueron llevadas fuera de las
universidades y laboratorios
federales de investigacion, asi como
cn compailias privadas de ingenicria
geotécnica por todo ¢l pais; la venta
dc sus servicios fue en el extranjero
especialmente en paises de Centro y
Sur América. Algunas



untversidades mexicanas ofrecen cn excavado en migmatitas utilizando
esa ¢época maestria en ingenieria una maquina excvaydora de tineles
(M.1.), Maestria en Ciencias (M.C.) de 3.60 m de diametro.

y programas de estudio para

Doctorados relacionados a la Desde 1910 a la mitad de 1984 la
aplicacion de geociencias ¢ CFE y la SRH construyeron
ingenieria geologica. ~ aproximadamente 550 presas y
canalcs para riego, plantas de
Entre ias principales construcciones generacion, control de avenidas y
de ingenieria con aplicaciones y suministro de agua dc togdos tipos.
guia de los ingenieros gedlogos en
México son: 705, Auvn com Jos /,,.oé/e_,,,as
ceoqomicos Se contravan Fis
- Torre Latinoamericana obras de ,, /,a echve Lo .
- Torre de PEMEX EFe cor‘;.s-/é—yye, & H. Zrzym//a/i/ "é"
- Torre del Hotel de México v deam Lo, May, crsd comshuye Lo
(World Trade Center) Yoitos Lim S 5
- EI Tren Subterréneo Metro Feto Suizes, S S amy b
- La Red Profunda de Tuncles A sisdema de Fen sohkimes
del Drenaje o eho 7 da reaf/df-b/vr:& Ll
), /C.ﬂﬁ'/-(.’_- : :

Todos estos trabajos  fueron
construidos en el area
metropolitana, la  cual csta
constituda por arcillas de alta
compresibilidad. Muchas grandes
presas han sido construidas por todo
el pais, tal como: Chicoasén en
Chiapas, la mayor presa de ticrra
con 265 m con condiciones
favorables del subsuelo y poder dc
generacion de 5,589 Gwh; la planta
nuclcar de Laguna Verde en el
estado de Veracruz. Probablemente
hay minas a ciclo abierto, minas dc
carbin subterrdneas, otras de cobre
y fierro cn el norte del pais. El tancl
de conduccién de agua de Tijuana,

Se _//w’;aa.?é'zan ,44 MrrC_?zefﬁﬂ—J p
ff/er‘-ré‘i //;froc‘a./nﬁép_



TABLA PARA LA DETERMINACION MACROSCOPICA DE LAS ROCAS IGNEAS

(Las rocas estdn ordenadas atendiendo a su ocurrencia natural en el campo, es decir, considerando que las yeas plutdnicas

se formari a profundidad, mientras que las volcdnicas lo son a poca profundidad o sobre la superficie de:l Tierra)
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CUADRO 1- 3 CLASIEICACION DE LAS ROCAS IGNEAS
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INTRODUCCION A LA INGENIERIA GEOTECNICA.

(Traduccidn : ' S .. . de parte
del Capitulo 1, del 1libro "An Introduction to Geotechnical

Engineering"”, de los autores Robert D. Holtz y William D. Kovacs)

1.1 INGENIERIA GEOTECNICA,

La Ingenieria Geotécnica, como Ssu nombré lo indica, se refiere a la
aplicacién de la tecnologia de la Ingenicria Civil al manejo de los
materiales térreos de 1la corteza del planeta. Usualmente, el
ingeniero geotécnico se ocupa de estudiar sélo los materiales
naturales gque se encuentran en o cerca de la superficie de 1la
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 organica Y sedimentos,
relativamente sin cohesidn depositado scobre el lecho de roca. "Los
suelos se pueden romper o disgregar facilmente, debiﬁq a sus
constituyentes minerales o particulas organicas. Las rocas por el
contrario, tienen alta resistencia debido a cohesién ‘interna y
fuerzas moleculares, que mantienen unidos a sus granos minerales
constituyentes. Esto es cierto, tanto si la roca ceonstituye una
estructura masiva firme, como aguella gque forma una>particula 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 practica
profesional'no son fdacilmente clasificables. En ocasiones, se llega
a hablar de "rocas muy blandas" o de "suelos muy duros". Otras
disciplinas cientificas e ingenieriles tienen diferentes criterios
para definir la diferencia entre suelos y rocas. - En geoclogia, por
ejemplo, se entiende como roca a todos los materiales apoyados en la
corteza de 1la tierra, independientemente de cuantas particulas
minerales estan reunidas por diversas ligas. Los suelos para los
gedlogos son precisamente rocas descompuestas Yy desintegradas
generalmente apoyadas en la parte superficial mas delgada de 1la
corteza y capaz de sustentar la vida superficial. En forma similar,
la pedologia (ciencia del suelo) y la agronomia coinciden en
estudiar las capas mas superficiales del suelo, es decir, agquellos

materiales de interés en actividades agricolas y forestales.

Los ingenieros geotébnicos pueden aprender mucho, tanto de .1la
geologia como de la pedologia. Ambas ciencias, especialmente la
ingenieria geoldgica, son auxiliares importantes para el ingeniero
geotécnico y existe un considerable traslape entre estos campos. Sin
embargo, las diferencias de terminologia, aproximacidn al sujeto de
estudio y objetivos, puede causar alguna confusion, especialmente

para los principiantes.

La ingenieria geotécnica tiene diversos aspectos o énfasis. La
mecdnica de suelos es la rama de la ingenieria geotécnica que se
ocupa de la ingenieria mecanica y las propiedades de los suelos,
mientras que la mecénica de rocas se ocupa de la ingenieria mecanica
Y las propiedades de las rocas, usualmente perc no necesariamente
del 1lecho rocoso. La mecdnica de suelos aplica los principios
basicos de la mecanica, que incluye cinematica, dindmica, mecanica
de fluidos y mecanica de materiales a los suelos. En otras palabras,
el suelo, preferentemente al agua, el acero, o el concreto, por
ejemplo, ahora la ingenieria de materiales llega a ser aguello cuyas
propiedades y comportamiento debemos comprender, con el f£fin de
construir cosas con ésta. Se puede hacer un comentario similar
respecto a mecanica de rocas. Finalmente, se debe hacer notar que



existen diferencias significativas entre el comportamiento de las
masas de suelo y las masas de roca, Yy en principie no hay mucho
traslapé entre ambas disciplinas.

La ingenieria de cimentaciones aplica los c&hocimientos de 1la
geologia, mecdnica de suelos, mecdnica de rocas, e ingenieria
estructural, para posibilitar el disefic y 1la construccidén de
cimentaciones en obras de ingenieria «c¢ivil y otro tipo de
estructuras. La ingenieria de cimentaciones debe ser cabaz de
predecir el comportamiento o la respuesta del suelo o roca donde se
cimienta, debido a las cargas gque impone Jla estructura. Algunos
ejemplos del tipo de problemas gue encara la ingenieria de
cimentaciones, incluye el disefio de - las cimentaciones para
industrias , comercios, edificios residenciales, y otros tipos como
estructuras de apoyo para torres de Tradar; asi como 1las
cimentaciones para 1instalaciones petroleras como en el caso de
tanques y estructuras fuera de costa. Los barcos deben contar con 'un
dique seco durante la construccidén o para fines de réparacién, de
modo que dicho dique debe contar con una cimentacidén. E1 apoyo de
los cohetes y las estructuras pertineptes durante su construccién y
lanzamiento conducen a problemas muy interesantes y desafiantes. Los
problemas a que se cnferenta la ingenieria geotécnica en lo que se
ha comentado, 1incluye la estabilidad de taludes naturales vy
excavados, la estabilidad de las estructuras de retencidén
permanentes o temporales, los problemas de construccion, el control
del movimiento y las presiones del agua, asi como el mantenimiento y
rehabilitacion de viejos edificios. La cimentacién no solo debe
resistir con seguridad las cargas  estaticas de la contruccidén y
estructuras, sino que debe resistir también en forma adecuada las
cargas dinamicas debidas a vientos, sismos, etc.

Si usted piensa acerca de esﬁo, llegarda a la conclusidén de que es
imposible disenar o construir cualqﬁier estructura de ingenieria
civil, sin considerar finalmente la cimentacién en suelos y en rocas
con alguna extensiodn; y esta es una verdad, tanto-si la estructura
se construye en la tierra o si se hace en un  ambiente
extraterrestre. El1 desenmpeno, la economia, Yy la seguridad de



cualquier estructura de ingenieria civil, finalmente estara afectada

o se puede controlar en funcidén de su cimentacion.

Los materiales térreos se utilizan fercuentemente como  materiales de
construccion, debido a gque son los materiales de construccién mas
baratos posibles. 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 desempelien

satisfactoriamente en condiciones de servicio.

T.os terraplenes para carreteras y vias férreas, 1los campos de
aviacioén, las presas de tierra y enrocamiento, los diques, y 1los
acueductos, son ejemplos «dé lestivucturas. de estructuras de tierra
(matriales térreos); y el ingeniero geotécnico es el responsable de
su disefio y construccidén. La. seguridad de las presas y la
rehabilitacidén de presas viejas son aspectos importantes de esta
drea de la ingenieria  geotécnica. Igualmente emparentado,
especialmente para ingenieros en cafreteras Yy campos de aviaciodn,
estd el diseno del pavimento, el cual es la ultima capa superficial
de la estructura de tierra. En este caso final, el traslape entre
las ingenierias de transporte y geotécnica en mads bien aparente.

La ingenieria  de rocas, andloga para las rocas a lo que es la
ingenieria de cimentaciones para los suelos, se encarga del estudio
de las rocas como cimentacioén y como material de construccidn.
Debido a que la superficie de 1la ﬁierra, esta en su mayor parte
cubierta por suelo o agua, la ingenieria de rocas usualmente se
aplica a obras bajo la superficie (tuneles, casas de .magquinas
subterrédneas, cavidades para depdsitos de petrodleo, minas, etec.).
Sin embargo, algunas veces la ingenieria de rocas se aplica en obras
superficiales, como es el caso de la construccién y cimentacioén de
presas apoyadas en el lecho rocoso, excavaciones profundas en el
lecho rocoso, la estabilidad de taludes de roca, etc.

Esta presentacién pretende mostrar los problemas tipicos a los que



se enfrenta el ingeniero geotécnico, gque como se puede ver,
primeramente, se trata de un campo muy amplio, y en segundo lﬁgar,
lo importante gque resulta para el correcto disefio y construccidn de
estructuras en ingenieria civil. En verdad, se puede decir que la
ingenieria geotécnica combina 1las ciencias fisicas basicas, la
geologia y la pedologia, con ~ las ingenierias hidraulica,

estructural, de transporte, de construccién y de minas.

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

La ingenieria geotécnica- es altamente enmpirica, y es gquiliza mas
cercana a un "arte" que las otras disciplinas que forman 1la
ingenieria civil. Lo anterior se debe basicamente a que los suelos y
rocas son materiales naturales. Frecuentcmente se encuentran en
estos materiales altas variaciones, entre puntos que pueden tener
separaciones de hasta unos cuantos milimetros. Otra forma de
expresar esto, es que los suelos son materiales heterogéﬁeos antes
que homogéneos. Es decir, gque el material o 1las propiedades
ingenieriles pueden variar ampliamente .de un punto a otro en el
interior de una masa de suelo. Ademas, los suelos en general son
materiales no lineales, es decir, las relaciones entre esfuerzos y
deformaciones no son una lirca recta. También, para complicar mas
las cosas, los suelos son materiales no conservativos; esto quiere
decir que tienen una memoria fantdstica (recuerdan casi todo aquello
que les ha sucedido, y este hecho afecta fuertemente su
comportamiento ingenieril). En lugar de ser isotrdpicos, los suelos
son tipicamente anisotrépicos, 1lo gque gquiere decir gque sus
propiedades materiales o ingenieriles no son las mismas en

direcciones diferentes.

Muchas de las teorias de que disponemos para modelar el
comportamiento mecanico de los materiales gue se usan en ingenieria,
suponen que los materiales son homogéneos e isotrdpicos; y que
ademas obedecen a leyes esfuerzo-deformacion 1lineales. Los
materiales de ingenieria comunes, como el acexo Y el concreto, no se
desvian en forma significativa de esos ideales, por lo que se pueden



usar teorias lineales simpies, con discrecidn, para predecir su
respuesta para cargas de ingenieria. Con los suelos y las rocas nho
somos tan afortunados. Como podra usted ver en sus estudios ‘de
ingenieria geotécnica, debemos suponer en muchos casos una respuesta
esfuerzo-deformacién lineal, pero para calcular adecuadamente se
deben aplicar grandes correciones empiricas o factores de
"seguridad" a nuestros disefios, para calcular el comportamiento real

del material.

Por otra parte, el comportamiento mecanico de los suelos y las rocas
"in situ", estd frecuentemente gobernado o controlade por juntas,
fracturas, estratos y zonas débiles, y otros "defectos" en el
material. Esta razodn impide modelar exitosamente estos materiales en
el laboratorio. Es por esto que la ingenieria geotécnica es
realmente un "arte", antes que una ciencia de la ingenieria. El
éxito de la ingenieria geotécnica depende del buen Jjuicio y 1la
experiencia del disenador, 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 mas adelante
poder disefiar una cimentacion en forma segura Yy econdmica, o

construir con seguridad una estructura de ingenieria.



Ahora bien, una construccidn de ingenieria consta de:

SUPERESTRUCTURA SUBESTRUCTURA

Para proyectar o construir la SUPERESTRUCTURA es necesario:

a. conocer las propiedades de los materiales que se emplearan

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 gue lo constituyen

La SUBESTRUCTURA (cimiento) transmite el peso de la estructura Y
de las cargas superimpuestas al BASAMENTO, en este caso resulta
mas exacta su designacién como MATERIAL DE BASAMENTQO. También se
enplea el término <<CIMIENTO>> para la subestructura o parte mas
baja de la misma. Se aplica el vocablo <<FUNDRCION>> para agquel-
las partes de la subestructura gue estdan 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.

El conocimiento de las propiedades basicas de las rocas y minera-
les que constituyen la corteza terrestre es un reguisito previo

de los estudios geotécnicos.

Los GEOLOGOS aplican el término <<RQOCA>> a todos los elementos

constitutivos de la corteza terrestre.
Para el GEOTECNISTA y para los INGENIEROS las <<ROCAS>> son los

materiales mas duros y compactos.
Y los <<SUELOS>> los materiales de ellos derivados.

Definiciones

GEOTECNIA

1. Es el conjunto de disiplinas cuya finalidad es la construccién

de obras civiles
Estas disiplinas son:

GEOLOGIA APLICADA A LA INGENIERIA CIVIL

GEOTECNIA f———E MECANICA DE SUELOS
MECANICA DE ROCAS



2.

Es el estudio del comportamiento reciproco del terreno y de -
las estructuras establecidas eg el .

GEOLOGIA APLICADA N LA CONSTRUCCION

1.

Es la ciencia gue proporciona la informacidn necesaria para -
comprender el futuro comportamiento mecanico de un macizo roco
so o de un suelo (p.e.- estudiando las discontinuidades). Es -
el punto de partida para iniciar cualgquier investigacidén geo-
técnica, siendo primordialmente para la ubicacidon del sitio -
donde ha de construirse una obra civil

MECANICA DE SUELQS

1.

La mecdnica de suelos es la aplicacidn de las leyes de la Meca
nica y la Hidraulica a los problemas de ingenieria que tratan

con sedimentos y otras acumulaciones no consolidadas de parti-
culas sélidas, producidas por la desintegracion mecénica o des
composicidén guimica de las rocas 1ndepend1entemente de que ten
gan O no contenldo de materia organica

Dr. Ing. Karl Terzaghi (Theoretical Soil Mechanics)

MECANICA DE ROCAS

1,

Es la ciencia que estudia el comportamiento mecdnico de las ma
sas rocosas gue se encuentran bajo la accidn de fuerzas produ-
cidas por fendmenos naturales (vulcanismo, tectonismo, aguas
subterraneas), o artificiales impuestas por el hombre (cimen-
taciones, excavaciones, voladuras) .

Es la ciencia tedrica y aplicada que trata del comportamiento
mecdnico de las rocas; es5 la rama de la Mecdnica que estudia
la reaccion de las rocas a los campos de fuerzas de su entorno
fisico

Comite de Mecdanica de Rocas.
Academia Nacional de Ciencias, Washington, D.C., 1966
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IDENTIFICACION DE ROCAS Y MINERALES

(Traduccidén del Apéndice 3 del 1libro ™"Introduction to Rock

Mechanics" de Richard E. Goodman,

SCUANTAS ROCAS Y MINERALES DEBE CONOCER UN INGENIERO?

Los 1libros de textolde mineralogia cominmente enlistan propidades
determinantes para cerca de 2000 minerales. Un buen libro de
petrografia mencionard mids de 1000 tipos de rocas. El1 tema es
interesante y tiene muchas repercusiones practicas. Afortunadamente,
sin embargo, la lista de los minerales formadores de rocas mas
comunes es mas bien corta (alrededor de 16) y muchos tipos de rocas
caen naturalmente dentro de grupos con atributos ingenieriles.
similares, de suerte gue--solamente -cerca--de 40 nombres de rocas
seran suficientes para describir a la mayoria de las de real interés
para los fines de la ingenieria civil. Hay casos excepcionales, como
puede ser, cuande gquizd tipos de rocas raras causen inusuales
problemas en excavaciones o come materiales rocosos. Es posible
aprender 1000 variedades con el fin de estar equipado para un caso



especiai, aungque es mas eficiente consegiir e} auxilio de un
petrdéloge cuando suceda esto. Para la educacidn basica del ingeniero
geotecnista, usualmente serd suficiente familiarizarse con los 16
minerales y las 40 rocas antes comentados, esto es,idebe ser capaz
de identificarlas y distinguir algunas de sus particularidades vy

propiedades.

MINERALES FORMADORES DE ROCAS.

Los minerales mas comunes formadores de rocas son los silicatoes,
carbonatos, y diversas sales (sulfatos y cloruros). Los silicatos se
forman a partir de tetraedros de silicio-oxigeno (Sm%) mutuamente
eslabonados en "estructuras en isla", laminas, cadenas, Yy redes por
presencia de hierro, magnesio, calcio, potasio y otros icnes. Las
estructuras en 1isla, tales como el olivino, son tetraedros sin
esquinas cortadas (estos son los minerales. de la. mas alta
temperatura del grupo de los silicatos -tempranamente. formados en
disolucion por enfriamiento- y son generalmente 1los primeros en
intemperizarse cuando se exponen a la atmésfera). Las estructuras
laminadas (p. ej. mica) se rompen facilmente {debido a su clivaje o
crucero) en una direccion y generalmente presentan baja resistencia
al corte a lo largo de esa direccion (paralela a las laminas). Las
cadenas (p. ej. los piroxenos y los anfiboles) y redes ligadas a los

feldespatos y el cuarzo, son usualmente muy resistentes y durables.

Los carbonatos son soluciones débilmente solubles en agua, Dpero
mucho mas solubles si el agua se ha enriguecido. con Aacido por
infiltracién a través del suelc o por contaminacién industrial. Los
carbonatos también tienen la caracteristica de facil torsidn por
deslizamiento sobre 1los planos intracristalinos, tales rocas
compuestas por esos minerales- se -comportan plasticamente a elevadas
presiones. Otras sales (p. ej. yeso y halita) son facilmente
solubles en agua. La pirita estad presente en pequefias cantidades en
casi todas las rocas y ocasionalmente se presenta como un porcentaje
significativo de las rocas. '



Los minerales formadores de rocas gue 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 A3.1 le ayudara a identificar esos minerales. Ya que los
minerales que forman la textura de la roca estan usualmente
incrustados en fragmentos o cristales de menos de un centimetro como
dimensién maxima, 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
.ufa, aquellos gue se pueden rayar con una navaja pero no con la ufia,
y aquellos que no se pueden rayar con una nhavaja. En la escala de
Moh’s de dureza relativa, la una tendra usualmente una durezaentre
2 y 2.5, al tiempo que el promedioc de la navaja tendra una dureza
entre 5 y 5.5. La preséncia o ausencia de clivaje kcrucero) es uno
de los razgos de diagnéstico que mas facilmente se puede notar en
los minerales que se listan. Las guperficies de c¢livaje son pulidas
y uniformes, y reflejan la luz incidente uniformemente en una
direccidén. Los angulos entre los clivajes se pueden medir girando el
espécimen con la mano, para moverse desde la orientacidn de una
reflexidén sobre una superficie hasta la orientacidn de reflexidn
para la superficie adyacente. Como una ilustracién 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 havaja (puede
mostrar fases cristalinas; las fases cristalinas se pueden destruir
cuando se rompe el cristal, ya que las superficies de clivaje seran
reconocibles en todos los trozos minerales después de romper el



cristal). El feldespato es mas duro que la naﬁaja y también presenta
dos buenas direcciones de clivaje. La calcita también tiene buer
clivaje pero se puede rayar. Ademas, la calcita presenta anguios
romboédricos entre las superficies de clivaje (75° y 105°) mientras
que los clivajes del feldespato tienen aproximadamente angulos de

90° entre ellos.

OTROS MINERALES DE IMPORTANCIA.

Un pequenio numero de minerales explican muchos de los problemas
especiales que algunas veces se presentan con las rocas. Esos
problemas especiales tienen gque ver con la contaﬁinacién, el
intemperismo rapido, la expansién, el ataque quimico de rocas
vecinas, el comportamiento indeseable en el concreto, y la muy baja
friccion. Algunos de los minerales involucrados son dificiles de
identificar en pequefios especimenes,. pero el. ingeniero. debe . ser
capaz de reconocer los nombres y valorarlos en .los reportes
geoldgicos. Los gedlogos académicos no siempre estan 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 continuacién se muestra una lista parcial de minerales

potencialmente problematicos.

Minerales solubles
Calcita, dolomita, yeso, anhidrita, sal (halita) vy

ceolita.

Minerales inestables
Marcasita y pirrotina.

Minerales potencialmente inestables
Nontronita (montmorillonita rica en hierro), nefelina,
leucita, micas ricas en hierro.

Minerales cuyo intemperismo desprende acido sulfurico
Pirita, pirrotina, y otros sulfuros (minerales en mena)



Minerales con bajos coeficientes de friccién
Arcillas (especialmente montmorillonitas), talco, clorita,

serpentinita, micas, grafito y molibdenita.

Minerales potencialmente expansivos
Montmorillonitas, anhidrita y vermiculita.

Minerales que reaccionan ¢ interfieren con el cemento portland
Opalo, vidrio volcanico, algunos horstenos, yeso, ceolita y

" mica

IDENTIFICACION DE ROCAS COMUNES.

Uno no debe esperar ser capaz de asignarle nombre geoldgico correcto
a todos los especimenes muestreados para un proyecto de ingenieria;
algunas veces no solo se reduiere- un entrenamiento cabal:W en
petrologia, sino también un examen petrografico de una lamina
delgada con el fin de determinar el tipo de roca de que se trata.
Sin embargo, hay un sistema para identificacién de rocas y la
mayoria de los ingenieros lo ©puede utilizar para volverse
razonablemente hdabil para clasificar rocas con una pequefna guia. Se
debe apreciar que la la clasificacidén geoldgica de rocas no promete
agrubar a las rocas de acuerdo con las propiedades ingenieriles; de
hecho, 1la primera propuesta consiste en agrupar a las rocas en
funcidén de su origen. Sin embargo, el nombre de una roca con una
pequefia descripcién de la naturaleza y arreglo de las particuias,que
la componen o cristales, frecuentemente aporta una mejor connctaciodn

de valor practico.

La Tabla A3.2 presenta un diagrama de flujo muy simplificado que le
ayudara 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 ambigledades después del examen de una superficie fresca
(no intemperizada) o de un espécimen manejable gue se desconozca.
Como g¢guiera gque sea, la carta no es infalible a causa de las



fronteras entre diferentes grados, los cuales algunas veces se basan
en juicios subjetivos, y las cualidades se fijan frecuentemente con
difereﬁtes 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 carta: "textura, dureza y

estructura. .

La mayor divisidn se tiene entre las texturas cristalina y clastica.
Las rocas cristalinas como son el granito, el basalto y el marmol
posseen una textura entrelazada de cristales con espacios porosos
muy pequefios 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 deformables (p. ej. la calcita en
el marmol) pero la matriz es generalmente de buena dureza. En
contraste, 1las rocas clasticas consisten en una coleccidén de
particulas de minerales y rocas con espacios porosos semiesféricos
mds o menos conectados continuamente a traveés. de la roca. A la
extensién con gque estos espacios porosos estén rellenos de un
cementante durable , la roca sera resistente y rigida. Algunas rocas
clasticas que son duras y de apariencia rocosa contienen solo
arcilla en los espacios entre particulas y se ablandan hasta la
consistencia de un suelo al humedecerlas c¢on agua. Algunos
especimenes de rocas tienen una granulacién tan fina gque los granos
o cristales no se pueden apreciar con una lupa; en este caso la roca

se debe clasificar con otras pruebas.

El segundo indice de clasificacidn que se usa en la Tabkla A3.2 es la
dureza. Sin embargc, esta propiedad estd menos definida como
propiedad de una roca que como propiedad de un mineral. La dureza al
rayado de una superficie de roca fresca aporta un indice util. Por
"fresco" se debe entender el no utilizar especimenes ablandados por
intemperizmo o con procesos de alteracidén localizados. Algunas rocas
(p. ej. pilzarras cloritosas, también llamadas rocas verdes) deben
sus caracteristicas a alteracion hidrotermal, la cual ogurre a
considerable profundidad, alterando un gran volumen de roca; esto no
debe ser razdén para excluir esas rocas como candidatas para fines de
identificacién, sino mas bien para excluir aquellos especimenes



intemperizados que cuentan con sondeos vecinos. El rayado de dureza
de una roca no es un indice infalible, como sucede en algunas rocas
que muestran diferentes niveles de dureza al rayado de una navaja y
en algunas ocasiones se muestran estos limites con una "banda de
dispersién" de variabilidad. No obstante, en cierfos casos la prueba
de rayado. se utiliza, por ejemplo, para distinguir. la aplita. del
marmol, o la hornfelita de la argilita (también 1llamada
arcillelita). En rocas micdceas, que se revelan como arahnadas, bajo
el microscépio, que de hecho estan compuestas de laminillas fuera de
los fragmentos de clivaje comparandolas con la hoja de. la navaja,
como en una accidén de arado. El rayado de dureza usualmente. no se

utiliza como un indice de clasificacién en 1las rocas clasticas

cuarzosas.

Se hace una tercera divisidén entre estructuras isotrdpicas vy
anisotrdépicas. Las rocas metamdrficas (p. ej. pizarra, esquisto, y
gneis), poseen una tendencia incipiente a partirse paralelas. a un
plano o un eje; consecuentemeﬁte, esas rocas presentan anisotropia
extrema (diréccionalidad) en todas sus propiedades fisicas. Algunas
rocas sedimentarias (p. ej. lutita, pedernal, y caliza fuertemente
recostada), poseen semejantes lamlnaciones c¢on espaciamientos
cerrados, gque por su misma uniformidad hacen que las muestﬁas
presenten una fuerte direccionalidad. En otras rocas, la estructura
es masiva para la escala de una muestra manejable (p. ej. arenisca
marcadamente recostada, caliza, y basalto) de modo gue el espéciﬁen
aparece como si fuera isotrépico. Algunos granitos son isotrépicos
en forma uniforme analizados en la escala de campo. En rocas
clasticas cuarzosas, no obstante esto es importante como un atributo
fisico, el grado de isotropia no se utiliza como un indice de
clasificaciodn. La clasificacién de &esas rocas se efectua
principalmente con base en el tamafic de los granos y de la textura.

Algunos grupos de rocas particulares no se consideraran. Las rocas
cristalinas isotrdpicas de gran dureza, se presentan en tres formas
dependiendo de 1los tamafios relativos de los cristales: las
variedades de grano grueso son pluténicas de origeﬁ igneo; aquellas
con suficientes cristales gruesos en una matriz de tamafios de



J1istal invisibles al observarlos con una lupa (textura porfiritica)
son de origen volcdnico; las rocas que presentan en forma uniforme
un grano fino, o porfiritico 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 mayoria de esas rocas dentro de esos grupos, reflejan cambios en
la composicién mineraldgica que no siempre son significativos desde
el punto de vista de la ingenieria. 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 fisicas. Las variedades
oscuras de esas rocas, tales como el gabro y 1la peridopita, estan
compuestas de proporciones relativamente, grandes de piroxeno Yy
olivino formados tempranamente a una temperatura alta, los cuales se
convierten en los mas suceptibles a procesos de intemperismo. Las
rocas cristalinas duras y anisotrdpicas son usualmente un poco mas
resistentes (p.ej. gneis y anfibolita). Las rocas cristalinas
blandas y anisotrdpicas donde quedan incluidos los esquistos, en las
cuales la suavidad se puede deber a una verdadera incrustacién de
clorita u otros minerales blandos, © un surcado de micas como
previamente se hizo notar. '

Las rocas cristalinas isotropicas que se rayan facil.iente engloban a
las rocas evaporitas (caliza, dolomita, yeso, ankidrita, sal de
roca, etc.) y rocas bésicas\igneas alteradas (serpentinita y pizarra
cloritosa). Todas esas rocas pﬁeden presentar unas propiedades
indeseables de debilidad (baja resistencia) y deformabilidad para el
ingeniero civil, las serpentinitas en virtud de superficies internas
por rotura previa y minerales débiles asociados, y los esqiistos en
virtud de las bandas continuas de mica, clorita u otros minerales de

baja resistencia al corte.

Las rocas mas dificiles de identificar son aquéllas sin granos
visibles o cristales. Esto se presenta en los basaltos ar‘aniticos,
pedernales, lutitas, algunas pizarras, 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



pueden estudiar en el campo, - usualmente facilitan mucho la

identificacidén de las rocas.

La Tabla A3.3 presenta los periodos geoldgicos. En la ingenieria
practica, se recomienda que los nombres de las eras y los periodos
se incluyan con el nombre petrolégico de la .roca, particularmente en
lo referente a rocas sedimentarias. En forma general, las rocas mas
viejas tienden a ser mas duras y con una cementacidn mas permanente.
Hay, desafortunadamente, importantes 'y dramaticas excepciones; por
ejemplo, arcillas montmorilloniticas no cementadas que se asientan
en unidades de roca-desde el Paleozolco inferior. Agquellos versados
en ingenieria geoldgica, son de la opinidén gque los nombres de las
eras y periodos en que se forman las rocas se asocian implicitamente
a -atributos ingenieriles en forma mas efectiva que hacerlo con
cualquier otra propiedad indice aislada. Muchos trabajadores de
Mecanica de Rocas deben entender la utilidad de esos nombres y

emplearlos rutinariamente en la descripcion de rocas.



bureza:

Clivaje:

Coler Y
lustrae:

NombIe!

TABLA A3.1

Diacrama D€ FLUJO SIMPLIFICADO DE IDENTIFICACION CE MINERALES:
MineraLES FORMADORES DE Rocas mis Commies

EXAMINE EL. MINERAL EN E
ESPECIMEN DE ROCA USANDO UNA LUPA

Se puede rayar
con la ufia

Un perfécto
clivaje

cristalino o
granulado

Yeso

Cas50,°2H,0

Negro

Gratito

Carbén

Se pueda rayar con una navaja pero o se puede rayar
no se puede rayar con la ufa con_una navaja
Un perfecto Tres bhuenos Dos buenos Dos buenos
clivaje clivajes a clivajes cl%vajes.
75° y 105° a 50 a 60%, 129
) Cristalino, Blance, Negruzco Negruzco,
Colorido Colorido Cristalino gris, .gris, cristalino, cristalino,
Verde claro oscuro o blanco ° o blanco O rosa o perlado o perlado
Clorita Moscovita Biotita Caleita, Cuarzo Feldespato . Plroxeno Anfibol
N " " dolomita - .
Linina de'silicatos caco_, 5102 Cadena de silicatos
? Red de
Ca, Hg(cx%)l Silicatos
Plagioclasa Ortoclasa
M Faﬂlsiao. RA!Siao.
. CaA!slzo.

Red de glljicatos
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TABLA A32 (continuacidn 1)

"hay grancs v;sbldij]
uniformemente liso

structura
isotr

eica)

dplca

Mas dura que la hoja
de una navaja
No asociado Asociado a
a rasgos rasgos
volcénicos volcédnicos
Horntels o Felsita
granulita {colorido
claro)
Diabasa
{colorido
oscurd)

i structura
[a ; l

nisotrépica

NMas blanda que 1a hoja Estructura
de una navaja débil y
7 . desnoronable
Intemperisno .Soluble Lutita
esferoidal
Argllita c:llzn-de
Limolita

Lodolita

grano fino

Lustre vftreo,
fractura
concoldea

Lutita sllicica
Y pedernal

Filos de navaja
aguda después de
romper por clivaje

Plzarra

Ausencia
de pica

Brille plataado,:

>

sin mica
a la vista

Fillta

Mica
finamente
dividaida .

A1




TABLA A3.2

Esouema DE lpenTIFIcACKON DE Rocas

XTURM
CRISTALINA

“En_un_espe

cimen manejabla_puede ser anisotréplco ~

structura structura
isotrdpica]| |anisotrépica
[M&s blanda que la ]
lhoja de una navaja
Calcita Calcita ¥y Halita - Yeso Anhidrita Calcita o Verde con Verde sin
dolomita dolomita, superficies superficies
puy densa cortadas cortadas
Caliza Caliza Sal de Yeso Anhidrita Mirmol® Serpqntlnai Pizarra cloritosa®
dolomitica roca (roca) {roca) (Roca verde}
) Perldotita Diabasa alterada
. alterada hidrotermalmente
8 dura gue la
|hoja de una navaja
Distribucidn Tamafios mezclados: Distribucién Granos paralelos Franjas de estratos Minerales
uniforme de tanahos gruese con fino uniforme de tamaiios cristalizados en claras y oscuras - laminados
de cristal, fino ‘o tamafics de cristal de cristal, grueso forma de agujas ) paralelos
suy fino :
‘Esquisto de Gnels Esquisto
Coloride Aplita Riolita Pegmatita glaucdfana
claro Latita Granlito {de anf{bol}
. Andesita Granodlo;lta y anfibollita l »
Mica erl\ forma .Clorita
t
Coloridoe Diabasa ‘Basalto "Diorita Ausente La mica se encuentra continua
osSGuUro Gabro de mica diseninada
Peridotita Esquinto Esquisto’
micdceo verde
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Graywacke

tb) Chemical sediments

i3

- - Arkose _
Breccia’ ' \ _ Shale
L e Abundant
-~ Abundant ~ rock fragments. _
feldspar g : )
oo . . {eldspar, and clay ?,
" Quariz arenite-mostly quartz . Mudstcne z
}  conglomerate Sandstone - Siltstone Claystone A
A A A A
c ' -
o 0
s 5
S a
£ E
w - O
O | &)
Gravel -Sand _‘ Silt Clay
Grain size (log scale)
g ' | 2| = 2 2] =]z I I_- [ I I l 1
| % 8| 8| 8| g| 8| §(.9 5 &
§16/ <) 3|8 8|5|g|e :
‘ 81 81 81 “| =
H ; < S
- A e
- > - “
E ' £ 2
g £ £ E =
8 E e & E E £ € s |8 . .
N -2 <t o~ - -l —v e —R o~
_ h I S W | | | | J l |
(2)y Datrital sediments '
IR [ Iron , T )
Rocki ._ ,!-leestone Dolomite formation Evaporite Qherl | Organicg Phosphate
T .
Chemical; _|! | Fe gul:caté NaCl .
compealtigqf . £aCQ; | CaMg(CO;) —oxide | Caso, SiO, Carbon| Ca,(PO,),
I _ c?rbonate :
: c ai"cit e. Hematite ﬁgﬁsgge Opal Coal S
Minerals . Dolomite | Limonite Y Chalcedony OQil Apalite
- | aragonite) Siderite | Halte Quartz Gas
: Other sallg



TABLA A32 (continuacioén 2)

-’

Textura clistica

sotropica o
anisotrdpica

Principalmente
grinulos y
gulijarros
volcanicos

Aglomerado
{conglomerado
volcéanico)

Principalmente
granulos y
guijarros

no volcanicos

Cconglomerado

Cantos . Granos de Princlpalmente
angulosos arena arena (lapilli)
¥ cenizas
volcdnlicas
Brecha Arenisca Toba
.Cuarcita Grauvaca Arcosa
Granos de Arena arclllesa Feldespato
cuarfo con granos de cuario
unitormes de roca

{algo de mica
y otros
minerales}

" 14




Giaugqﬁmhane S - Eclogites -
schisis ‘ - .
o _ EE | _GranUIite
"' Amphibolite - 'ac'e?
L . “facies - '
Greenschist _ '
facies

o _ | Pyroxene . o\
Zeolite =~ -, - ¢ “hornfels  ° " . Sanidinite ©
facies - e et faciés . - _ facies

~ Temperature increase

Poorly foliated | . -~ . " - - .- - Granuite .~ - . Hornfels
Marble Amphibolite
| Quartzite©

Foliated | Gneiss (coarse gramed)  Schist (medium grained) Slate (fine grained)

o .. Mylonites
Granulated | ' .Calatlasiles
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INTEMPERISMO QUIMICO (DESCOMFOSICION)
PROCESOS PRINCIPALES

HIDROLISIS
Arcillas
HIDRATACION
Anhidrita - Yeso
Montmorrillonita
Caolinita - Bauxita
CARBONATACION
Caliza - Topografia Carstica
OXIDACION y REDUCCION
Laterita

16



PROCESOS DE INTEMPERISMO

DEFINICION: ES LA ALTERACION DE LOS MATERIALES
ROCOSOS EXPUESTOS ALA ACCION DELO
ELEMENTO ELEMENTOS; AIRE, HUMEDAD,
CALOR Y LOS FECTOS DE LA MATERIA

ORGANICA
OBJETIVO: DESINTEGRACION MECANICA
DESCOMPOSICION QUIMICA
AGENTE PRINCIPAL: AGUA (SUPERFICIAL Y SUBTERRANEA)
PRODUCTO FINAL: SUELOS O REGOLITA. Modificacion de los

materiales para que sean mas estabies al ambiente

ZONA DE INFLUENCIA: PARTE SUPERFICIAL DE LA CORTEZA
TERRESTRE y en fracturas que penetran la roca

TIPOS DE INTEMPERISMO: INTEMPERISMO ME_CANTCO O FISICO
INTEMPERISMO QUIMICO

INTEMPERISMO MECANICO (DESINTEGRA CIéN}

PROCESOS PRINCIPALES

CRECIMIENTO CRISTALINQO
Congelamiento
Precipitacidn
Recristalizacion (hidratacion)
Hinchamicnto
LIBERACION DE ESFUERZOS RESIDUALES
Exfoliacion
EXPANSION TERMICA DIFERENCIAL
Coeficiente de expansion térmica
COLAPSO DE MASAS INESTABLES _
Dimensiones, Rt y grado de debilitamiento por discontinuidades
PROCESOS MENORES
Crecimiento de raices de plantas
Efectos del fuego

11



FACTORES QUE INFLUYEN EN EL COMPORTAMIENTO DE LOS
SUELOS FINOS

GENESIS. Partiendo do los numerosos minerales (silicatos) que se encuentran en rocas igneas y
metamorficas, los agentes de descomposicion quimicos llegan a un producto final: LAS ARCILLAS

LOS MINERALES DEL GRUPO DE LAS ARCILLAS

E! geotecnista debe tener mucho cuidado siempre que encuentre arcillas en un terreno destinado a
recibir cimentaciones o asentar una estructura ¢ construccion, ya que deben preverse fenomenos
“mprevistos”. La identificacion especifica de minerales de las arcillas, la requieren los trabajos maés
importantes d¢ ingenicria exigiendo complejos métodos analiticos:

Los minerales de las arcillas son:

1. Silicatos hidricos de alimina
2. Silicatos hidricos de magnesto o de hierro

La estructura de los minerales de las arcillas-son la base de su clasificacién. Dividié_ndose en 3
grupos:
1. LAS CAQLINITAS

IL LAS MONTMORILLONITAS
L LAS ILLITAS O “HIDROMICAS”

Las arcillas poseen propiedades eléctricas debido a que su peso es minimo respecto a su superficic
muy grande. Debido a esta propiedad atraen particulas de agua (dipolares) que hacen que éstas s¢
comporten como un sélido.

L LAS CAQLINITAS (A0 » 25i02 * 2H20 6 HyARSiz00)

a.- Estas forman arcillas muy estables a causa de su estructura (Jaminar) mexpand:ble que se opone
a la introduccion de agua en sus reticulas

b.- Cuando estdn hiimedas;
- son moderadamente plasticas
- tienden a poseer un coeficiente de friccién interno mayor que el de cualquier mineral
arcilloso

¢.- A menos que contengan impurezas no estin sujetas a expansiéon o hinchamiento cuando se
saturan

d.- La “Halloysita”, un mineral tipo caolinita por su estructurg (tabular-rodillo), fluye o se
desparrama su masa al saturarse, por ésto no se considers apropiado como material para terraplén

i8



IL LAS MONTMORILLONITAS {(OH)4Si8AlaOz0 *nHzO}

a.- Este mineral resulta inestable especialmente en presencia del agua, causando hinchamiento o
chpansion
b.- Humedecidas poseen:

- gran plasticidad
- bajo coeficiente de friccion interna

c.- En proceso de desceacion queda somctida a gran contraccion y agrictamiento (DILATACION)

1. Estructuras muy pesadas apoyadas en estas arcillas pueden experimentar alzamientos y dafios
(pavimentos y losas de construccién)

2. Los taludes naturales o artificiales constituidos por arcillas de este tipo estan sujetos a
deslizamientos y fluencia en tiempo himedo

3. Las “BENTONITAS” se forman a partir de cenizas volcanicas y son una clase de este tipo de
arcillas, notables por su capacidad de DILATACION; esta capacidad es \itil en geologia ingenieril
y geotecnia para impedir ias fugas en depositos, canales y pozos de perforacion

4. En canales los paramentos se construyen con una mezcla del suelo del pais y arcillas tipo

montmorniilonita. Cuando entra en funcionamiento, el agua ocasiona ia dilatacion de ia arciiia y.
de esta forma estanca los flancos y fondo del canal

H1 LAS ILLITAS [(OH):Ky(Sié * Aly)(AlsFes * Mgy * Mgi)Oz0]

Similar a las montmorillonitas. Las propiedades de expansion son menores y mas altos sus
coeficientes de friccion interna que el de las montmerillonitas

DENSIDAD
ARCILLAS VALOR
CAOLINITAS 2.60a2.68
MONTORILLONITAS 2.20 a2.70
ILLITAS 2.64 a3.00

IDENTIFICACION EN LABORATORIO DE LAS ARCILLAS

1. Métodos de Difraccién de Rayos “X"(Halloysita y Montmorrillonita)

2. Andlisis Termal Diferencial (Expulsion del agua en la arcillas)

3. Cambio de Bases {ostracodos, dpalo - cristobalita y cuarzo -

4. Incidencia de Rayos Infrarojos (matena orgénica - diatomeas y halloysita)

N
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NOTA CURIOSA:

KAOMYCIN

Neomicina / Caolin / Pectina
Formula:

Cada 100 mi contiene:

Sulfato de Neomicina equivalente a
de Neomicina

Caolin

Pectina

Vehiculo cop

Ewitese la congelacion

20
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2000 g
1.00 g

100 mi



CLASIFICACION DE LOS SUELOS

La mayor partc de las construcciones ingenicriles (90%) sc realizan sobre suclos, p.e.
acropistas y carreteras; y solo 10% de ellas sobre rocas

DEFINICION DE SUELO

“Es aquel producto de la desintegracion de las rocas, del tamarfio de la grava hacia abajo”
(Krynine)

“Acumulacion heterogénca de granos minerales no cementados”
“Incluye practicamente todos los tipos de materiales inorganicos y organicos, cementados o
no, que se encuantran en la tierra”
(Instructivo de Mecanica de Suelos, SARH, IMTA-CNA)

“Es todo material “terroso”, que abarca desde relleno hasta roca suave poco cementada,
siendo un conjunto con organizacién definida y promedades que siguen leyes fijas y segin
la accidn de fuerzas naturales™

(Juarez Badilio y Rico)

“Material que se forma en la superficie de la Tierra como resultado de Procesos organicos €
inorganicos. E!l suelo varia segin el clima, la vida animal y vegetal, ¢l tiempo,la pendiente
del terreno y el material (rocoso) del que se deriva”

(Leet & Judson)

“Es la parte superficial de la corteza terrestre en la cual se desarrollan fenomenos biogui-
micos que hacen a los maternales superficiales capaces de mantener la vida vegetal y
animal}

(Edafologia)

“Todo agregado natural de particufias minerales separables por medio mecanicos de poca

intensidad, como, la agitacion en agua”
(K. Terzaghi)

1. CLASIFICACION SEGUN LA PEDOLOGIA - EDAFOLOGIA
IT. CLASIFICACION GEOLOGICA

Los suelos pueden ser divididos, segin ¢l origen de sus clementos en:

A. Suelos cuyo origen se debe al resultado de la descomposicion fisica y quimica de
las rocas

B. Suelos cuyo origen es organico “in-situ”, p.e. turba, coquina, etc.
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A. Suelos cuyo origen se debe al resultado de la descomposicién fisica y quimica de las

rocas

A.1.-SUELO RESIDUAL.

A.2 SUELO TRANSPORTADO.

SUELOS RESIDUALES

“Son los que permanecen en el mismo lugar en
que se formaron y todavia yacen directamente
sobre la roca madre”

.“Son fos que han sido llevados mas o menos
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 caracteristicas de zonificacion vertical.

A

SOLUM

SUBSTRATUM

il HORIZONTE “B”

HORIZONTE “C”

DESCRIPCION
Capa que sostiene la vida vegetal y animal

El mas superficial, zona de LIXIVIACION,
los materiales lavados son arcilias, coloides
materia grgdnica, acidos, oxidos y sales so-
iubles ¢ insolubles. INDESEABLE

Zona de acumulacion, puede ser importante
en construccion, va que puede haber
material mecdinicamente estable o
inestable

Roca madre, ¢l nivel superior en descom-
posicion cambiando gradualmente a profun-
didad a roca sana. DESEABLE

Los FACTORES FORMACIONALES DE UN SUELQO son:

1. CLIMA

2. ORGANISMOS
3. TOPOGRAFIA
4. ROCA MADRE
3. TIEMPO

22



En una 4rea de gran precipitacion 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 ¢n lo que no fue soluble: cuarzo,
minerales arcillosos y productos de alteracién de éxidos de hierro. E! carbonato de calcio
esta ausente. Hay abundancia en aluminio y hierro, estos son los fértiles PEDALFERES
(Pedén - del griego - que significa suelo; “Al” y “Fe” del latin aluminio y hierro). Estos
suelos generalmente se desarrollan sobre rocas igneas acidas 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 PEDQOCALES. Estos suclos se desarrollan sobre rocas sedimentarias en
regiones de baja precipitacion pluvial. El Horizonte “A” esta lavado; ¢l Horizonte “B” esta
enriquecido por precipitados de carbonato de calcio, debido a la evaporacién del agua
contenida en el suelo. Los Pedocales contienen menos arcilla y mas silicatos sin alterar que
los Pedalferes, como resultado de la baja precipitacién pluvial. :

Un tercer tipo de suelo es la LATERITA, un suelo rojo profundo de los tropicos en los
cuales todos los silicatos estan completamente alterados, dejando mayormente aluminio y
oxidos de hierro de los cuales el carbonato de calcio y la silice han sido lavados. Estos se
originan frecuentemente sobre rocas igncas maficas en regiones tropicales, cn ¢l todo cl
“solum” puede ser considerado como Horizonte “A”, directamente sobreyacentc de un
Horizonte “C”.

-

Si en estos suelos existe muy poco hierro en la roca madre, se formard la BAUX/TA, una
variedad especial de este tipo de suelo ricos en hidréxidos de aluminio.

Los SUELOS RESIDUALES que se encuentran sobre rocas igneas y metamdrficas son de
un espesor reducido por lo que carecen de importancia para la construccion y solo si los
encontramos nivelados serviran, p.e. para acropuertos.

En rocas sedimentarias estos suelos se desarrollan con facilidad, de modo especial en
Calizas, donde éstos suelen ser muy pldsticos. 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
(depésitos arcillosos y aluviones recientes). Esuntérmino mexicano, para describir material
de grano fino, muy pldstico, de color negro o gris pardo, al secarse s¢ 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 compresion simpie es también alta.
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' SUELOS TRANSPORTADOS

Son un excelente suministro de materiales gruesos de sonstruccion, tales como aridos para
concreto o materiales permeables para relleno de las cajas de las carretras o de sus
terraplenes. Rara vez son buenos como materiale 1mpermeables ya que carecen de arcilla.
Ejemplos de suelos transportados lo son:

- Suclos Eolicos (locss, dunas, ctc.)

- Suelos Volcanicos (nubes ardientes, vulcano-lacustres, eolo-volcanicos)
- Suelos Glaciares (till, aluvio-glaciares, lacustre-glaciares, colo-glaciares)
- Suelos Aluviales (fluviales, lacustres, marinos, aluviolacustres)

- Suelos de Gravedad (eluviales, coluviales)

- Suelos Deltaicos

IIL. CLASIFICACION GEOTECNICA (MECANICA DE SUELOS)

Los suelos pueden ser divididos, segun el tamafio de sus constituyentes en:
1. SUELOS GRUESOS

2. SUELOS FINOS

SUELOS GRUESOS

El comportamiento mecénico ¢ hidraulico de un suelo grueso estd dado por la Compacidad
y Orientacion de sus particulas. Su estudio o clasificacion se efectila mediante un méiodo
denominado GRANULOMETRIA

Los suelos gruesos bien graduados, o sea, con amplia gama de tamafios, tienen un
comportamiento ingenieril mas favorable, definido por la compacidad y la orientacion de
las particulas.

Sistemas de Clasificacidn de Suelos Basadas en Criterios de Granulometria

Los limites de tamaiio de las particulas que constituyen un suelo, ofrecen un criterio para
una clasificacién descriptiva del mismo.

Existen varias (3 por lo menos) clasificaciones de cste tipo, una de las mas utilizadas cs la
de “Kopeky”, propuesta en Alemania en 1936
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MATERIAL CARACTERISTICAS TAMANO mm
PIEDRA mayor 70 mm
Gruesa 300 -70.0
GRAVA Media 3.0 -30.0
Fina 2.0 -50
Gruesa 1.0 =20
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 Clasificaién del Instituto Tecnolég:co de Massachusetts -

investigador G. Gilboy

MIT - del

r MATERIAL CARACTERISTICA TAMANO mm
2.0
GRUESA
0.6
ARENA MEDIA
0.2
FINA
0.06
GRUESA
0.02
LIMO MEDIA
0.006
FINA
0.002
GRUESA
0.0006
ARCILLA MEDIA
0.0002
FINA (Coloides
0.00001
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.

Una mas es la Clasificacion de C.K. Wentworth (1922), empleada frecuentemente por los
sedimentologos y gedlogos, la cual ha sufrido modificaciones en el transcurso de la histéria

v

US Standord Phi(#)
ey mesh Millimpirr - unirs HWentworth size class
Uie wire 4096 -12 .
- Eguares 1024 =10 boulder Be Q uE s
= 2% 256 -8
: 64 64 - & —~cobhle N~ r,},\qo
(-4
o .
5 C T TR ol
6 .36 - 175 B
7 2.81 ’ - 13 granule
8 138 - 128
10 2.00 r SIS 1 +
12 L6 - 0.75
14 ¥ 14l - 0.5 very coarse tand
16 1.1¢ - 0.25%
18 1.00 ] 0.0
20 0.84 0.15
13 0.7} 0.5 coarsc sand
30 0.59 0.75
s 050 2 1.0 . : —
o 40 0.42 1,23
z- 45 035 15 medium sand
w 30 0.)0 1,715
&0 0.25 + 1/4 2.0
70 T 0210 2.25
-80 0171 - 2.3 {ine sand
100 0.149 78
120 0.125 1/8 30 L
140 0.105 .25
170 0.088 A5 very fine sand
200 ) 0.074 3,15
130 0.9625 1716 4.0
270 - 0.04] - 425
. 25 0.044 4.3 coarse silt
L 0.037 4,75
Jin 0.031 1712 5.0
0013 )1/64 60 _._ medium il
Use : 00078 1128 70 __ fincsil i
, piperte 0.0039 1/256 8.0 very fine silt
or . 0.0020 2.0
> Aydro- 0.00098 10.0 clay
5 meter 0.00049 Lo
(W 0.00024 12.0
0.00012 13.0
0.00006 14.0

Entonces los sistemas clasificatorios consisten en 2 tipos de andlisis mecdnicos que son:
1. CRIBADO

ANALISIS MECANICOS ’ ’
2. ANALISIS POR SUSPENSION

Cuyos resultados son vaciados en sistemas graficos que se denominan CURVAS
GRANULOMETRICAS
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DATOS GEOLOGICOS REQUERIDOS

DATOS TIPO DE OBRA i
GE O L O GI C O S PRESA OBRA | EXCAV. ACIELO VIAS LINEADE | CANAL | PUENTE | PUERTO | AXEROPUERTO CIMENTACION
b | suBT ABIERTO TERREST | TRANSMI
CORTINA VASO |” .

1. LITOLOGIA

1.1, SUELOS 4 :
ESPESOR EN METROS E E E E E E E E E E
EXTENSION RE R [RE RE RE RE RE RE RE RE RE
CLASIFICACION RE R |[RE RE RE RE RE RE RE RE RE
COMPOSICION E EC E E E E E E E E
TEXTURA E E E E E E E E E E
ESTRUCTURA EC E EC E E EC E E E C EC
POROSIDAD . E E E E E E E EC EC EC
PERMEABILIDAD E E E EC E E EC E E EC EC

1.2. ROCAS -
PROFUNDIDAD ROCA SANA| E C EC E E E E E E E
CLASIFICACION RE R [RE RE RE RE RE RE RE RE RE
TEXTURA RE RE RE * R E RE E E R E
ESTRUCTURA RE RE RE RE RE RE RE E E RE
POROSIDAD RE R |RE RE E EC E E E EC
PERMEABILIDAD RE C |RE |RE RE E E EC EC E E EC
RECUPERACION E E ' E E E
RQD E E E E E

R -- ETAPA DE RECONOCIMIENTO PRELIMINAR

E -- ETAPA DE EXPLORACION

C -- CONSTRUCCION

O -- OPERACION i
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EL SUELO COMO MATERIAL DE COMNSTRUCCION

Bancos de Materiales
. \
/
Definicién. Es un lugar constituido por roca o material granular (grava, arena, arcilla, etc.) suscettible de ser
utilizada en la construccién

Los sitios de donde el geomaterial (suelo o roca) se extrae de sus lechos naturales y se separa para su
utilizacion en la construccion se conoce en fa 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 transportados por un agentc de erosion (suclos transportados)

En la actualidad es posible obtenerlos mecinicamente pero la explotacion de bancos es mas econdmica,
Los productos de un banco de materiales con estas caracteristicas son:

Arcnay Grava

La arena y 1a grava se emplean en ingenieria para hacer CONCRETO y para su emplazamiento en las partos del
terreno o de' las estructuras en que sea necesario la permeabilidad. 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 Deyeccion Fragmentos de roca, guijarros y finos angulosos y subredondeados con
poca estratificacion y lentes . X '

e Decpésitos de Terrazas Arena y grava bien estratificados, clasificados y redondeados. PRECAUCION
muy meteorizados o con dxido de hierro o silice son daflinos para el

. concreto

+ Planicies Aluviales Grano fino, arenas y gravas

s Morrenas Harina de roca, gravas gruesas o bloques

* Dunas de Arcna Uniformes

¢ Decpositos Residuales Arena, distribucién limitada y meteorizadas

¢ Depdsitos Deltaicos ©* Arena, limo y arcilla en exceso

s Depdsitos Lacustres Arcilla y limo Gnicamente

Arcilla

Utilizada en la construccion de cortinas de presas o en carreteras debe cumpiir con tres condiciones:
> Resistencia y Cohesién
o Permeabilidad apropiada para su funcionamiento adecuado
& No debe retraerse ni expanderse excesivamente
& No deformarse por efecto de carga

 Conservar resistencia e incompresibifidad



La arcilla no debe contencr halloysita ya que este posce baja resistencia al saturarse, cuando sc clasifica como
tillita resulta util para construccion, Por otra parte, si se localizan pizarras arcillosas, ¢l uso de éstas en una
cortina de una presa resulta de utilidad cuando se altemna con capas de arenisca

La arcilla es usada como ya se menciond en cortinas  de presas de licrra, en terraplencs, carreleras, adobes,
tejas, ladrillos y ceramica {azulejos) y fachaletas. La combinacion de ia piasticidad, al endurecimienio a ia
accion del caler y una contraccidn uniforme determina la utilidad de una arcilla para eleborar ladnillos.

Los ladrillos prensados de alta calidad se fabrican de arcillas o pizarras arcillosas puras o con arcillas
rcfractarias de clasc inferior

L.os ladrillos para pavimentacion se fabrican con arcillas que vitrifican a temperaturas moderadas

Existe la creencia que el color de los ladrillos indican su calidad, pero no hay relacion entre color y calidad. La
arcilla pura es blanca y el color rojizo se debe a éxidos y substancias carbonosas, Al cocerse las arcillas
blancas se conservan igual y los coloreados proceden de arcillas color rojo o abigarrado del 6xido de hierro y el
ladrillo adquiere una coloracion crema o amarillento si hay carbonato de calcio

En EUA donde no cxisten bancos de roca, las arcillas cocidas pueden utilizarse como BALASTO y también
como revestimiento de proteccion en taludes de cortinas de tierra en las presas

En regiones iridas se usa ADOBE mezclindolo con forraje y estiercol para alcanzar buena plasticidad y secado
al sol. En regiones costeras, la arcilla se usa en muros para cubrir entramado de carrizo o varas. En regiones
semi-aridas se usa ¢n 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 fabricacion de TUBERIAS, ia arcilla debe
contener una alta proporcién de fundentes para que vitrifiquen; fabricacién de LOZA y AZULEJOS sé emplean
arcillas refractarias a veces con adicion de arena

.



TEMAI

PRUEBAS PARA LA IDENTIFICACION DE SUELOS DE CAMPO

La utilidad de la identificacion de los suelos es basica en la ingenieria, ya que de esta manera se
pueden conocer de manera cualitativa las propiedades mecanicas e Hidraulica de los mismos

segun el grupo de suelo en que se situen.

La ubicacidn de un suelo en un determinado grupo se hace, como es conocido, mediante la
combinacién de los resultados de analisis 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 identificacién mas precisa. A continuacion se mencionan algunas de ellas.

Tamano y granulometria de las particulas

Sin pretender dar una explicacidon 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 quizas
muy burdas, pero que para fines practicos dan una buena idea sobre la clasificacion de los suelos

de acuerdo a su tamano. la tabla referida se le lamé * Identificacién por el tamafo de los granos “

Dilatancia o reaccién al sacudido.

Este ensayo es util para la identificacion de suelo con particulas finas. Después de quitar las
particulas mayores que la malla N° 40 { 0.42 mm ) se prepara una porcion de suelo humedo

suficiente para que quepa en la palma de la mano. Debera quedar una masa suave pero no



pegajosa. Una vez que esta pasta este en la mano se agita golpeanco secamente una mano
contra la otra varias veces. Si en la superficie de! suelo aparece agua mientras se agita, esta
superficie cambia a veces de color, y a veces adquiriendo una apariencia de higado. Cuando la
muestra se aprieta entre los dedos, desaparece de la superficie el agua y et brillo el suelo se

vuelve tieso y finalmente agrieta y desmorona.

una reaccién de este tipo ( rapida ), ocurre en arenas finas, uniformes y no plasticas, asi como en
algunos-limos inorganicos.

Cuando se tiene algun contenido de arcilla, esta le proporciona algo de plasticidad al suelo y la
reaccion del agua al movimiento es menos rapida. Una reaccidn muy lenta o francamente

inexistente corresponde a arcitlas de aita plasticidad.

Resistencia al fracturamiento en estado seco

Quitando las particulas de tamario mayor a la maita N° 40 se moldea ur.a pastilla de suelo hasta
alcanzar una consistencia de masilla, aradiendo agua si esto es necusario. Se deja secar la
pastilla al sol o simplemente al aire, y una vez seco se prueba su resistencia al corte apretandola
entre los dedos. La resistencia a la ruptura es una medida de la cantidzd de la fraccion 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 caracteristica de las arcillas del grupo CH y CH. Los limos no plasticos
solo poseen una pequena 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 evaporacion hasta adquirir una consistencia de plastilina suave. En
este estado se rola en la palma de ta mano hasta alcanzar un rollito de unos 3 mm de diametro.

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 plastico.

La mayor o menor tenacidad de la barrita al acercarse al limite plastico es indicativo de la
preponderancia de |a fraccidn arcillosa del suelo. La debilidad det rollo en el limite plastico indica

la presencia de arcilla inorganica de baja plasticidad. )



DIFERENCIAS ENTRE GRAVAS Y ARENAS :

Gravas {> 2 mm)

Arenss (entre 006 ¥ 2 mm)

Los granos no se apeimazan sungue
es1én humedos, debido a Ja peque-
ficz de Jas tensiones capilares.

Cuando ¢} pradiente hidriulico es
.mayor que 1, se produce en ellas
flujo turbulento.

Es dificil perforar un tone) en gra
vas con agua mediante aire com-
primido, porque Ja pérdida-de aire
es muy ala,

Los granos se apelmazan si estin
himedos, debido a la imporiancia
‘de las tensiones capilares,

No se suele ﬁroducir en ellas flujo
turbulenio aunque el gradiente hi-
drdulico sea mayor que.],

El aire comprimido es adecuado
para perforar en ellas,

DIFERENCIAS ENTRE ARENAS Y LIMOS

Arenas tenire 006 y 2 mm)

Limos (entre 00C2 y 0.06 mm)

Particulas visibles.
En general, no plisticas,

Los tlerrenos secos ticnen una ligera
cohesién, pero st reducen a polvo
{icilmente cnire Jos dedos.

Ficilmente erosionadas por ¢l vien-
1c.

Facilmenic drenadas medianie bom-
beo. '

Los asienlos de las construcciones
rcalizadas sobre ellas suelen estar
terminados a) acabar la construc-
cién. -

'

Particulas invisibles,
-En general, algo plisticos,

Los terrones secos ticnen una cohe-
sién apreciable, pero se¢ pueden re-
ducir a polvo con los dedos. ‘

Dificilmente erosionados por ¢l
viento. ’

Casi imposible de drenar mediantc

* bombeo.

Los asientos suclen continvar des-
pués de ‘acabada la construccién,

DIFPERENCAS ENTRE LIMOS Y ARCILLAS

Limos tentre 0002 y 006 mm)

Arcillas («; 0,002 mm)

No suclen tener propicdades coloi
dales.

A parur de 0002 mm, y a medida
que aumenta e¢] 1amano de las par-
ticulas, se va haciendo cada ver
mayor )a proporcién de mincrales
no arcilloses.

Taclo &spero.

Se secan con relativa rapider y no
st pegan a los dedos,

Los terrones secos tichen una cohe-
5i6n apreciable, pero se pucden re-
ducir a polve con los dedos.

Suclen tener propicdades coloida-
les. * T

Consisten en su Mayor parie ¢n mi-
nerales .arcillosos,

Tacto suave,

Se secan lentamente y se pcgan a
los dedos.

Los terrones secos se pueden pantir,
pero no reducir a polve con Jos
dedos. .

"8



IDENTIFICACION POR EL TAMARO DE GRANOS

Nombre ' Limites de tamaiio

Ejemplo vulgar

Boleo 305 mm o mayores -
(12 pulgadas)

Canto rodado 76 mm a 305 mm
(3 a 12 pulgadas)

Crava gruesa 19 mm a 76 mm
(%ia 3 pulgadas)
Grava [ina 4,76 mm a 19 mm
{malla 4 a % pulguda)

Arcna grucsa 2 mm a 4.76 mm
{malla 10 a malla 4)

Arena mediana 042 mm a 2 mm
’ {malla 40 a malia 10)

Arcna [ina 0.074 mm a 0.42 min
(malla 200 2 malla 40)

Finos menores e 0.074 mm
(malla 200)

Mayor que una
pelota de balen.
cesto.

Naranja-Sandia
l.:Jva-naranja
Chicharo-uva
Sal de cocina

Azucar

Azucar en polvo

' Las particuias menores que la arena lina no s¢ pueden dmlngulr 2 smple

vista 3 una din:n:u de 20 em.

-



PRINCIPALES TIPOS DE SUELOS

De acuerdo con el origen de sus clementos (aspecto due ya se ha
desglosado en la definicidn) los suelos se dividen en dos:amplios gru-
pos: suelos cuyo origen se debe a la descomposicién {isica y/o quimi-
ca de las rocas o sean los suelos inorginicos, y suelos cuyo origen es
principalmente organico,

Si en los suelos inorginicos el producto del intemperismo de las
rocas permanece en el silio donde s¢ formd, di origen a3 un suelo
residual, en caso contrario forman un sucio fransportado, cualquicrs
que haya sido el agente transportador, {por gravedad: talus; por el
agua: aluviales o lacustres; por el viento: edlicos; por los glaciares:
depositos glaciales). gl

En cuanto a los suelos orgdnicos, ellos sc forman casi siempre in
situ. Muchas veces la cantidad de materia orginica, ya sea en forma de
humus o de materia no descompuesta o en su estado de descomposi-
cién es tan alta, con relacién a la cantidad de suelo inorginico, que
las propicdades que pudieran derivar de la porcidn mineral quedan cli-
minadas. Esto es muy comiln en las zonas pantanosas en las cuales los
restos de la vegetacidn acudtica llegan a formar verdaderos depositos de
gran espesor, conocidos con el nombre genérico de nurbas. Se caracten-
zan por su color negro o café oscuro, por su poco peso cuando estin
secos y su gran compresibilidad y porasidad. La turba es ¢l primer
paso de la conversion de la materia vegetdl en carbén,

"A continuacion se deseriben los suelos mis comunes con los nom-
bres generalmente utilizados por el ingeniero civil para su identificacién. -

GRAVAS.— Las gravas son acumulaciones sueltas de fragmentos de ro-
cas y que tienen mis de dos milimetros de didmetro, Dado el origen
de las gravas, las aristas de sus fragmentos han sufrido desgaste y son
por lo tanto redondeadas. Como material suclte sucle encontrirsele en
los lechos, en las mirgenes y en los conos de deyeccién de los rios,
también en muchas depresiones de lerrenos rellenadas por el acarreo de
los rios y en muchos otros lugares a los cuales las gravas han sido
retransportadas. Las gravas ocupan grandes extensiones, pero casi siem
pre sc¢ encueniran con un: mayor o menor proporcién de cantos roda-
dos, arenas, limos 'y arcillas,

La forma de las particulas de las gravas y su relativa {rcscura mine-
ralégica, dependen de Ia historia de la formacidn de ellas, cncontrin



dose variaciones desde elementos rodados a los poliédricos.

ARENAS.— La arena e3 el nombre que 1o le di a los materiales de
granc [ino procedentes de la denudacidon de las rocas o de su.tritura-
cion artificid y cuyas particulas varian entre 2 mm. y 0.05 mm, de
diimetro.

El origen, y también la existencia de las arenas, es aniloga 2z la de
las gravas; las dos suelen encontrarse juntas en el mismo depésito, La
atena de rio contiene muy a menudo proporciones relativamente gran-
de de grava y arcilla, Las arenas son materiales que, estando limpias,
no se contracn al secarsc, no son plisticas, son mucho menos compresi
bles que la arcilla. y si se aplica una carga en su superficié, se compri
men casi instantineamente.

LIMOS.- Los limos son suclos de granos finos con poca O ninguna
plasticidad, pudiendo ser limo inorgdnico como el producido en cante-
ras o limo orginico como el que suele’ encontrarse en los rios, siendo
este iltimo, casi siempre, de caracteristicas plisticas. El didmetro de las
particulas de los limos estd 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 orgamcos ¢s muy baja y su.
compresibilidad muy alta.

ARCILLAS.~ Se le di ¢l nombre de arcilla a las particulis sélidas con
didmetro menor de Q.005 mm. y cuya masz tienc la propiedad de
volverse plistica al ser mezclada con agua. Quimicamente es un silicato
de alimina hidratado, aunque en no pocas ocasiones conlienen también.
silicatos de hierro o de magnesio hidratados. La estructura de estos
minecrales es, gencralmente, cristalina y comphcadz con sus 4§tomos
dispuestos ¢n forma laminar,

De hecho se puede decir que hay dos tipos clisu:os de tales Jimi-
nas, uno de ellos.del tipo silicico y'el otro del tipo aluminico.

Una limins del lipo silicico s¢ encuentra formada por un dtomo de
silicio rodeado de cuatro itomos de oxigeno, arrcglindose el conjunto
en forma de tetraedro. Estos tetracdros s¢ agrupan entre si formande
una unidad hexagonal la cual se repite indefinidamente constituyendo
una reticula laminar. La unidn entre cada dos tetraedros se lleva a
cabo mediante un mismo itomo de oxigeno.



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

a) El caolinitico (del nombre chino Kau-ling) que procede dc la
carbonatacion de la ortoclasa. Las arcillag caolinsticas estin formadas
por una ldmina silicica y una limina aluminjca superpuestas indefini-
damente y con una unién tal entre sus reticulas que no permiten la
penetracion de moléculas de agua entre ellas, pues producen una ¢apa
electronicamente neutral, lo que induce desde luego a2 que estas arcillas
sean bastante estables en presencia del agua.

b) El montmorifonitico  (que deben su nombre” a Montmorrilién,
Francia), al cual pertenecen las bentonitas, se forman por la superpo-
sicién indefinida d¢ una ldmina aluminica entre dos ldminas silicicas,
pero con una unién débil entre sus reticulas lo que hace que el agua
pueda pencirar en su estructurz con facilidad. Estas arcillas en contacto
con agua sufren.fuerte expansion provocando inestabilidad en ellas.

¢} El flitico (que deben su nombre” a lllinois, U.S.A.) que son el
producto de la hidratacién de las micas y que presentan-un arregio .
reticular similar al de [3s montmoriloniticas, pero con la tendencia a
formar grumos, por la presencia de iones de potasio, lo que reduce el
drea expuesta al agua ¥ por lo mismo no son tan expansivas como las
arcilias montmoriloniticas.

En general las arcillas, ya sean caoliniticas, montmoriloniticas o
iliticas, son pldsticas se contraen al secarse, presentan marcada cohesidn
seginsu humedad, son compresibles y al aplicirseles una carga en su
superficie s¢ comprimen lentamente. Otra caracteristica interesante, des-
de el punto de vista de la construccién, es que la resistencia perdida
por ¢l remoldeo se¢ recupera parcialmente con ¢l tiempo. Este fendme-
no s¢ conoce ¢on cl.nombre de, tixofropia y e3 de naturaleza fisi-
co-quimica.

. Ademds de los clisicos suelos indicados con anterioridad, se encuen-
tran en la naturaleza ciertos suelos especiales que a continuacidn se
indican,

CALICHE.. El término calfche sc¢ aplica a cicrtos estratos de suclo
cuyos granos s¢ cncuentran cementados por carbonatos calcdreos. Parece
ser que para la formacién de los caliches es necesaric una clima seg.
mi-irido, La marga es una arcilla con carbonato de caleio, mds homos
génea que el caliche y generalmente muy compacta y de color verdoso;
LOESS.- Los loess son sedimentos célicos uniformes y cohesivos, Eaa
cohesién que poseen ¢3 debida a un cementante del tipo caledreo y
su color esgencralmente castafio claro, El didmetro de las particulas de
los loess esti comprendido entre 0.01 y 0.05 mm. Los loess se distin

10



guen porque presentan agujeros verticales que han sido dejados por
raices extinguidas. Los loess modificados son aquellos loess que han
perdido sus caracteristicas debido 2 procesos geoldgicos secundarios, ta-
les como inmersién temporaria, erosién y formacion de nuevo depdsito.
Debido al contenido calcirco los cortes hechos en loéss. sc manticnen
generalmente, casi verticales.

DIATOMITA.- Las diatomitas o fierras dmromdccas son depdsitos de
polvo silicico, de color. blanco generalmente, compueste total o par-
cialmente por residuos de diatomeas. Las diatomeas son algas uniceluia.
res microscopicas de origen marino o de agua dulce presentando las
paredes de sus células caracteristicas silicicas,

GUMBOQ.- Es un suelo arcilloso fino, generalmente libre de arena y que
parece cera a la vista y-al tacto, es pcgajoso, muy plisti'co y espon-
joso. 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 pucde ser la misma freillz o el carbonato de
calcio. Segin sea ¢l componemte predominante, el tepetate se sucle
Wamar arcifloso, "limoso, arenoso, arcillo-limoso si es que predomina la
arcilla, areno-limoso si predomina-la arena, limo-arencso si predomina el
limo, y asi sucesivamente.

La mayoria de las veces ¢l tepetate debe su origen a la descompo-
sicidn y alteracidn, por intemperismo, de cenizas volcinicas basilticas
Pucden encontrarse dentro del tepetate capas o lentes de arena y ceni-
zas basilticas que no tuvieron tiempo de intemperizarse cuando fueron”
cubiertas por una cape que si se¢ alterd. También suclcn encontrarse
lentes de picdra pémez dentro del tepetate. '

En la pigina siguiente se muestran los simbolos recomendables para
distinguir los suelos en un perfil determinado.
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GROUP SYMBOL GROUP NAME

<5% fines Cu4 and 1<Ce3 — ~GW > <15% 1a0d ~——— s Well-graded grave)
: \215% sand == Well-geaded gravel with sand

Cu<4 andfor ¥>Cc>3 ~GP = < 15% sand ————»= Poorly graded gravel
. 215% wnd——— Poorly graded gravel with sand
fines=ML or MH
Cu>4 and 1<Cc<3< 215% sand ——— Well-graded gravel with silt and sand
- -7 fines=CL, CH, G W ‘G C?: <15% sand ————= Well-graded gravel with ¢lay lor silty clay)
GRAVEL {or CL-ML} 215% sand ———p= Well-graded gravel with clay and sand

% gravel > 5-12% fines . {or silty clay \and sand)
% und

GW-GM ?:‘(15% sand — = Well-graded gravel with 1ilt

GP-G M-T: <15% sand —————» Poorly graded gravel with silt

215% sand — - Poorly graded gravel with silt and 1and

{ingy=ML or MH
Cu<d and/or 1>Cc>3<
hines=CL, CH,-—---——-O-G P-G C?:(JS% sand ———— Poorly graded gravel with clay {or silty clay)
for CL-MLJ 215% 1and — Pootly graded gravel with clay and sand
for nilty clay and sand}

fines=ML ot MH———»G Mﬁq<15% sand ——— Sitty gravel
215% sand ———p Silty gravel with sand
>12% lings<///’: finer=CL or CH——=-G C—Q<15% $4nd ——— Clayey gravel
- \ 215% 1and ————— Clayey gravel with sand
: 4 tines=CLML————GC-G M?:GS% sand ——»- Silty, clayey gravel

iy 215% sand —— Sulty, clayey gravel with sand

<5% fines , Cuzt and 1<Ce< - Sw-—qz <15% pravel —— - Well-graded sand
: ' 2 15% gravel——— Well-graded sand with gravel

Cu<6 andfor 1>Cc>2 »~SP \<15% gtavel——= Poorly graded sand

215% gravel——= Poorly graded sand with gravel

p) ' finei=ML or MH SW-§ MT: <I5% pravel ———pe Well-grlded sand with silt
Cu>6 and 13Cc_<_3< 215% gravel ——= Well-graded sand with silt and gravel
- fines=CL, CH, SW-S C.<:<15% gravel ——» Well.graded sand with clay {or silty clay)
SAND ' lor CL-ML) 215% grave| ———= Well-graded sand with clay and gravel
X 1ang > 512% fines {or silty clay and gravei)

% Gravel
fines=ML ot MH————= S P'SM?: <19% gravel ———~ Pgorly graded tand with silt
Cu<6 and/or ‘I>Cc>3< 215% gravel ——= Poorly graded sand with silt and gravel
lines=CL, CH,———»SP 'SC<:<1S% gravel —= Poorly graded sand with clay {or silty clay)

{or CL-ML) 215% gravel—— Poorly graded sand with clay and gravej
{ot silty clay and gravel)

o

fines=ML or MH ~SM <15% gravel——= Silty sand
// \kzisx gravel ——p= Silty 5and with gravet
>12% tines + fines=CL ot CH———»SC-?: <15% gravel—— Clayey 3and
Z15% gravel————- Clayey sand with gravel
\ fines=CL-ML <15% gravel——» Silty, clayey sand

SC-SM?
215% grovel———a= Silty, clayey sand with gravel

FIG. 2 Flow Chant for Classifying Coarse-arained Soils (More Than 50 % Retained on No, 200 Sieve)
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GROUP
SYMBOL

<30% plus Na. qu

A.>30% plus No, 2oo<:

» <30% plus No

PI>7 and plos—>=CL
on or above
“A’~lne

4

1200

4<pi<7 and——CL-ML

Inorganic plots on or above
“A"_line A >30% plus No. 2oo<
<30% plus No. 200
LL<50 1 ) ~
PI<4 or plots——s-M L
below A" —line -
230% plus No. 200
1 LL—ovendried
Organit | ———e—o 73 75 --—;—-OL See figure 1b
LL—notdried
! .
< 30% plus No 200‘<:
Pt plots on or ——=C H
above "A'"~line
/ >30% plusNo. 200<:
Inorganic ¢
» <30% plus No, 200
~
; Pi plots below——=MH
LL>50 AT =tine
= >30% plus No. 2oo<:
LL —ovendried
Organic <0.15)—0H See figure 1b
LL~notdried

FIG. 1a Flow Chart for Classilying Fine-Grained Soil

GROUP NAME

<15% plus No, 200

15.29% plus No, 20()?:
% sand >% guvelT
~

% sand <% gravel

» Lean clay
% sand >% gravel —»= Lean clay with sand
% sand <% gravel — L ean clay with gravel
<15% gravel——» Sandy lean clay
>15% gravel——» Sandy tean clay with gravel
<15% sand————» Gravelly lean clay
> 15% sand ———= Gravelly lean clay with sand

<15% plus No, 200 » Silty clay
15-29% plus No. 200 ~z=» % sand % gravel — Silty clay with sand
T 9 sand <% gravel =* Silty clay with gravel
% sand >% gravel—::__—;—-—* <15% gravel —» Sandy silty clay
) > 15% gravel ——>» Sandy silty clay with gravel
% sand <% graveit—\——r<15% sand ———» Gravelly sitty clay
*>15% sand ——— Graveily silty clay with sand

w- Siit
% sand 2% gravel —# Silt with sand
% sand <% gravel—¥ Silt with gravel
< 15% gravel — Sandy silt
>15% gravel ———* Sandy silt with gravel
<15% sand ———= Gravelly ult
>15% sand —— Gravelly silt with sand

<15% plus No. 200
1%-29% plus No. 200

% sand >% gravelv—\———>
i ', a~

% sand <% gravel-i——*
-

» Fat clay
% sand 2% gravel—s- Fat ¢clay with sand
Mo cand <% gravel —p Fat clay with gravel
% sand 2% gravel ~——_——" <15% gravel———»Sandy fat clay
B~ > 15% gravel——Sandy Fat clay with gravel
% sand <% gravel —-—_:;—_:__—-——D'(15‘3(. sand ———» Gravelly fat clay
TR >15% sand ——— Gravelly fat clay with sand

<15% plus No. 200
15.29% plus No, 200

<15% plus No, 200 » Elastic it
15-29% plus No, 200 ~<—— % sand =% gravel ——Elastic silt with sand
T % sand <<% gravel = Elastic silt with gravel
~215% gravel —™ Sandy elastic silt
T*>15% gravel » Sandy elastic silt with gravel
% sand ~% gravel-<: <15% sand ———»= Gravelly elastic silt
215% sand ———» Gravelly elastic silt with un&

% sa'nd 2% gravel

(S0 % or More Passes No. 200 Sieve)

)/5



GROUP SYMBOL | " GROUP NAME
GROUP SYMBOL

<30% plus No, 200 —————» <15% plus No. 20L —+ Organic clay
15-29% plus No. 200< % sand >% gravel— Organic clay with sand
: % sand <% gravel » Qrganic clay with gravel
% sand 2% gravel-<:<15% gravel] ——» Sandy organi¢ clay
2>30% plus No. 200 < >15% grave] ——————>»Sandy organic clay with gravel
‘ % sand <% grave] —=mmo————— <15% sand ———————» Gravelly organic clay
T 215% sand ——————— Gravelly organic clay with sand

P1>>4 and plots on
or above A" = line

ot  <30% plus No, 200> <15% plus No. 200 —-#+ Organic silt
15 28% plus No. 200 —~==——"—"" % sand 2% gravel~———* QOrganic silt with sand
i : "% sand <% gravel—— Organic silt with gravel

P1<4 or plots » % sand >% gravel <><15% gravel ————- Sandy organic silt

below A"~ line 230% plus No. 200 < » >15% gtave] —— > Sandy organic silt with gravel
% sand <% gravel-ﬂ:'(ls% sand ———* Gravelly organic st

215% sand———» Gravelly organic s1lt with sand
{<30% plus No. 200 ———» <15% plus No. 200 #- Organic clay

T 15.29% plus No. 200 ?: % sand 2% gravel—% Qrganic clay with sand
% sand <% gravel———" Organic clay with grav:l

Plots on or : - % sand >% gravel-—q: <15% gravel ——————> Sandy orgapic clay
above "A"'~line >30% plus No. 200<: 215% grave]—————— Sandy organic clay with gravel
% sand <% gravel ?’ <15% sand ————» Gravelly organic clay
; & >15% sand ———— Gravelly organic clay with sand
0 H <30% plus No:200<\:<15% plus No. 200 = Qrganic sl
15-29% plus No. 200 ?:% sand >% gravel— Organic st with sand
% sand <% gravel -* Qrganic st with gravel
% sand >% gravel -—i—“* <15% gravel — = Sandy organic silt
200 <: b 2215% gravel ——————» Sandy organic siit with gravel

% sand <% grave! §<15% sand ——————» Gravelly organic silt
215% sang ———————— Gravelly organic silt with sand

FIG. 1b Flow Chart for Classifying Organic Fine-Grained Soil (50 % or More Passes No. 200 Sieve)

Plots below i
"A'-line »>30% plus No
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CAM 1
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FIG. 4 Calibration for Height of Drop

FIG. 2 Grooving Too! (Optional Height-ol-Drop Gage Attached)
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ADEQUATE SERVICE LIFE
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Garse-Grained Soils

Mre than 50 % retained on No.
%0 sieve

fre-Grained Soils
9% or more passes the No.

" N0 seve

TABLE 1 Soil Classification Chart
Soil Ciassification
Criteria for Assigning Group Symbols and Group Names Using Laboratory Tests* Group :
Group Name 2
Symboal
Gravels Clean Gravels Cuzdand1=Cc =<3 GW Well-graded gravel”
More than 50 % of coarse Less than 5 % fines® £ 3
fraction retained on No. 4 Cu <4 andfor 1 > Cc >3 GP Poorly graded gravel
sieve Gravels with Fines More  Fines classify as ML or MH GM Silty gravel*-9-H-
a [
than 12% fines Fines classily as CL or CH GC  Clayey gravel”GM
Sands Clean Sands Cuzfandi=Ccs3f SW Well-graded sand
50 % or more of coarse Less than 5 % fines © : '
fraction passes No. 4 sieve Cu<bandfor1>Cec>3 sp Poorly graded sang
Sands with Fines Fines classify as ML or MH SM Silty sand -+
o
More than 12 % fines Fines classify as CL or CH sC Clayey sand®*
Silts and Clays inorganic Pl > 7 and plols ori or above "A” line’  CL Lean clay*+M
Liquid timit Jess than 50 PI < 4 or plots below "A* ling” ML SR
organic Liquid fimit — oven dried <075 o Organic clay’t-A~
Ciquid hmit = not dnied L Orqanic SIt M0
Sits and Clays inorganic P! plats on or above "A” line CH Fat clay*t-*
ovid L
Liquid limit 50 or more Pl plots below "A” line MH Elastic silt/-t-M
organic Liquid limit — oven dried <075 CH Organic clay™t-M-*#
Liquid hmit = not dried ’ Organic silt-L~-0
PT Peat

Hgtly oeganic soils

Primanly organic matter, dark in color, and organic odor

4 Based on the material passing the 3-in, (75-mmy}

feve

foup name. :

SGravels with 5 to 12% fines require dual

symbols:

GY-GM well-graded gravel with siit
GW-GC weil-graded gravel with clay
GP.GM, poorty graded gravel with silt

_QP-GC poorly graded gravel with clay
®Sands with 5 to 12% fines require dual

symbois:

SW-SM well-graded sand with silt
SW-SC well-graded sand with clay
rly graded sand with sill
SP-5C poorly graded sand with clay

PSM p

! field sample contained cobbles or boulders, or
W, add "with cobbles or boulders, or both® to

£ Cu= Dgo/Dyg

£t soil contains = 15 % sand, add “with sand” to
group name.
G If fines classify as CL-ML, use dual symbol GC-
GM, or SC-SM.

(D30l
Co= ——20
Do % Dgg

MU fines are organic, add “with organic fines” to

group name.
'H sqil containg = 15 % gravel, add “with gravel‘
to group name.
“ Il Atterberg limits piot in hatched area, soil is a
CL-ML, silty clay. ’

¥t soil contains 15 1o 29 % pius No. 200, add

‘with_sand™ or ‘with gravel” whichever is pre-
dominant.
L1t soil contains = 30% pius No. 200. pre-

dominanlly sand, add “sandy" to group name.

‘M|f soll contains = 30 % plus No. 200, pre-
dominantly gravel, add “gravelly” to group name.

¥ Pl = 4 and plots on or above A" line.-

© Pl < 4 or plols belaw “A” line.

F Pl plots on or above *A” line.

© PI plots below "A” line,

2 4



SUELOS:

—A— Lutita Bear Paw,190g
-8~ Arcllla grls, 164 g
~©- Arcllla L Lake, 97 g

1 1 1 1 H 1 1

300
250
T
M
p 200
E
R
A
T 150
U
R
A 100
°C
50
0!
0

S 10 15 20 25 30 35
TIEMPO, min

p2

40

Fig 2.3. Variacién de la temperatura con cl tiempo, de diversos suclos
con el HMO (Charlie, et al, 19582)
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390 35
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oD —-0—a06——6-59Q

S asof e
N
T
E 370 130
':1 ARCILLA DE LA CIUDAD DE MEXICO
D
O 360 |-
D
£ 50 |-

350 ARENA DE OTTAWA 125
A G—3 -5 = = £ = i)
A 340

330 — 1 1 i 1 1 . 1 20

40
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TEMPERATURA®C

Fig 2.4. Variacion del contenido de agua con la temperatura de diversos
suclos cn el HC (Lambe, 1949)
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Fig 3.3 Correlacién entre los contenidos de agua de diversos suelos, obtenidos con el HMO y el HC
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Clay LL PL PI Pll% clay

18 Horlen 30 16 14 0-36
London 73 25 48 0-96
Shellhaven 97 32 65 1.27
Gosport BO 30 50 0-89

1-61-

b4k 7, - Wau—-LF

Ly

Hurten Ll ~ Z /9
i2r
London

x
L Liquid bt \
_g‘ 1-0 L,L
s .
g
-

08 W?"//;//f@u_-‘—‘c:

—&
06
Shellhaven Gosport g«- —_ /( CJ)
04+
02
Plastic hmit

—-0-2 1 L 1
0-01 0-1 05 1

[ o
<
%]
(=)

Shear strength: Iblnin?

" Fig. 1. Relationship between shear strength and liquidity index of remoulded clays (after
Skempton & Northey, 1953)
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Fig. 4. Experimental results of he relationship between water content and penctration
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¥ig. 5. Experimental results of the relationship between liquidity index and
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th gticm2
3 8 a
g =
==
//

shear siren
o)
1 T

= /

A N S AV

a0 60 80 0O 120 W0 €0 200
. waler content °

FiG. 2. Relation between water content and shear
strength, Each line represents a different soil. The solid

points indicate the shear strengths at the liquid limit
(after Youssef ef al. 1965).

Table 1. Characteristics of the methods proposcd lor the determination of the liquid limit fall
" cones. '

Depth of penctration

Apex angle  Mass of the cone at Liquid limit
(°) (8) (mm)
USSR conc”
(Vasilev 1949) 30 70 10.0
Indian cone
(Sowcrs ct al, 1959) : 31 148 254
Georgia Institute ol Technolopy cone”
(Sowcers ¢t al. 1959) 10 75 10.0
Swedish cone
(Karlsson 1961, 1977) and
CAN/BNQ 2501-090-M-86 60 00 10.0
French cong
(Leflaive 1971 - 30 80 17.0
British conc
(Sherwood and Ryley 1970;
BSI 1975) 30 80 20.0
“According to Sowers ct al. (1939), in the mgthods sugpesied for the vse of Tormer USSR, and Geurgia

Institute of Technology cones, the cone i allowed o penctraie the soil slowly until its full weight acts,

14



/5//(

1-51—
< 10 \ — Liquud fimut
[+1}
hel
= \
z 077
5
2
g
-
05
0.0 0'13 2 | ~, Plastic limt
0-03 0-16 1 16 100
Shear slrength:iblfin?
Fig. 2. ldealization of relationship between liquidity index and shear strength
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Fig. 3. Relationship between liquidity index, water content and penetration

15



0-40
0-38
0-36
¥ 034
032
0-30

0-28

T

S

Weight W

Sail

1

Fig. 1. Diagram

of fall-conce test

o< 757 60°45° 30°

o< 75 60°45° 30"

ol 75 60°45°30° .70k 0-75f
0-65f 0-701
0.60} 0-Guy
2 0-55} x 0-60F
0-s0} 0-55r
)

0-45}- 0-50F
o.40k 0-a5f

1 ] 1 1 1

56 3 5 70 20 2 5

d- st d: mm
(a) (b} tc)

Fig. 2. Variation in penctration d with water conten! w {07 cones of weight 100 gf with angles 30°, 45°, 60° and
75% (1) Drammen Clay; (b) speswhite kadlin; (¢) Cambridge Gault Clay
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Fig. 1. Relationship between the depths of penetration of
the 60° — 60 g and 30° - 80 g fall cones.
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Depth of penetration Py, (mm) ol the 30° - 80 g fall cone

Fig. 5. Liquid limits determined by diftfcrent fall cone and
percussion mcethods.
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"i'_', :_-'. wel SOilA S -_-._';.--: Dry soil .’_
T T G Z
After shrinkage

1M " -
BT X 37 X 37 glass

Before shrirkage

Evaporating dish \

Brass pins secured

with balsam,
7~ _'I_ "
' 2 32
=" dia % A
8 e X
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ANALISIS GRANULOMETRICO DE SUELOS FINOS MEDIANTE HIDROMETRO

Rigoberto Rivera Constantino, Profesor Tituiar,
DICTyG, DEP, Facultad de Ingenieria, UNAM.

1.GENERALIDADES

El andlisis granuiométrico de un suelo mediante la técnica del hidrometro es aplicable a
particulas cuyo diametro es inferior a 75 p. Dicho anélisis se apoya en [a Ley de Stokes,
la cual establece la relacién entre el diametro de una particula esferica que se sedimenta
en un medio liquido y su velocidad de sedimentacion.

2. EQUIPO Y MATERIALES

2.1 Hidrémetro aerodinamico, calibrado para leer densidades de 0995 a 1.04
(hidrometro 151H, Especificaciones de la ASTM, E100) o bien hidrémetro Bouyoucos
graduado de 0 a 60 gr de solidos por litro (152H).- Este dltimo esta calibrado para leer
gramos de suelo con un peso especifico relativo G;=2.65, en un volumen de 1000 cm®
de suspension, siempre y cuando no haya mas de 60 gr de suelo en la misma.

2.2 Dos probetas de 1000 cm® cada una, una de ellas Unicamente con marca de aforo y
sin vertedero.

2.3 Mezclador mecanico.

2.4 Termdmetro que pueda medir de 0 a 50° C, con resolucién de 0.5°C.

2.5 Cronagrafo

2.6 Desecador

2.7 Varios. espatula, gotero o pipeta, regla graduada en cm, vernier, piceta, agua

estiiada, capsula de 100 cm’ capsula de 400 cm’, toallas de papel, agente
defloculante.

3. PROCEDIMIENTO

Calibracion del hidrémetro

3.1 Es necesario verificar que la escala de los hidrémetros graduados directamente en
densidad no se haya desplazado, con respecto al vastago del hidrometro. En el caso
de hidrémetros graduados en gr/it, debe hacerse la conversion a escala de
densidad, con'el fin de utilizar los nomogramas existentes.

3.2 Para esta calibracion se preparan soluciones de una sj? soluble (sal de mesay), de
concentraciones conocidas y se observan las lecturas del hidrébmetro en cada una de
las soluciones. Se pueden utilizar soluciones de 20, 30 y 40 gr de sal por cada 1000
cm?® de solucion. Es suficiente con preparar 500 cm® de solucion con cada una de las
concentraciones indicadas para fines de calibracion.

3.3 Se verifica el volumen de un matraz aforado de 500 cm’, llenandolo hasta la marca
de aforo con agua destilada y pesandolo en |la balanza con capacidad 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 determinacion. Se calculan las
densidades de las tres soluciones y se transfieren a tres probetas de 500 cm’® para
llevar a cabo la calibracién.

3.4 Se introduce el hidrémetro en cada una de las probetas conteniendo ias scluciones
de concentracion conocida, y se registran las lecturas observadas bajo menisco. En
caso de que la temperatura de las tres soluciones difiera de |a temperatura del agua
con la que originalmente se determiné el volumen del matraz, debera hacerse una
correccion por temperatura.

Desarrollo de la prueba durante los primeros daos minutos

3.5 Durante los dos primeros minutos de la prueba el hidrometro permanece dentro de la
suspension de suelo que se esta sedimentando. En este lapso, ia altura real de
caida de las particulas de suelo H, se mide a partir de la superficie de la suspensién
hasta el centro de flotacién del hidrometro. Para cada lectura Ry, esta altura de
caida se obtiene calibrando el hidrometro de antemano de la manera siguiente:

3.6 Mida la distancia H, del cuelio del bulbo del hidrometro hasta las principales marcas
de calibracion (10 gr, 20, 30, 40, 50, y 60 gr/lt) en el vastago del hidrémetro (o bien
1.000, 1.0085, 1.010, etc.). Use un compas de puntas para esta operacion.

3.7 Mida la distancia h del cuelio a la punta del bulbo del hidrémetro (usar un calibrador
para este fin).

. . / .
3.8 Determine la altura de caida verdadera H,, correspondiente a cada una de las
principales marcas de calibracion (R), usando la expresion siguiente:

h
i =, +(3.1)

Después de la lectura de dos minutos se extrae el hidrometro de la suspension

Desarrollo de la prueba después de la lectura de dos minutos

3.9 Para todas las lecturas subsecuentes (R'H), el hidrometro se introduce en la
suspension inmediatamente antes de hacer cada lectura y se remueve en seguida
Durante la insercion, la superficie de la suspension se eleva, provocando con esto
que la altura real de caida sea menor que la calculada. Eﬁ:ra determinar la altura real
de caida se usa la siguiente expresion: '

H =H l(h V) (3.2)
=H +—(h--)..(3.
r i 2 A
donde;

V: volumen del bulbo del hidrémetro
A: area de la seccion transversal de la probeta de sedimentacion



Para determinar los valores de V y de A, se procede como siglie:
a) Pese el hidrometro en {a balanza de 800 gr.

b) Calcule el volumen V del bulbo del hidrometro, suponiendo que la densidad del
hidrémetro es unitaria y que el volumen de} vastago es despreciable.

c¢) Para calcular el valor de A, mida la distancia entre dos graduaciones ( por ejemplo 400
y 900 cm®) de la probeta Bouyoucos de 1000 cm’ de capacidad que se va a utilizar
para el analisis por hidrémetro. El valor de A sera 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 calibracion (Ruw),
utilizando la expresion anterior.

4. CORRECCIONES

Correccién_por_temperatura.(C+). La mayoria de los hidrémetros estan 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 cm® de capacidad. Lleve una-de las
probetas hasta una temperatura de 10 °C, y la otra a 30 °C, cuidando que dicha
temperatura sea uniforme en toda la masa de agua.

b) Se toman lecturas del hidrometro, 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.

c) Se lleva un registro de la temperatura de prueba y lecturas del hidrometro. Esta
correcciéon es -positiva para temperaturas mayores de 20 °C o negativa en caso
contrario.

Carreccion por menisco{C.,). Limpie el vastago del hidrometro cuidadosamente con jabon
y agua. Coloque el hidrémetro en una probeta con agua destilada. La correccidon por
menisco, en cm, es igual a la diferencia entre la lectura en el hidrémetro a nivel del plano
de la superficie del agua y la lectura en el mismo hidrometro correspondiente al extremo
superior del menisco {donde se haran las lecturas en Ia sgﬁpensién agua-suelo). Esta
correccion es positiva.

Carreccion_por defloculante(C4). Vacie una cierta cantidad de agua destilada en una
probeta de 1000 c¢cm® de capacidad y agregue la cantidad de defloculante que vaya
emplearse en el analisis con hidrometro. En seguida adicione agua destilada hasta la
marca de 1000 cm?®, y agite la solucion para que se uniformice. Tome una lectura con el
hidrometro en esta solucién. La lectura del hidrometro en agua destilada menos la




lectura en la mezcla agua-defioculante es igual a la correcci;?f buscada. Esta correccion
es negativa. ,

Los defloculantes mas utilizados en esta prueba son el hexa-metafosfato de sodio en
suelos alcalinos, y el silicato de sodio en suelos acidos, cuyo pH es menor de 7.
Tomando en cuenta que la mayoria de las arcilias son alcalinas, es comun usar en la
prueba del hidrémetro un volumen de solucion de 125 cm’, al 4 6 5% de
hexametafosfato de sodio, en los 1000 cm® de la probeta de ensaye. La cantidad exacta
de defloculante debera determinarse por ensayo y error,

5. ANALISIS CON HIDROMETRO DE UN SUELO COHESIVO

5.1) Pese una cantidad de suelo humedo (en el caso de suelos cohesivos no se debe
secar el material previamenie, ya sea al aire o al horno) que contenga
aproximadamente 50 gr de sélidos.

5.2) Agregue en 300 cm’ de agua destilada la cantidad total de defloculante que se
empleara en la suspension de 1000 cm’.

5.3) Adicione un poco de esta solucién al suelo y mezcle con una espatula hasta obtener
la consistencia de una pasta fluida.

5.4)Transfiera esta pasta a un mezclador mecanico y agregue el resto de la solucion
preparada en el inciso 5.2 ( en el caso de un material muy plastico es conveniente
dejar reposando la suspension con el defloculate de un dia para otro.

5.5) Mezcle la suspensidon suelo-agua durante 15 min como minimo.

5.6) Transfiera la suspension suelo-agua a una probeta de 1000 cm® (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 cm®.

5.7) Mida ta temperatura de la suspension con precision de 0.5 °C.

5.8} Cierre la boca de la probeta con la mano y agite vigorosamente por un periodo
minimo de un minuto, haciéndola girar 180° en un planovertical.

5.9) Inmediatamente después de {a agitacion, coloque cuidadosamente la probeta sobre
una mesa firme. Se toma como tiempo de iniciacion de la sedimentacion, el
momento en que se coloca la probeta sobre [a mesa, debiéndose arrancar en ese
momento el cronografo( la probeta no debera estar cerca de alguna fuente de calor,
tal como un horno, radiador o ia luz directa del sol, evitese también la vecindad de
una ventana abierta). Opcionalmente puede emplear.;?f un bano a temperatura
constante para la realizacion de esta prueba. ‘

5.10} Inserte el hidrometro lenta y cuidadosamente hasta una profundidad ligeramente
mayor que la de flotacion y permitase al hidrémetro flotar libremente.



5.11) Deje al hidrémetro en la suspension durante los primeros dos minutos y haganse
lecturas a los tiempos de 0.5, 1, y 2 min. Retirese el hidrometro de la suspension
después de la lectura de los 2 min. -

5.12) Repitanse los pasos (5.8} a (5.11) hasta que se obtenga un juego consistente de
lecturas para los 2 primeros minutos.

5.13) Reinicie la prueba como se indica en los puntos (5.8) y (5.9) e inserte el hidrometro
unicamente para realizar la lectura de 2 min. Retire el hidrometro posteriormente.

5.14) Inserte nuevamente el hidrometro 5 seg antes de realizar las lecturas a los tiempos
de 4, 15, 30 min 1 h, 2, 4, 8, y posteriormente una o dos veces al dia. No es
conveniente prolongar la prueba del hidrémetro por mas de 24 h, ya que para
tamanos de particulas inferiores a 0.5 micras, el fenémenco de sedimentacién se ve
grandemente influenciado por el movimiento Browniano.

5.15) Cuando no se estén haciendo lecturas con el hidrometro, éste debera permanecer
inmergido en una probeta llena de agua limpia. Antes de inmergir el hidrometro en
la suspensién suelo-agua, debera limpiarse el vastago cuidadosamente con un
papel absorbente. Mantenga tapadas ambas probetas para evitar evaporacién y
deposito de polvo.

5.16) Mida la temperatura de la suspension con precision de 0.5 °C, después de realizar
cada lectura con el hidrometro, empezando con la lectura a los 15 minutos de
iniciada la prueba.

5.17) Después de la ultima lectura, agite vigorosamente la probeta para poner
nuevamente en movimiento los sedimentos en suspension. Calcule el peso seco de
los solidos mas el defloculante; restando el peso de este ultimo se obtiene el peso
seco de los sélidos.

5.18) Calcule y dibuje los puntos correspondientes a la curva granulométrica, como se
indica a continuacién.

6. CALCULOS

Porcentaje de particulas sbdlidas menores que un cierto diametro

En el instante t, y a la profundidad H, a la cual se realiza una lectura R en el hidrémetro,
no existen particuias de suelo superiores a un cierto didmetro D, ya que su
sedimentacion se produce a mayor velocidad. Por ofra parte, al mismo tiempo ¢, la
concentracion de la suspensién en particulas de diametros inferiores o iguales a D, a la
profundidad H,, es la misma que al inicio de Ia prueba.

El porcentaje de suelo (p) en suspension que se tiene a"'lh profundidad H, para un
hidrometro graduado en densidad, se calcula como:
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V: volumen de la suspension, en cm® &
W;: peso de las particulas sdlidas, en gr. '
Ys: peso especifico de los granos sélidos, en gricm’.
1. PESO especifico del agua, en gr/icm®.
R: lectura corregida ( C,C+Cgy) hidrémetro
Para un hidrometro calibrado en gr/lt, el porcentaje de suelo se calcula como:

donde:

Ra .
p= —W—-(IOO) ..(5.2)

5

165G,

2.65(G, - 1)
sélidos o gravedad especifica.

siendo a = ; en esta ultima ecuacion G; es el peso especifico relativo de los

Diametro equivalente de particulas de suelo

Para un tiempo t, después del inicio de la sedimentacion, el diametro equivalente de las
particulas de suelo, que caen desde la superficie de la suspension hasta la profundidad
H,, puede caicularse con base en la ley de Stokes, esto es:

D_\/i307] H (5.3)
g( :_yw) t o .
donde;

n:viscosidad dinamica del fluido en gr/cm-seg.

g: aceleracion de la gravedad en cm/seg?'.

vs. peso especifico de las particulas solidas, en gricm”.

vs: peso especifico del fluido, en gr/iem’

H, altura de caida real de las particulas de suelo, corregida unicamente por
Menisco, en cm.

t: tiempo en min.

D: diametro de las particulas de suelo, en mm.

309

Si en la formula anterior hacemos A = , el diametro D se puede expresar

g7, -7}

El valor de K puede ser evaluado por separado, tal como se [ﬂuestra en la tabla anexa,
con lo cual se facilita la determinacién de los valores de D.

comao.



Tabla 6.1 Valores de K

Tempe- Peso especifico relalivo de los solidos (Gg)

ratura, #
°c 2.45 2.50 2.55 2.60 2.65 2.70 275 2.80 2.85

16 0.01510 | 0.01505 | 0.01481 | 0.01457 | 0.01435 | 0.01414 | 0.01394 | 0.01374 | 0.01356

17 0.01511 ;1 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 {1 0.01389 ] 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 1 0.01414 ] 0.01391 [ 0.01369 | 0.01348 | 0.01328 | 0.01309 } 0.01291 ] 0.01273

22 0.01421]0.01397 | 0.01374 | 0.01353 | 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 | 001321 | 0.01301 | 0.01282 | 0.01264 | 0.01246 | 0.01229

25 0.01372] 0.01349 | 0.01327 | 0.01306 | 0.01286 | 0.01267 | 0.01249} 0.01232 | 0.01215

26 0.01357 ) 0.01334 1 0.01312 0.01291 ) 0.01272] 0.01253 } 0.01235 | 0.01218 | 0.01201

27 0.01342]0.013190.01297] 0.01277 } 0.01258 | 0.01239 | 0.01221 | 0.01204 | 0.01188

28 0.01327 1 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 | 0.01276 | 0.01256 | 0.01236 | 0.01217 | 0.01199 ] 0.01182 | 0.01165 | 0.01149

7. POSIBLES ERRORES

7.1 Utilizacion de un agente dispersor inadecuado o de una concentracién no
conveniente.

7.2 Dispersion incompleta del suelo al comienzo de la etapa de sedimentacion.

7.3 Demasiado peso de sélidos en suspension al comienzo de |la prueba (interferencia en
el proceso de sedimentacion).

7.4 Cambios diferenciales de temperatura en la probeta, o bien demasiada oscilacion de
las temperaturas durante la prueba, lo cual genera movimientos de conveccion que
influyen en el ensaye.

7.5 Vastago del hidrometro sucio.

7.6 Vastago del hidrometro humedo arriba de la superficie de la suspensién (el agua
arriba de la superficie aumenta el peso del hidrometro y lo hace gue se hunda mas).

7.7 Falta de cuidado en la insercion y remocién del hidrometro en la suspension, de
modo que se ocasione turbulencia.

BIBLIOGRAFIA

1. ASTM (1990), “ Standard test method for particle-size analysis of soils”, D422-63,
Annual book of ASTM Standards, Vol. 04.08.

2. Bowles J. E.,(1980) “Manual de Laboratorio de Suelos en Ingenieria Civil’, Segunda
Edicién, Mc. Graw Hill.




. Cheng Liu, Jack B. Evett, (1997), Soil properties, Testing, Measurement, and
Evaluation, “Grain-size analysis of soil (including both mechanical and hydrometer
analysis) Third Edition, Prentice-Hall, Inc.

. Division de Estudios de Posgrado, Facultad de Ingeneiria,UNAM (1976), “Laboratorio
de Mecanica de Suelos, curso 445108". )

. Head K.H., * Manual of Soil Laboratory Testing”, Vol. 1, Editorial Pentech Press,
London, 1982.

. Laboratoire Central des ponts et chaussées (1987), “Analyse granulométrique par
sédimentométrie”, Méthode d’'essai, N° 18.

. Secretaria de Recursos Hidraulicos (1970), "Manual de Mecanica de Suelos”

4



ANALISIS GRANULOMETRICO MEDIANTE HIDROMETRO
HOJA DE CALCULO

Fecha T t. Lec. Lec. H, H, K D Cr Lec. p
yhora{ (°C) °| (min) Hidro. | Hidro. | (cm) | (cm) “(mm) Hidro. | (%)
Ry Ry R

Diametro de las particulas de suelo:
H,
{
Porcentaje de particulas de suelo meneor que un cierto didmetro D, para hidrémetros calibrados en

densidad:
~ {V) 7.7 | R
r= (7, - 1) |10

Porcentaje de particulas de suelo menor que un cierto didametro D, para hidrémetros calibrados en
gi/lt:

D=K

Ra
P=7y (100}

T: Temperatura de la suspension

Ru: Lectura del hidrometro sin corregir

Ru =R +C,,; Lectura del hidrémetro corregida por menisco

D: Diametro de las particulas de suelo en mm

C+: Correccion por temperatura

R= Ry -C4+Cy; Lectura del hidrémetro corregida totalmente

p: porcentaje de particulas de suelo menor que un cierto diametro D, con respecto al
peso seco de la muestra utilizada en la prueba del hidrometro.

V: volumen de la suspension suelo-agua

W, peso de sélidos en la muestra probada

Ys: peso especifico de las particulas sélidas def suelo

Tw peso especifico del fiuido utilizado

a: factor de correcciéon funcién del peso especifico relativo de los solidos de la muestra

ensayada.

H,: altura de caida de las particulas de suelo corregida por menisco.




: ANEXO A
A.1 Ley de Stokes

El analisis granulométrico de un suelo fino mediante hidrometro se basa en el hecho de
que en un medio liquido en reposo, la veiocidad de sedimentacion de los particulas
solidas, es funcion de su tamario.

Para una particula se suelo de dimensiones conocidas, la velocidad de sedimentacion
crece al principio rapidamente 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 caida de la particula, iguala a su peso.

De acuerdo con Stokes la resistencia que opone un fluido de viscosidad n a una esfera
de diametro D, cuando ésta se precipita a una velocidad v, edkgual a:

Fy =3anbv..(@1)

Por otra parte, el peso sumergido de la esfera es igual a:

ol
W=D (r,-7.) @2

donde:
vs. peso especifico del material de la esfera.
Tw. Peso especifico del fluido (agua).

En el momento en que la esfera alcanza su velocidad de precipitacion constante, se
cumple que Fr=W, por lo que podemos establecer:

1
3mnby = —aD*(y, ~7.) (a.3)

de donde se puede despejar la velocidad v para llegar a |a conocida ley de Stokes:
Ys =V

V= g(W)D“ ...{a.4)

En los analisis granulométricos de suelos finos, usando la técnica del hidrometro, es
necesario manejar el concepto de “diametro equivalente”, ya que las' particuias que
constituyen los suelos finos distan mucho de la forma esférica.

A.2 Calculo del porcentaje de particulas de sueio contenidas en una suspension,
inferiores a un cierto diametro D

El peso especifico de la suspension suelo-agua, ysu, a la profundidad H,, y en un tiempo
t, esta dado por la lectura del hidréometro r:

r=——_4{a.bh)

10



Por otra parte, el peso especifico de la suspension es la suma, por unidad de volumen,
dei:

a) Peso W, de las particulas sélidas de diametro equivalente inferior a D.

b) Peso W, del agua de la suspension.

El peso W, se puede expresar como un porcentaje p del peso seco de! suelo utilizado en
la prueba, asi:

Py,
T 1008
Para calcular W;, hay que tomar en cuenta que los granos sélidos ocupan un volumen

igual a:
W .
V.= L—...(a.?) ﬁ
100V,

Por lo tanto, el volumen del agua de la suspensién es igual a:

/4 ..(a.6)

Py,
100Vy,
El peso del agua de Ia suspensién es simplemente:

w, =[1- -2 (2.9
2= 1= Toopy, [fr@9)

V. o=1- (a.8)

Puesto que:
Yaus—Yw™ W+ Wz(a10)

Sustituyendo valores en esta uitima ecuacion, se obtiene:

A A
=[l— J=r;fw...(a.11)
10017, 1007y,

De donde:

I’ Ve .
p=100— : y.(r=1..(a.12)
”,: }’s —?w '

R . , C e
Puesto que r=l+ﬁ)-(—-)-. siendo R el ndmero de divisiones entre la marca 1000 y una

lectura cualquiera del hidrometro, entonces la ecuacion (a.12), se puede escribir como:

v R
p=100—{—L bt =2 (a.13)
Ys—V. 10

Esta ultima ecuacion permite caicular el porcentaje de particulas sélidas, menores que
un cierto diametro D, que existen en una suspension suelo-agua, a la profundidad H, y
en un tiempo t.

11



DIMENSIONES Y TERMINOS DEL HIDROMETRO

A
HIDROMETRO 152 H 0 =
ASTM, E100 10 Ry | Ru
} 20 |
__________ I R 2
CniT 40
50 H,
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Andalisis Granulomét(ico

ANALISIS GRANULOMETRICO MEDIANTE HIDROMETRO

Calibracion del hidrometro

Matraz
W matraz | W matraz |* 5T 75| BT20%

T

: 25T 5 [ Tprom's | ¥y w2 [FEaWwiE Volumen
g | +aguag@| °C °C °C oG g/cm’ g cm’
182.09 | 679.08 19.2 19.3 19.7 19.4 0.9983 ﬁ.gg 497.83

Soluciénes

T W osal{ Wmat+sas | T 5 G ET2 27| CiTprom ]y sol ] Lec Higro
g g °C - |_°C_ °c | glem® | o
0 496.99 | 189 18.9 18.9 | 0.6325 -1
4 500.99 19.1 18.1 19.1 0.6406 8.5
8 504.99 18.6 19.6 19.6 | 0.6486 17.5
12 508.99 | 19.8 19.8 19.8 | 06567 | 26

Marcas del hidrometro

12
Hidrémetro 10 y = -0.1698x + 10.477
R? = 0.9978
-— a ’
;Lectura | H1. 0 § 5.
-Hidrom’*|“:.cm™: T
0 0.474 4.
10| 8774 )
20 7.102
30 5.436 0 ' ~ J : ? - )
20 3762 0 10 20 30 40 50 60 70
50 1.636 Lectura del hidrémetro (g /1)
60 0.497
H1 = Distancia del cueilo del bulbo h = 13.71 cm
a las principales marcas Vol. = 84.34cm’
de calibracién Area =  27.34 cm®



Andlisis Granulométrico

Correccion por menisco

;T Lee! hid. TiEeo hid: 2
*['menisco| menisco |
inferior | superior
19.5 19.8 19.7 -1 -2

Correccion por defloculante

% Lectura del hidrometro
_menisco superior
2.5

Desarrollo de la prueba durante los primeros 2 minutos

‘Tiempo: [

_min |
0.5
1
Tiempo| T | Lec. |~ Lec |~ H1~ [Altura de| Valores %= D 5 ] e = [P
min °C Hidro. | Hidro. caida | "de” | 7 | Hidro. | (%)
R Ru {cm) | H'r (cm) K mm R
0.5 212 36 37 4.19 11.049 | 0.013341{ 0.0626 | 35.74 90.94
1 212 315 32.5 492 11.777 1 0.01331} 0.0457 | 31.24 79.49
2 21.3 29.5 30.5 5.25 12102 | 0.0133 | 0.0327 | 29.26 74.45

Gs

2.68 a = 0.99238 - Ws(g) = 39



Anélisis Granulométrico

Desarrollo de Ja prueba después de los 2 minutos

Hora .| - -T |- Tiempo | “Lec- |-~ Lec” | .:Hi-. | Altura ‘| Valores [ D. |-~ Lec™.|<%7P -
°C min | . Hidro. | Hidro. decaidal de | | Hidro. | (%)
R'n Ru (em) {H'r {(cm) K mm R
12:38 '
12:42 21.3 4 25 26.0 6.06 11.375 { 0.0133 | 0.0224 | 24.76 63.00
12:53 214 15 20 21.0 6.91 12.224 10.01328) 0.0120 | 19.78 | 50.33
13:08 21.3 30 18 19.0 7.25 12.563 | 0.0133 | 0.0086 | 17.76 | 45.19

13:38 20.9 60 15.5 16.5 7.68- | 12.988 | 0.01336] 0.0062 | 15.18 38.63
14:38 207 120 13.56 14.5 8.01 13.327 | 0.01339} 0.0045 | 13.14 33.44
16:38 20.2 240 12.5 "13.6 8.18 13.497 10.01347| 0.0032 | 12.04 30.64

20:38 21.9 480 10 11.0 8.61 13.922 | 0.0132 | 0.0022 9.88 25.14
12:38 19.5 1440 8.5 9.5 8.86 14.176 | 0.04359 | 0.0013 7.9 20.10
16:55 20 1697 B 9.0 8.95 14.261 { 0.01351 | 0.0012 7.5 18.08

FmivRPasafiEEi{ ¥ Retenido’parcial >
T I “'FESU S LR ‘ peso

Tabla respecto a los 39 gr que pasaron

la malla No. 200 0.0626 | 90.94 | 35.468 9.06 3.532
0.0457 | 7949 | 31.002 | 1145 4.466
Se asumio tedricamente que en el D =0 mm 0.0327 | 74.45 | 29.037 5.04 1.965

0.0224 | 63.00 | 24.571 11.45 4.466
Sin embargo para D=0 no se puede representar | 0.0120 | 50.33 | 19.629 | 1267 | 4.942

en escala logaritmica, pero es la unica 0.0086 | 45.19 | 17.625 5.14 2.005
forma en que la sumatoria de ios % sea igual 0.0062 | 38.63 | 15.0684 | 6.56 2.560
a 100. 0.0045 | 3344 | 13.040 | 5.19 2.024

0.0032 | 30.64 | 11.948 | 2.80 1.092

0.0022 | 25.14 9.805 5.50 2.144

0.0012 | 19.08 7.443 6.06 2.362

0 0 0.000 19.08 | 7.443
39.000

Curva granulométrica de la fraccién fina

100.00

.......................................................................................

0.0100 0.0010
DIAMETRO ( mm )




Analisis Granulométrico

CURVA DE DISTRIBUCION GRANULOMETRICA

HUMEDAD NATURAL
PRUEBA . ... CAPSULA L PESO YT PESO N . PESO ':‘-'_': oY PES’Q{';’;";‘ “PESO ' CONTENIDO w7
W:Sétoms CAPSULA MAS DEL DE LA~ | DEL SUELO " DE
No. No. HUMEDO | SUELO SECO AGUA CAPSULA SECO AGUA (W)
1 39 26.88 26.24 0.64 9.32 16.92 3.78
2 46 37.48 37.47 001 9.2 28.27 0.04
3 53 38.26 36.66 1.8 9.5 27.16 5.89
w% 3.24
M aIlaNo "“:Kﬁei‘tﬁr‘; i el Pes.o' T Reten_ido‘-l Porciento’
‘ retenido | parcial que pasa
mm g Y% %
11/2 38.1 0 0.00 100.00
1 254 0 0.00 100.00 Peso total de la muestra
3/4 19.1 108 2.30 97.70 4689 g
1/2 12.7 165 3.52 94.18 Pasa #4 3729.16 g
3/8 9.52 149.5 3.19 90.99 Pasa #200 213.3236 g
4 4,76 417.5 8.90 82.09 Factor 17.4812351
10 2 467.97 9.98 72.11
20 0.84 334.59 7.14 64.97 D10 0.0024 mm
40 0.42 338.79 7.23 57.74 D30 0.043 mm
60 0.25 276.20 5.89 51.85 D60 0.52 mm
100 0.149 330.05 7.04 44.82
200 0.074 293.16 6.25 38.56 Cu 216.66
0.0626 19.321 3.49 35.07 Cc 1.4815
0.0457 24.427 4.42 30.65
0.0327 10.748 1.94 28.71 GRAVAS 27.89%
0.0224 24 427 4.42 24.30 ARENAS 33.55%
0.0120 27.032 4.89 19.41 FINOS 38.56 %
0.0086 10.965 1.98 17.43
0.0062 14.005 2.53 14.90
0.0045 11.073 2.00 12.89 SUCS SM
0.0032 5.971 1.08 11.81 con presencia de gravas
0.0022 11.725 2.12 9.69
0.0012 12.919 2.34 7.36
0.0000 40.711 7.36 0.00




~&trico

Gram*'

isis

Anal

FINOS

053d N3 ¥Svd 3ND %

B LR

0.001

ARENAS

DIAMETRO (mm }




CiEuae B BV ood T A
mwme r_ w7 M BT T bt L ™ e

-

FACULTAD DE INGENIERIA U N_A_M.
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA

CURSOS ABIERTOS

LABORATORIODE MECANICA DE SUELOS |

[N
-
F
b
£ "-‘,5_\; BR
e M, -t

Trdwi. . TEMA

P,
D i

£ o3,

< o e

i I.::t_ Ly *“-’*'

LR S

- i'arl':‘zt.xf. 4
2 E | )
£ H P - g f
; W o N ‘_':"” SR
i -7 ET
- - L CHEa r“\‘..\"
; ity ' ':;;:“E' " P .,
g [ [Pt :
2 ARUTIAN IR
f g & e Ll o

) T ¢ L ' ‘hm"‘“' b A'--’- &£: b
- N g =
, e TV ey B S il
: ol o e Tl ',-::;i"
LI e T T
e e - - T e L3 2 1 S dad '.:.:.'

poTIT T =TT e
; — TR R .»z'%: W H;_'fi‘;’;:_.i
‘ - . T PR et ! 7
e L R
b B oL A

s L T CONFERENCISTA

L T e T DR. GABRIEL AUVINET G.
e PALACIO DE MINERIA
MAYO 2000

Palacio de Mineria Calle de Tacuba & Primer piso Deteg. Cuauhtémoc 08000 México, D.F APDO. Postal M-2285
Teléfonos 5512-8955 55125121 5521-7335 5521-1687  Fax 55100573 5521-4021 AL 25



PERMEABILIDAD

Ley de Darcy
v=—ki
q = —kiA
V: velocidad aparente de flujo [LT™]
. g : gasto [LJT‘]] t

i : gradiente hidraulico;
A : Seccién total [L?] ;

k : conductividad hidraulica o coeficiente de permeabilidad [LT].

Unidades de &: m/s , cm/s o darcys (I cm/s = 1.04x1 o’ darcys).

Tensor de permeabilidad

Suelo anisétropo con ortotropia de eje vertical:

B [k 0 0
v =-ki £=10 k0
0 0 K,



Permeabilidad intrinseca:
Yw .
g =-K—i4
U

¥, peso volumétrico del fluido [ML>T?]
4 viscosidad, [ML'T™]
K permeabilidad intrinseca [L2].

Suelos parcialmente saturados:

@ contenido de agua volumétrico
¢ potencial hidraulico
x distancia de flujo.

Medicion de la permeabilidad:
- en condiciones de flujo establecido

- en condiciones de flujo transitorio

2/



PRUEBAS DE CAMPO EN SUELOS
NATURALES

Pruebas de absorcion

Prueba Nasberg
Prueba USBR E-19

Prueba Lefranc-Mandel

Pruebas de inyeccion

Prueba Lugeon

Pruebas de bombeo
Método de Theis-Lubin
Método de Dupuit-Thiem
Pruebas de filtracion

Pozos de filtracion

Matsuo-Akai



Prueba Matsuo-Akai
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DE CAMPO EN SUEL

_N_Ho_d-; pﬂfm Soie s _
&Emm/ /ff //////////////

?////////// W,

Infiltrometro
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Permeametro de Guelph

. """ Tube de prise d'air
/ (le perméamétre de Guelph fait appel au principe de
Bouchon de remplissage Mariotte pour le maintien de la charge constante)
(Capteur de pression en option)
1k Index de réglage de la hauteur de
N charge

(détermine la hauteur d'cau dans le puits)

h2

r H étant la charge hydraulique & appliqugr

h2=H

/Petit réservoir centralS=2,14 cm”2)
Corps du =

perméamétre de j / Réservoir principal
Guelph (en association avec lc petit

réservoir: $=35,39 cm”™2)

L_ \Tube gradué permettant les lectures de
- ﬁ‘#\ variation d'absorbtion .

Robinet de sélection de
réservoir

Trépied de soutien du
perméametre

T.N.

AR
R R R R R

Nivcaud'eau§§§\t\\\\\\\\\\\\\\f . Is\\&i&&%&%&\&\\iﬁg\{g& ¢H

Puits (généralement & 6 cm)
" Crépine posée au fond de trou



INFILTROMETROS

) %///////////;

/Suelo fino compactado fino compactado /
///////////////// /////////////// //
Infiltrémetro de anillo sencillo abierto Infiltrometro de anullo doble abierto

|
i 7

K

N

/ lo fino compactado/ : /Suelo fino cornpactado
SIS ST LSS, Iy,
Infiltrometro de anillo sencillo cerrado Infiltrémetro de anillo doble oerrado




Permeametro de Boutwell

celda

>} _
. : 1|4
.
|
/ _ : 1|4
&
g

N

w)

N

K
e

.=

I

7
/é .

5D}
lo fi_no compactado

w2

o
w1

u uelo fino compactado

(a) Etapa I . (a) Etapa II

| d? [H]
1" Etapa : ]]HIZ —t]) H2

N—

d = diametro del tubo, m
t] = tiempo inicial, s; 2 = tiempo final, s
"Hjy H2=nivel del agua en el tubo en el instante inicial ¢; y final £, m
D = didmetro de la perforacion, m
k] = conductividad hidraulica en la etapa I, m/s.

_ A ] Hl
2 Etapa:e. 2. R n‘. 78

&



Sonda porosa
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Suelo fino cqmpactado

\

\\\\\\\

N

\\\\\\\ \ \

G

=

Suelo fino compactado

(b) base impermeable

(a) base permeable

Sonda de Andersen
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PRUEBAS DE LABORATORIO

Permeametro de carga constante

Tanque de agua con carga constante

Rebosadero

J
3

g

.
Lo
i

Bureta

Muestra

R

!
|-,
>

10

Y /o



Permeametro de carga variable -

d
Seccidn a
_._# - =

Integrando entre 4, et 4,, se Oiﬁ:tiene . : .
| k=232 L ) h

— ’ _ g
4 (t2 —1 ) hz

11,7/6



Permeametros de pared rigida

Presio

O Vlvula de purga
O LRSS NN
% Muestra '
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'\\
Presion Valvula de purga ﬂ
AR [\
%vavvvwrx:\: -
e
avaN cOlan
e\
NEEZAAAAN
E;E:E:?:Eﬂififiiiigfﬁ
§:Mu&su~ag SN
S %;:;:;:;:;;;E;E;E;E;E%Q
= S?'E;EIESEIEZEZEZEIEZQ’_ Qrificto de salida externa
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N 1
Anillo interno
Orificio de salida interng
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Permeametro de pared flexible .
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Influehicia del:‘contenido ‘di_;_, agua de cbmpactacién

>

7d max, t/mi3
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S
Lo
I

e

Efforts croissams

. Densité séche croissante

Efforts croissants

Perméabilité troissanie .

“Teneur en eau eroissante
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